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Introduccioén

La cimentacion o subestructura constituyen un elemento de transicion entre la estructura o
superestructura y el terreno de apoyo. La funcion de esta subestructura es lograr que las fuerzas
gue se presentaradn en la base de la superestructura sean transmitidas de manera adecuada al
suelo de apoyo. EIl criterio basico para el correcto disefio de una cimentacion es que el
asentamiento no debe superar un cierto valor admisible, entonces la correcta transmision de
cargas al subsuelo se da cuando los asentamientos en la superestructura no son excesivos y se
dan los mas uniforme posible ademas de que existe un nivel de seguridad adecuado con relacion
a las fallas en los elementos de cimentacion o bien a fallas por capacidad de carga en el suelo. En
la mayor parte de los casos el disefio de cimientos sobre suelos friccionantes esta gobernado por

el criterio de los asentamientos y no por la resistencia al cortante.
Asi pues los pasos fundamentales para el disefio de una cimentacion en suelos friccionantes son:

* Determinar un factor de seguridad adecuado para evitar la falla por capacidad de carga en

el suelo
% La estimacion de los asentamientos y su comparacion con los valores admisibles
* Disefio Estructural de los elementos que constituyen la cimentacion

Los métodos para determinar la presion y asentamientos se basaban en la experiencia del
disefiador y el inadecuado conocimiento de las propiedades de los suelos; estos procedimientos
eran muy utilizados a pesar de las desventajas que implicaban. Para poder realizar disefios
suficientemente seguros y economizar en la construccion, los proyectistas debieron elaborar un
método mas seguro y eficaz para dimensionar zapatas y se desarrollé el Método de Interaccion

Suelo Estructura.

Una vez calculados los asentamientos y la presion que ha de soportar el suelo, se debe disefiar
estructuralmente la cimentacion. El punto clave para que un disefio sea correcto, es determinar

gue reaccion tendrd el suelo, y con base en esa reaccion se disefia la zapata.

En el presente trabajo, se pretende explicar el procedimiento de la Interaccién Suelo Estructura vy

las bases tedricas en las que se basa.
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El presente trabajo se ha dividido en 4 capitulos. El capitulo 1 contiene una descripcion breve del
tipo de cimentaciones y de la forma en que se selecciona la cimentacion adecuada al proyecto, asi
como el comportamiento del suelo atendiendo a su tipo y forma en transmitir las presiones al
suelo. Los métodos de exploracion, la informaciébn minima necesaria para un correcto disefio y

las caracteristicas de los suelos friccionantes son tratadas en este capitulo.

En el capitulo 2 se presenta la Metodologia de Interaccién Suelo Estructura, el método de rigideces
es tratado desde su origen y la teoria en que se basa, se muestra la construccién de la matriz de
rigidez local para cada barra y su transformacion en matriz de rigidez global para poder manejarse
como parte de un estructura, ademas de plantear la forma en que se debe hacer la compatibilidad

de deformaciones entre el suelo y la cimentacion.

En el capitulo 3 se trata el disefio de la cimentaciéon para un edificio de 5 pisos, que como se
menciond, es Unicamente de caracter académico con la finalidad de mostrar las bondades del
método interaccién suelo estructura. En el disefio se ha considerado las cargas de servicio segun

lo marca el Reglamento de Construcciones del Distrito Federal.

Finalmente en el capitulo 4 se determina la cantidad de acero necesaria en la cimentacion,
basandonos en los elementos mecéanicos obtenidos del método interaccién suelo estructura, de
esta manera la cantidad de acero que tendra la cimentacion serd la cantidad Optima para el
correcto funcionamiento de la subestructura. En este capitulo también se hace una revisién de los

asentamientos permisibles en las estructuras.



Capitulo 1. ASPECTOS GENERALES DE LAS
CIMENTACIONES
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1.1 Tipos de Cimentaciones

Definimos a una cimentacion como aquella parte de la estructura que tiene como fin exclusivo

transmitir el peso de dicha estructura al terreno natural.

Existen diferentes clases de cimentaciones y se clasifican atendiendo a su forma o a su
funcionamiento. La forma més comun de clasificar a las cimentaciones es de acuerdo a su
profundidad, entonces las cimentaciones pueden clasificarse como cimentaciones profundas y

cimentaciones someras.

Las cimentaciones profundas son aquellas en donde la estructura de la cimentacion se encuentra
muy por debajo del nivel del terreno natural, dentro de este grupo encontramos a los pilotes que
por medio de fricciobn o por la punta transmiten la carga al subsuelo, si la seccion transversal de

estos es muy grande se denominan pilas.

Las cimentaciones someras son aquellas que se apoyan en estratos poco profundos, aunque no
existe una profundidad especifica que defina la division entre cimentaciones profundas y someras,
un criterio para definir que tipo de cimentacién se tiene es que las cimentaciones someras son
aquellas en que la profundidad de desplante no es mayor que un par de veces el ancho del

cimiento.

Un tipo de cimentaciones someras son las zapatas, que son ensanchamientos de la seccion de las
columnas o muros que distribuyen la carga al subsuelo con una presion menor. Las zapatas
pueden ser aisladas si se encuentran bajo una sola columna, combinadas si estan bajo dos o mas

columnas o corridas si estan bajo un muro o una contratrabe.

Si la cimentacion se realiza en toda el area de la construccién se dice que se emplea una losa de
cimentacion la cual puede ser plana (sin vigas) o con una reticula de vigas que se denominan

contratrabes.

Si las losas de cimentacion se combinan con muros, se dice que se emplea un cajon de
cimentacion el cual tiene la funcion de compensar el peso de la superestructura desplazando
cierto volumen de suelo, con este tipo de cimentacion se puede decir que la estructura “flota” en el

suelo.
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1.2 Seleccion del tipo de cimentacion

La seleccion adecuada de la clase de cimentacion de la estructura se realiza dependiendo de las

cargas que se deben transmitir y del tipo de suelo en el que se desplantara.

En la actualidad no existe un criterio que defina exactamente el tipo de cimentacién que debera
usarse en las estructuras, pero existen factores que influyen en la seleccion de una cimentacion y

se pueden agrupar en tres grupos:

%  Los relativos a la superestructura como la funcién de la superestructura, las cargas a

transmitir al suelo, los materiales que la constituyen, etcétera.

%  Los relativos al suelo donde se deben tomar en cuenta las propiedades mecanicas
como la resistencia y compresibilidad, el nivel freatico, el tipo de suelo, el espesor de

los estratos, etcétera.

* Los factores econdmicos en los que hay que balancear el costo de la cimentacién en

comparacion con el nivel de seguridad, la importancia y el costo de la superestructura.

La decision del tipo de cimentacion esta a cargo del ingeniero proyectista, quién confiando en su
experiencia decide la clase de cimentacion, entonces puede ser que diferentes proyectistas

lleguen a soluciones un tanto distintas para un mismo problema.

En la figura 1.1 se relacionan los aspectos elementales entorno a la seleccion de la cimentacion
como son el tipo de subestructura, la magnitud de la carga y la resistencia del suelo. De ella se
puede tomar de manera preeliminar la cimentacion a utilizar con el entendido de que se debe

corroborar para poder realizar un disefio suficientemente seguro.

Una vez seleccionada el tipo de cimentacion, se deben disefiar sus caracteristicas atendiendo no
solo a la capacidad de carga del suelo sino también a las deformaciones que se tendran a corto y
a largo plazo. La profundidad minima de la cimentacion, estd condicionada a las necesidades
estructurales, excepto cuando la integridad del suelo debajo de las zapatas pueda ser modificada a
causa de fendmenos naturales. Uno de los objetivos en el disefio de una cimentacion y en especial
de una zapata, es determinar la presidén y asentamientos maximos que se presentan para evitar el

colapso en el suelo y dafios importantes en la superestructura debido a los asentamientos.
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Figura 1.1  Seleccion del tipo de cimentacién

1.3 Disefio de Cimentaciones

El problema que tienen los ingenieros en el disefio de las cimentaciones, es predecir el
comportamiento que tendra el suelo bajo las condiciones de carga a la que se encontrara
sometido. Por ejemplo consideremos el caso de un area flexible con carga uniforme que esta
apoyada en un suelo totalmente elastico como se muestra en la figura 1.2a. Debido a su
flexibilidad, las presiones que el area pasa al suelo seran idénticas a la presion uniforme sobre el
area. El asentamiento serd maximo al centro del area cargada y menor en la periferia. En la
practica este tipo de fendbmeno ocurre en arcillas saturadas donde el asentamiento es debido

Unicamente al cambio de forma, es decir excluyendo los efectos de la consolidacion.

Por otro lado, si tenemos un area flexible que se apoya en suelos friccionantes la distribucion de
presiones serd como se muestra en la figura 1.2b ya que este tipo de suelos tienen la
caracteristica de que su rigidez aumenta con el confinamiento, el cual como se aprecia, es maximo

en el centro y por lo tanto los asentamientos seran menores en el centro y mayores en la periferia.
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a) Distribucién de esfuerzos en suelos cohesivos

b) Distribucion de esfuerzos en suelos friccionantes

Figura 1.2  Distribucion de esfuerzos de una placa flexible

Ahora bien si consideramos que la carga se transmite al suelo a través de una placa de rigidez
infinita, podemos inferir que la placa se asentard de manera uniforme por lo que la presion de
contacto entre la placa y el suelo no podra ser uniforme. El andlisis sera analogo al realizado en la
placa flexible, para un material en el cual la rigidez aumenta con el confinamiento la presion en el
centro debera aumentar y disminuir en la periferia para lograr que los asentamientos sean
uniformes. En un material elastico las presion en el centro deben ser menor que en la periferia, en
la figura 1.3a se muestran las distribuciones de la placa que corresponden a una arcilla, la figura
1.3b corresponden a las presiones en una arena.

a) Distribucion de esfuerzos en suelos cohesivos b) Distribucion de esfuerzos en suelos friccionantes

Figura 1.3  Distribucion de presiones en una placa rigida

El procedimiento mas logico para poder determinar los asentamientos y el comportamiento del

suelo es reproducir en el laboratorio las condiciones originales de la muestra, mediante la
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aplicacion de fuerza traducida a presién se estiman los asentamientos (hundimientos de una
estructura debido a la deformacion y compresién del suelo) ocasionado por una presion, la

resistencia de las muestras y en consecuencia la resistencia del suelo en estudio.

El disefio de una cimentacion no puede efectuarse satisfactoria e inteligentemente si no se tiene
un minimo razonable de informacion referente a las caracteristicas del suelo. Las investigaciones
(que incluyen aquellas que se hacen en el sitio y el laboratorio) para obtener la informacion se

denomina exploracion del suelo, reconocimiento del terreno o estudio del subsuelo.

Para determinar las condiciones geotécnicas del sitio donde se ubicara la estructura es necesario

consultar:
*  Lainformacién geotécnica disponible del lugar
*  La zonificacion segun el reglamento de construcciéon vigente
* La descripcion del suelo que se halla hecho en trabajos previos
* Datos de espesores, hundimiento regional, asentamientos totales y diferenciales
%  Sondeos de trabajos anteriores (tipo de sondeo, ubicacién y profundidad explorada)
%  La experiencia en predios cercanos

Una vez consultada esta informacion, es necesario verificarla y ampliarla dependiendo de las

necesidades particulares de cada disefio.

El Reglamento de Construcciones del Distrito Federal (RCDF) dentro de sus Normas Técnicas
Complementarias para el Disefio y Construccion de Cimentaciones (NTC-Cimentaciones) sefiala
que la investigacion del subsuelo del sitio mediante las exploraciones de campo y pruebas de
laboratorio debe ser suficiente para definir de manera confiable los parametros de disefio de la
cimentacion ademas establece las investigaciones minimas que se deben realizar dependiendo de

la zona en que se encuentre.

La falta de informacion razonablemente completa y confiable, hacen que los disefios sean
excesivamente conservadores con las consecuencias econémicas y constructivas que implica este

tipo de disefios.
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1.4 Métodos de exploracion del suelo

Existen numerosos métodos para determinar las caracteristicas del suelo, algunos de los métodos

usados son

* Pozos a cielo abierto: este método es considerado como el mas satisfactorio para conocer
las condiciones del subsuelo en el que se construiran las cimentaciones, ya que consiste
en excavar un pozo de dimensiones suficientes para que el especialista pueda
directamente bajar y examinar los diferentes estratos de suelo en su estado natural, asi
como darse cuenta de las condiciones precisas referentes al agua contenida en el suelo.
Desgraciadamente este tipo de excavacion no puede llevarse a grandes profundidades a
causa, sobre todo, de la dificultad de controlar el flujo de agua bajo el nivel freatico y de la
estabilidad de las paredes de la excavacion debida al tipo de suelo de los diferentes
estratos. Deben cuidarse especialmente los criterios para distinguir la naturaleza del suelo
"in situ" y las caracteristicas modificadas por la excavacién realizada. Por ejemplo, una
arcilla dura puede con el tiempo aparecer como suave y esponjosa a causa del flujo de
agua hacia la trinchera de excavacion; analogamente, una arena compacta puede
presentarse como semifluida y suelta por el mismo motivo. Se recomienda que siempre que
se haga un pozo a cielo abierto se lleve un registro completo de las condiciones del
subsuelo durante la excavacion realizado por el especialista. En estos pozos se pueden

tomar muestras alteradas e inalteradas.

* Meétodo de penetracion estandar: Este procedimiento es, entre todos los exploratorios
preliminares, quizd el que rinde mejores resultados en la practica y proporciona mas

informacion til en torno al subsuelo y no sélo en lo referente a descripcion.

+4— }
A 175 mm + +—75 mm—p—
Aplanado para la Flave-.\ ’ Aﬁ]:nado para fa Ilavamm
“Rotca paramiHosa i -~ B
unir Ia tuberi.;’.a'qf il ! i .
de perforacintii. M4 S | - i
- - ¥ — - Vi L'——~I L
Agujeras de 1§ mm/ Parte contral partida longitudinaimeénte ihnaia de acerg +—4
Peyo tulal @.8 kg o 20 mm

Figura 1.4  Penetrémetro estandar
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En suelos puramente friccionantes la prueba permite conocer la compacidad de los mantos
gue es la caracteristica fundamental respecto a su comportamiento mecanico. En suelos
plasticos la prueba permite adquirir una idea burda de la resistencia a la compresion
simple. La utilidad e importancia mayor de la prueba de penetracion estandar radica en las
correlaciones realizadas en el campo y en el laboratorio en diversos suelos, que permiten
relacionar aproximadamente la compacidad, el angulo de friccién interna en arenas, el
valor de la resistencia a la compresion simple en arcillas, con el nimero de golpes
necesarios en ese suelo para que el penetrémetro estandar logre entrar los 30 cm

especificados.
Los ensayos de laboratorio que se realizan usualmente en las arenas son

* Prueba de corte directo. Esta prueba fue durante muchos afios la Unica prueba usada para
la determinacién de la resistencia de los suelos, hoy ha sido sustituida por la prueba de

compresion triaxial.

La prueba del corte directo, se realiza en el aparato que se muestra a continuacion:

T"7)— Extensémetro
= Extensémetro

", C
‘Muestra de suelo
- Piadry porosa. _}

Figura 1.5 Esquema del aparato de resistencia al esfuerzo cortante

El aparato consta de dos marcos uno fijo y otro mévil que contiene a la muestra de suelo.
Dos piedras porosas una superior y otra inferior proporcionan el drenaje de las muestras

saturadas o bien se sustituyen por placas para muestras secas.

En la parte mévil se aplica una fuerza cortante que provoca la falla de la muestra de
manera horizontal a través de un plano que resulta bien definido. Sobre la cara superior del
conjunto se aplican cargas que proporcionan una presiéon normal al plano de falla. La

medida de la deformacion vertical y horizontal se realiza mediante extensémetros.

11
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Una de las desventajas de este método es que no se conocen los esfuerzos en los planos
distintos de falla durante la realizacion de la prueba. Esta prueba puede usarse en suelos
de falla plastica como son arcillas blandas y arenas sueltas. En arcillas rigidas y arenas

compactas las pruebas conducen a resultados por lo general demasiado conservadores.

* Pruebas de compresion triaxial. Las pruebas de compresion triaxial son mucho mas
refinadas que las de corte directo y en la actualidad son las mas usadas para determinar
las caracteristicas esfuerzo deformacién y de resistencia en los suelos. Los especimenes
son usualmente cilindricos y estan sujetos a presiones laterales de un liquido del cual se
protegen con una membrana impermeable. Para lograr el confinamiento, la muestra se
coloca en una cama cilindrica y hermética. En las bases de muestra se colocan piedras
porosas para poder drenar la muestra durante la prueba. El agua de la camara puede
adquirir cualquier presién deseada por la accion de un compresor comunicado con ella. La
carga axial se transmite al espécimen por medio de un vastago que atraviesa la parte
superior de la camara. La figura siguiente muestra el mecanismo en el cual se efectla la
prueba. La dificultad de la realizacion de la prueba en los suelos friccionantes esté en la

preparacion de la muestra.

N

Véstago de carga ~————— |
| — Al compresor
!
i — Base metélica

r——-- Bureta

Cilindro de lucita 4=

Piedra porosa

Tubo Saran —

4

Piedra porosa e =

— Tuba capilar

L J'VJ H Vélvula
i —H |

Figura 1.6 Esquema de la cAmara de compresion triaxial

La resistencia al esfuerzo cortante de una masa de suelo friccionante depende de las

caracteristicas del propio material como son:

12
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%  Compacidad

*  Forma de los granos

%  Distribucion granulométrica

*  Resistencia individual de las particulas
%  Tamafios de las particulas

Ademas de los anteriores existen otros factores circunstanciales que ejercen una influencia en la
resistencia, que dependen de cémo se hace llegar el material a la falla como son los niveles de

esfuerzo y el tipo de prueba que se haga en el laboratorio.

1.5 Caracteristicas de los suelos friccionantes

Los suelos pueden ser separados en tres grandes grupos: los suelos cohesivos, los suelos
friccionantes y los suelos organicos. En el caso de suelos friccionantes las particulas no tienden a
permanecer juntas, los suelos cohesivos estan caracterizados por estar constituidos por pequefias
particulas donde los efectos quimicos de la superficie son predominantes (cohesion entre

particulas).

Existen tres tipos comunes de suelos friccionantes las gravas, las arenas y los sedimentos. Las
gravas estan formadas por particulas de tamafio mayor a 2 milimetros, las particulas que
constituyen las arenas tienen un tamafio de 0.1 a 2 milimetros, los sedimentos son particulas que
estan dentro del rango de 0.005 a 0.1 milimetros. A su vez los suelos friccionantes pueden

dividirse como finos y grueso (arenas finas, arenas gruesas, gravas finas, gravas gruesas).

Las propiedades mecanicas de los suelos granulares que son de importancia para el ingeniero
civil, tienen una relacién con el tamafio y forma de los granos. Los suelos granulares en general
poseen excelentes propiedades ingenieriles, exhiben una gran capacidad de carga y experimentan
relativamente pequefios asentamientos por lo que tienen caracteristicas apropiadas para soportar
estructuras. Los suelos friccionantes también son buenos elementos de relleno por se facilmente
compactables, facilmente drenables y por que soportan pequefias presiones laterales. Ademas,

como resultado de su resistencia a altos esfuerzos cortantes y la facilidad de compactacion, los

13
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suelos granulares son utilizados como terraplenes. Sin embargo una desventaja es que su alta
permeabilidad los hace malos y en ocasiones inaceptables para la construccion de diques o

presas.

La capacidad del suelo para soportar cargas impuestas se determina mediante las fuerzas
cortantes resistentes, estas fuerzas son muy importantes en el disefio de las cimentaciones. La

determinacion de la fuerza cortante es uno de los principales problemas en la mecanica de suelos.

Como se explico en parrafos anteriores, la capacidad de carga de los suelos, esta dada por la
cohesién y la friccién interna de los granos que constituyen el suelo, la teoria de Coulomb

establece entonces que:

s=c+otang

donde

S es la fuerza cortante

o es la cohesion

o es la presion intergranular efectiva (perpendicular al plano de corte)
(0} es el angulo de friccién interna

tan @ es el coeficiente de friccion.

La cohesion, c, se refiere a la fuerza debida a la unién iénica entre las particulas que forman en
suelo, esta fuerza es predominante en suelos finos (arcillas, limos) a los que se llaman suelos
cohesivos. EIl angulo de friccién interna, @, se refiere a la fuerza debida a la friccion interna que
incluye el deslizamiento y el giro de los granos del suelo debido al acomodo entre particulas; ésta

fuerza es predominante en suelos granulares por lo que se llaman suelos friccionantes.

Los parametros anteriores, la cohesion y el angulo de friccién interna pueden ser llamados los

pardmetros de la fuerza cortante y pueden ser evaluados mediante pruebas de laboratorio y/o
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pruebas de campo. El parAmetro o de la expresion de Coulomb no es una propiedad del suelo,

este parametro se refiere a la magnitud de la carga aplicada.

La figura siguiente muestra la gréafica esfuerzo deformacidon obtenida para tres muestras de la
misma arena, una supuesta suelta, una compacta y una cementada, en pruebas directas de
esfuerzo cortante hechas aplicando en cada caso la misma presion vertical, aplicando esfuerzos

de bajo nivel.

Esfuerzo
—»

lo

Cementada

Deformacién

v

Figura 1.7 Esfuerzo- deformacién en arenas

En el caso de la arena suelta, la falla es del tipo plastico (al aumentar el esfuerzo la deformacion
crece), en el caso de la arena compacta, el tipo de falla corresponde al fragil (el esfuerzo al llegar
a un maximo, disminuye si la deformacion aumenta). Por Ultimo en la arena cementada se
observa una falla fragil con una disminucion rapida del esfuerzo a partir del valor maximo. Como
puede observarse en los tres casos anteriores los valores ultimos de deformacion y esfuerzo

tienden a ser los mismos.

En la arena suelta puede afirmarse que cuando tiende a ocurrir un desplazamiento a lo largo de
un plano interno, las particulas no se traban entre si por lo que la fuerza que se opone a la
deformacién es solo la de friccion. En cambio en una arena compacta, la resistencia que se opone
a al deformacion no solo depende de la friccién, sino también a todo un conjunto de efectos
debidos a la oposiciéon al movimiento debido a la conexion de los granos entre si que se opone y
evita toda tendencia la movimiento relativo entre ellos. Es por ello que la deformacion al inicio en

las arenas sueltas es mayor que en las arenas compactadas. En la arena suelta, la deformacion
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por esfuerzo cortante produce un mejor acomodo de los granos manifestandose en una
disminucion del volumen el cual tiende a un valor constante cuando el esfuerzo llega también a ser
constante. En la arena compacta, los granos que originalmente estaban bien acomodados, se
mueven sobre los granos que estan a su alrededor para que haya deformacion, produciendo
estructuras mas sueltas que la original y el volumen de la arena crece, este aumento de volumen
continla aun después de llegar a la resistencia maxima y se mantiene constante al llegar a la
resistencia Ultima que es menor que la resistencia maxima. La relacién de la resistencia maxima a

la resistencia Ultima en la arena compacta es mayor que 1.

Si la resistencia de las particulas que forman el suelo es baja, la relacion anterior disminuye
debido a que el efecto de la trabazén es menos eficiente por el grado mayor de rotura de los
granos. De manera similar, si la magnitud de los esfuerzos aplicados sube, la relacién de la
resistencia maxima a Ultima disminuye aunque ahora la presién Udltima sea mayor
correspondiendo al mayor nivel de esfuerzos, esto ocurre cuando el alto nivel de esfuerzos, el
efecto de la trabazén entre particulas es ineficiente por deformacion y principalmente por la rotura

de los granos al deformarse. Por esta razon la curva de resistencia es coéncava hacia abajo.

Con estas consideraciones podemos concluir que la relacion de resistencia méaxima a ultima
decrece al aumentar el tamafio de las particulas o al empeorar la distribucion granulométrica, es
decir, al ser mas uniforme en la dimension de sus particulas. La resistencia aumenta y por
consiguiente la deformacion disminuye cuando la forma de los granos pasa de redonda a
angulosa. En la figura siguiente se presentan las formas tipicas de las lineas de resistencia de la
arena suelta, compacta y cementada obtenidas en pruebas directas de esfuerzo cortante y con

bajos nivel de esfuerzo.

-~ Cementada
~ Compatta
/ / Suelta
e |
(AW —»
] o

Figura 1.8 Lineas de resistencia para una arena en estado suelto, compacto y cementado
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En el caso de la arena suelta la linea de resistencia es una recta que pasa por el origen, por lo

tanto la resistencia queda bien descrita con una ley:

s=otang,

donde ¢ es el angulo de friccion interna de la arena en estado suelto que puede obtenerse en el
laboratorio. En el caso de la arena compacta, la curva de resistencia es concava hacia abajo pero

para fines practicos puede asimilarse a una recta por lo que la ley de resistencia es:
s=otang,

donde . es el angulo de friccion interna de la arena en estado compacta. El angulo ¢ involucra
no solo la friccibn mecanica sino también la trabazén entre los granos, por esta razén, @. ) @s.
Cuando la presion es muy alta @ disminuye y el efecto de la trabazén practicamente es nula, por lo

que @ = @, esto ocurre cuando los esfuerzos son superiores a 30 o 40 kg/cm?.
Para el caso de la arena cementada la ley de resistencia sera del tipo:
s=c+otang

En todos los casos anteriores se ha considerado que la arena esta totalmente seca, para el caso
de la arena saturada, todas las formulas son aplicables, pero se debe hacer la consideracion de

que
o=0-u

donde u es la presién hidraulica en la arena. En arenas parcialmente saturadas el comportamiento
depende del grado de saturacion, en las arenas ligeramente himedas las fuerzas capilares
producidas por el agua intersticial le producen a la arena una cohesion aparente que la hace
parecer mas resistente. Al aumentar el grado de saturacion los efectos capilares disminuyen y
llegan a anularse cuando el grado de saturacién es muy alto. En la naturaleza, las arenas estan
arriba 0 abajo del nivel de agua freatica por lo que practicamente no existe una zona de saturacion

capilar, por lo que las arenas estaran secas o saturadas
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1.6 Seguridad en las cimentaciones

La cimentacion puede concebirse como un subsistema dentro del sistema principal constituido por
la obra global, cuya funcion es absorber las solicitaciones que se derivan del funcionamiento de la

construccion, tal como se muestra en el esquema.

Por acciones se entiende lo que generalmente se denominan cargas, es decir todos los agentes

externos que producen fuerzas internas, esfuerzos y deformaciones.

La respuesta de la estructura se representa por el conjunto de pardmetros fisicos que describen su

comportamiento ante las acciones bajo las cual esta sujeta.

\ \ ACCIONES
Carga Carga Sismo Hundimiento
viv\: mu:rta / /
ESTRUCTURA
. Flecha Esfuerzo Agrietamiento Dafo
RESPUESTAS

Figura 1.9  Esquema del mecanismo accion respuesta

Para que la cimentacién cumpla con las funciones para la cual fue proyectada, es necesario que
se mantenga dentro de los limites permitidos, es decir, limites que no afecta su correcto
funcionamiento ni su estabilidad. Por lo tanto, se debe definir cuales son los limites admisibles de

la respuesta estructural, estos dependen del tipo de disefio y el uso que se dara

Se denomina estado limite de una estructura a cualquier etapa de su comportamiento a partir de la

cual su respuesta se considera inaceptable.

Podemos definir dos tipos de estado limite. Los relacionados con la seguridad, que se denominan

estados limite de falla y corresponden cuando se presenta una falla estructural total o parcial o
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presentan dafios que afectan la capacidad para resistir nuevas acciones, es decir que afectan la
estabilidad de la estructura. La falla por la aparicién de alguna de las fuerzas internas, o bien por

la combinacion de alguna de ellas, constituyen une estado limite de falla.

El otro tipo de estados limite se relaciona con aquellas situaciones que, aun sin poner en juego la
seguridad de la estructura, afecta el correcto funcionamiento de la construccion. Estos se
denominan estados limite de servicio y comprenden las deflexiones, agrietamientos y vibraciones

excesivos.
El objetivo del disefio estructural se puede resumir en

* Proporcionar seguridad adecuada ante los estados limite de falla para las acciones mas

desfavorables durante la vida Util de la construccion.

* Procurar que bajo condiciones normales de operacion no se sobrepasen los estados limite

de servicio.

Se deben cumplir con ambas condiciones y no solo enfocarse en la parte de seguridad y descuidar
la parte del servicio por que la estructura puede volverse inservible aunque el nivel de seguridad
sea adecuado. Se necesita tener niveles de referencia para poder determinar la reaccion que
constituye un estado limite y de esta manera saber si son sobrepasados por las respuestas a las

acciones.
Estados limite de falla

Esta revisidn consiste en comparar para cada elemento de la cimentacion y en su conjunto la
capacidad de carga del suelo con las acciones de disefio, afectando la capacidad de carga con un
factor de resistencia y las acciones con sus respectivos factores de carga. Dentro de esta revision

se debe tomar en cuenta la resistencia estructural de la cimentacion.

Para cimentaciones someras desplantadas en suelos sensiblemente uniformes se verificara el
cumplimiento de la siguiente desigualdad para las distintas combinaciones posibles de acciones

verticales.

Suma de acciones ultimas < Resistencia Ultima del Suelo
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Estados limite de servicio

Los asentamientos instantdneos de las cimentaciones bajo solicitaciones estéticas se deben
calcular en una primera aproximacion usando los resultados de la teoria de la elasticidad previa
estimacion de los parametros elésticos del terreno, a partir de la experiencia local o de pruebas
directas o indirectas. Para suelos granulares, se debe tomar en cuenta el incremento de la rigidez
del suelo con la presion de confinamiento. Cuando el subsuelo esté constituido por estratos
horizontales de caracteristicas elasticas diferentes, sera aceptable despreciar la influencia de las
distintas rigideces de los estratos en la distribucion de esfuerzos. Para evaluar los movimientos
diferenciales de la cimentacion y los inducidos en construcciones vecinas, los asentamientos
diferidos se calcularan en un nimero suficiente de puntos ubicados dentro y fuera del area

cargada

La teoria de la Mecanica de Suelos en combinacién con los avances en el andlisis estructural, se
ha establecido el procedimiento de Interaccién Suelo-Estructura, el cual permite un analisis mas
detallado del comportamiento de la cimentacién y el suelo. Con este procedimiento, se puede

llegar a una relacién adecuada entre la seguridad y los estados limite para las cimentaciones.

En general, el procedimiento que se sigue para realizar la Interaccion Suelo-Estructura, se basa en

la compatibilidad de las deformaciones del cimiento y el terreno y puede resumirse en tres etapas:
» Analisis Estructural
» Calculo de las deformaciones del Suelo
» Compatibilidad de deformaciones entre la estructura y el suelo

En los capitulos posteriores detallaremos y ejemplificaremos el procedimiento de

Interaccidén Suelo-Estructura para realizar el disefio de una zapata.
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2.1 Interaccion Suelo-Estructura

La interaccién suelo estructura estudia las deformaciones del suelo en la zona de cimentacion
como resultado de la presencia de la estructura y la rigidez del cimiento. El estudio de la influencia
puede realizarse en condiciones estaticas o dinamicas y de esto dependera que se realice una
interaccion suelo-estructura estatica, o bien, una interaccion suelo-estructura dinamica. Nos

enfocaremos en el procedimiento de Interaccién Suelo-Estructura Estatica

En el procedimiento que se sigue al realizar la interaccion suelo estructura, se toma en cuenta la
rigidez de la estructura y basandose en la compatibilidad de las deformaciones del cimiento y la
estructura, es decir, en la zona de contacto cimiento-terreno de cimentacion se determinan los

elementos mecanicos sobre la cimentacion.

Se distinguen dos clases de situaciones al realizar la interaccion, cuando la carga de un apoyo del
cimiento no ejerce influencia sobre lo desplazamientos de los apoyos cercanos, y cuando los
desplazamientos de un punto de dicho cimiento, esta afectado por las cargas que estan a su

alrededor.

En cualquiera de los casos, para realizar la interaccion suelo estructura, es necesario determinar la
respuesta de la estructura, que en este caso serd la cimentacion. Esta respuesta, puede
determinarse mediante el método de rigideces. Después se tiene determinar las deformaciones de
los suelos y por ultimo realizar la compatibilidad. A continuacion detallaremos el procedimiento del

método de rigideces.

2.2 Método de Rigideces

Es un método desarrollado a finales del siglo XIX, que tiene la caracteristica de ser general y
simple, tiene como caracteristica el uso de las matrices, el inconveniente es que conduce a
célculos muy laboriosos cuando se aplican a estructuras complejas. Este método se basa en la

siguiente expresion:
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Kx3+PE+P° =0

donde
K es la matriz de rigidez de la estructura
0 es el vector de desplazamientos

PE es el vector de cargas de empotramiento

= es el vector de cargas concentradas en los nudos

El empleo de la notacibn matricial en este método representa dos ventajas, permite realizar
célculos en forma compacta, precisa y de manera general facilitando el tratamiento de la teoria de
estructuras como un todo, ademas de tener la ventaja de poderse programar en una computadora
por representar una serie de calculos sistematicos, que se realizan de rdpidamente y con mucha
precision. Es importante sefialar que si no se tiene un modelo adecuado o una interpretacion final,

el refinamiento del analisis carece de sentido.

El método de rigideces, se aplica a estructuras que suponen un comportamiento lineal, es decir
todos los esfuerzos y deformaciones son funciones lineales de las cargas que actlan sobre la

estructura.

Al aplicar el método de las rigideces a una estructura se debe dividir la estructura en barras y
nodos; los desplazamientos de estas barras y de los nodos estan relacionados entre ellos con
ecuaciones de compatibilidad. Para poder relacionar las fuerzas aplicadas a los nodos con los
desplazamientos de estos, tenemos las ecuaciones constitutivas. Introduciendo estas ultimas
relaciones en las ecuaciones de equilibrio se obtiene un conjunto de ecuaciones de fuerzas
nodales en funcién de desplazamientos nodales, que pueden ser consideradas como Ecuaciones

de Equilibrio de la estructura en funcion de desplazamientos.

La resolucion de este sistema de ecuaciones nos permite obtener el valor de las incognitas que
son los desplazamientos nodales, a partir de los cuales se obtienen los elementos mecanicos de

las barras de la estructura y las reacciones.
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Como se deben calcular las relaciones de esfuerzos de extremo de barra y desplazamientos, es
necesario escoger un sistema de coordenadas que simplifigue lo mas posible las ecuaciones
antes mencionadas. El sistema de referencia que mejor logra este propoésito, es aquel en el cual se
toma el eje x coincidente con el eje geométrico de la barra y el eje y y z coincidentes con los ejes
principales de la barra. A este sistema de referencia lo llamaremos sistema de referencia local y

dependera de la posicion de la barra como parte de la estructura.

Como la estructura es un conjunto de barras y nudos, es necesario estableces un sistema de
referencia comin para todos los movimientos y esfuerzos de los extremos de las barras para
poder aplicar las condiciones de equilibrio y compatibilidad. A dicho sistema se le denomina
sistema referencia global o sistema de ejes globales, que podra coincidir o no con uno o mas de

los sistemas de referencia local de las barras.

Los desplazamientos de las barras y los nudos dependeran del tipo de estructura y de las

consideraciones que se realicen en el andlisis, de esta forma podemos tener:

a) Estructuras Reticuladas Planas: tendremos dos desplazamientos por nudo.

b) Estructuras Reticuladas Espaciales: tres desplazamientos por nudo.

En las estructuras antes enlistadas solo se tendran fuerzas normales a las barras como elementos

mecanicos

¢) Marcos Planos: tres desplazamientos por nudo. (una rotacion en el plano del marco y dos
traslaciones), como solicitaciones de extremo de barra se tendr4 una fuerza axial, esfuerzo

cortante y un momento flexionante.

d) Marco Espacial: seis desplazamientos por nudo, tres traslaciones y tres rotaciones. Como
solicitaciones de extremo de barra una fuerza axial, dos esfuerzos cortantes, dos momentos

flexionantes y un momento torsionante.

e) Empatrrillado de vigas: tres desplazamientos nodales (un corrimiento normal al plano de la

malla que se forma) y dos rotaciones alrededor de los ejes contenidos en él.

25



METODOLOGIA DE LA INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA

Para resolver una estructura por el método de las rigideces, podemos enlistar el procedimiento a

seguir en cinco pasos:

Identificacion estructural
Célculo de la matriz de rigidez global y del vector de cargas global de la estructura.
Introduccién de las condiciones de frontera

Solucién del sistema de ecuaciones

o ~c w e

Célculo de elementos mecanicos en los extremos de barras y reacciones nodales.

A continuacion explicaremos en que consisten cada uno de estos pasos

Identificaciéon estructural

Esta etapa consiste en definir a través de nimeros y datos las barras de la estructura.

Definir un sistema de ejes globales para la estructura. Las coordenadas de los nudos se refieren a

dicho sistema.

Conectividad de los elementos, identificando para cada barra el nudo inicial y el final. A cada barra
esta asociado un sistema de ejes locales al cual se refieren todas las dimensiones y caracteristicas
de la barra. EI mismo queda definido automéaticamente por el orden establecido para la numeracion

de los nudos de la barra.

Propiedades de la seccién transversal de cada barra. Se debe dar el area de la seccion

transversal, los momentos de inercia en relacion a los ejes principales y la inercia a la torsion.

Propiedades del material. Se debe indicar, para cada barra, el médulo de elasticidad longitudinal

y/o el médulo de elasticidad transversal.

Especificacibn de los vinculos: se debe indicar el nombre del nudo que tiene una o mas

restricciones y cuales son las mismas.

Descripcion de la carga: se da el nombre del nudo y los componentes de globales de las cargas
externas y las reacciones de empotramiento perfecto en relacion a los ejes locales de la barra, si

hay cargas en el tramo.
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Matriz De Rigidez de las Barras

QE= =47

DY (b € 110
e o

En la figura 2.1 que se muestra a continuacion, se presentan las fuerzas que se producen en una

barra que se supone doblemente empotrada al aplicar un desplazamiento unitario (lineal o

rotacional) sobre la barra, estas fuerzas se obtienen mediante la ecuacion fundamental de la

barra, la demostracién de estas fuerzas esta fuera del alcance de este trabajo.

BEl A12E1
L2 3
EA 4 -EA : =
LYo SR S =N
[a] l12E1 (0] -BEl
2EI 3 L2
aEL -ML
L th. l’-ﬁEl _EA 1 EA
BEl (g N L —t L
L2 —
-BEI (d)

LI L 4EI
L2 ; Gl
pee ﬁp Z_EI _ T

-12E1 | 11261 %EI | 61
3 (e) 3 =z O Z
E Modulo de elasticidad
L Longitud de la barra
A Area de la seccion transversal de la barra.

Figura 2.1  Fuerzas que se producen al aplicar desplazamientos unitarios

Estas fuerzas se emplean para formar la matriz de rigidez de cada barra, a esta matriz se le llama

matriz de rigidez local de la barra, que estan referidos a cada uno de los sistemas de las barras
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Si tenemos una barra que tiene desplazamientos lineales sobre el eje x y sobre el ejey vy

desplazamientos rotacionales alrededor del eje z, la matriz de rigidez quedara.

E—I:A 0 o - o 0

o 1261 6B 1281 6H

6B 4E 6B oE

P e T L
- E—LA 0 0 E—LA 0 0

, _1% -6El 128l _6El

R K 2

0 6LEZI 2_||_£| o 6LE2I %

Por ejemplo en la primera columna T es la fuerza que se produce en direccion del grado de
libertad 1 cuando se aplica un desplazamiento lineal en direccion del grado de libertad 1, en la

El .
2 es el momento que se produce alrededor del grado de libertad 3 cuando se

segunda columna

aplica un desplazamiento lineal en direccion del grado de libertad 2. El resto de los valores de la

matriz de rigidez, se obtienen siguiendo el mismo analisis

Rotacion de ejes en el plano.

La matriz de rigidez que se ha mostrado hasta ahora, se ha referido al sistema de referencia local
de la barra; para que se puedan manejar toda la estructura en una sola matriz es necesario
referirla a un sistema comun de referencia que en este caso sera el sistema global, que puede

coincidir o no con alguno de los sistemas locales.
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Figura 2.2  Rotacion de un vector

Para poder aplicar las condiciones de equilibrio en los nudos y la compatibilidad de los
desplazamientos es necesario rotar los ejes de referencia de las barras (sistemas de referencia

local) para que coincidan con el de la estructura (sistema de referencia global).

Supongamos que el vector V de la figura 2.2 esté referido a un sistema X-Y las componentes de

este vector seran

VX =V cosa
VW=V sena

En el sistema X,.-Y, las componentes del vector seran

Vx,_ =V cos(a -6)
Vy, =V sen(a -6)

Con las propiedades de senos y cosenos obtenemos

Vx, =V cosa xcosf+V sen a x senf
Vy, =V sena xcosf -V cosa xsend

O bien de manera matricial tomando en cuenta las componentes en el sistema global
Vx_ | cosf send| VX
Vy, |—senf cosf
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De manera compacta se tiene
V=R V
Donde la matriz R de cosenos directores, se denomina matriz de rotacion.

Una vez obtenida la matriz de rigidez global, obtenemos el vector de fuerzas de empotramiento
gue son las fuerzas que aparecen en la barra si esta se supone doblemente empotrada, el valor de
este vector de fuerzas dependerd del tipo de carga que se aplique a la barra. Por ejemplo del

analisis de la barra siguiente, que es la que se usara en la interaccién suelo estructura, se tiene:

w

NN NN Y Y
| |

Figura 2.3  Fuerzas aplicadas a las barras

Matriz de fuerzas aplicadas en las barras:

2
A 1o 5 o |,
12 , 192 192
- o + 1 Lzl’r + Lzrs &1
12 192 192
pe=| L 13 3
——+—Ln+—Lrs
2 32 32 fo}
—&+1er ELI’S
2 32 32 10

Ya definidas la matriz de Rigidez, K, los vectores de fuerzas de empotramiento, PmE, el vector de
cargas concentradas en los nudos , PC, y el vector de desplazamientos, 3, podemos emplear la
expresion en la que se basa el método de las rigideces para obtener los valores de las
deformaciones en los nudos & que seran nuestra incégnita. Durante el procedimiento del la
Interaccién Suelo-Estructura, se notara que el método de rigideces es insuficiente para determinar

las deformaciones, por lo que se debe emplear la teoria de la Mecanica de Suelos.
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2.3 Capacidad de Carga en un suelo por Resistencia  al Corte

De acuerdo con la teoria de Prandtl la capacidad de carga maxima de un suelo esta dada por:
1
gy =cNc+p, Nq+§y BNy ..21

Donde Nc, Ng, Ny son factores de capacidad de carga definidos como:

Ng = et tan¢ tan2(45° +9 )

Ny=2(Ng+1)tang 2.2
NG = Ng -1
tang

Para tomar en cuenta que una cimentacion somera puede tener formas distintas, se introducen en
la expresion 2.1 factores de forma, por lo que la expresion con la que se obtiene la capacidad de

carga ultima es
1
dq = cNcfc+p, Ngfq +§ yBNyfy .23
donde los valores de los factores de forma son:

fc=1+ 0.25%

fq :1+%tango ... 23a

B
fy=1-0.4—
4 L

Si a la expresion 2.3 la multiplicamos por factores de resistencia Fgri, Fro Y Frz Obtenemos la

expresion que define la capacidad de carga:

gy = cNcfck;, +p, Ngfq FR2+% yBNyfyFs, ... 2.4
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Como se explicé en el capitulo 1, en suelos friccionantes la resistencia al corte debido a la

cohesion es insignificante, ¢ = 0, entonces la expresion 2.4 se convierte en
_ 1
dq =P, Nafq ke, +§ YBNyfyR, .25

La expresion 2.5 es valida solo para arenas en estado compacto, es decir que no se presentan

cambios de volumen.

Falla general y Falla Local

Cuando una arena en estado suelto falla por corte y a la vez se va densificando se dice que existe
una falla local; por otra parte se una arena compacta falla sin cambiar de volumen, se dice que es

una falla general.

La ecuacion 2.1 solo se cumple con la hipétesis de que el suelo esta en estado compacto a muy
compacto. Para tomar en cuenta la compresibilidad del material Terzaghi y Peck sugieren emplear

la siguiente expresion para suelos en estado suelto
tan @ = 2/3 tan ¢*
y para suelos friccionantes en estado compacto
tan @ = tan @*

donde ¢* es el angulo de friccién interna real del suelo determinado en pruebas de campo o de
laboratorio y @ es el angulo de friccién para fines de calculo. Sowers (1962) indica que en suelos
friccionantes con Dr = 70 % se debe emplear el criterio de Terzaghi para falla general y que para

Dr <20 % se debe emplear el criterio para falla local y en valores intermedios se debe interpolar.
Entonces el angulo de friccién interna que se ocupara para el calculo es

tang=atang* ..25a
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donde el valor de a dependera del valor de la compacidad relativa del suelo

% Dr <50%
a=10.0167Dr-0.1667 50%< Dr <70%
1 Dr >70%

La expresion 2.5 no es vélida es valida para las condiciones del suelo en estado seco, pero si el

nivel del agua freatica influye en la capacidad de carga del cimiento la podemos definir como:
L} — 1 1
qr =p’, Nafg R, S BNyfyFes ...26

donde

q,=q, +u
u =Fg(p,—p,) Presioridraulicaresistente ...2.7
V:ysat _yagua

Entonces reemplazando el valor de g', y u;en la expresion 2.6 obtenemos
—_ 1 1 ]
qr _vaqfq FR2+§ YBNnyFR3+FR4pV'FR5pV ...2.8

Segun el RCDF los factores de resistencia que se deben utilizar para el célculo son Fry = Frz = Fgrs
= FR Yy FR4= 1.0

Entonces al sustituir el valor de los factores de resistencia y simplificar, la expresion 2.8 toma la

forma
. 1
a. = FR(pv (quq '1)"'5 v B NYWJ"‘DV ...2.9

Con la expresion anterior podemos calcular la capacidad de carga del cimiento si tenemos las

dimensiones del mismo. La capacidad de carga q; debe ser mayor o igual que
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a, _ 2. QFe .. 2.10
A

donde q, es la capacidad de carga ultima, Fc es el factor de carga y A es el &rea del cimiento vista

en planta.

2.4 Deformaciones en Suelos Friccionantes

Las deformaciones que sufre un elemento de suelo son el resultado de deformaciones dentro de
las particulas y de movimientos relativos entre las particulas que forman dicho elemento, es decir,
por una parte las particulas se reacomodan, produciendo una disminucion de la relacion de vacios
y por otra los granos se deforman bajo la accién de las fuerzas que se ejercen en los puntos de

contacto.

Los mecanismos de deformacion pueden resumirse como distorsién y rotura de particulas
individuales y por otra parte movimiento relativo entre granos como resultado de deslizamiento o

giro; estos dos mecanismos rara vez son independientes entre si.

La forma de la curva-esfuerzo deformacidén unitaria de un suelo depende de la relacion de
esfuerzos verticales y horizontales. No es usual que en un terreno se presente una presion
isotropica, mientras que la presion confinada es basicamente un fenémeno de cambio de volumen.
En la compresidn triaxial ocurren deformaciones laterales unitarias y se considera un fenémeno de
cambio de forma. Por lo tanto, el estudio de la deformacién de un suelo, se puede dividir en dos

componentes
a) compresion por cambio de forma

b) compresién por cambio de volumen

Compresion por cambio de volumen

Cuando ocurren deformaciones por cambio de volumen, al principio las deformaciones son

grandes debido al movimiento y reacomodo de las particulas que componen el suelo. Cuando el
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esfuerzo vertical aumenta, los movimientos disminuyen y las deformaciones son el resultado de la

compresion aproximadamente elastica de los granos.

Bajo esfuerzos altos se presenta una rotura de los granos, que se traduce en un cambio de
pendiente de la curva de compresibilidad. En arcillas totalmente saturadas, la compresion por

cambio de volumen ocurre a largo plazo, debido a la baja permeabilidad del suelo.

Compresion por cambio de forma

La figura siguiente muestra una curva tipica esfuerzo-deformacion unitaria de un suelo en
compresion triaxial si consideramos una muestra de suelo sometido a una presion de

confinamiento p. y aplicando un esfuerzo desviador g, .

En una prueba triaxial, tanto para arenas compactas como para una arena suelta, al existir
grandes deformaciones se tiende a la misma relacion de vacios y a la misma resistencia. En
términos generales al aumentar la presién de confinamiento se aumenta la rigidez de un suelo,

este fendmeno es mas evidente en los suelos friccionantes.

Efecto de la presion de confinamiento

Una forma aproximada de considerar el incremento de rigidez debido al confinamiento consiste en

el empleo de la expresion de Janbu (1963,citado por Duncan y Chang 1970)

Ei =Eio+K pa(E]
pa

donde Ei es el modulo tangente inicial de deformacién, Eio modulo tangente inicial de deformacion
para un confinamiento efectivo igual a cero, K coeficiente que depende del coeficiente de la rigidez
del material, pa presién atmosférica, pc presion de confinamiento, n exponente que depende de la

clase del suelo.

Los esfuerzos horizontales por peso propio del suelo son diferentes del esfuerzo vertical, por lo

que la presion de confinamiento que es usual tomar es

060 = pvo +32 pho
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La presion horizontal vale
Pro= Ko py ...2.11
donde Ko es el coeficiente de presion en reposo y esta dado por
Ko = (1 —sen @) (OCR)*"¢ ...2.12
donde OCR es la relacion de preconsolidacion del suelo.

Por otro lado, el modulo de Poisson puede obtenerse de manera aproximada de la forma siguiente:
Si consideramos un estrato de suelo cubierto de otros estratos en proceso de sedimentacion sin

deformaciones horizontales, aplicando la ley de Hooke

1
‘Eh =E[pho _V(pvo + pho)]

v

Pro 1y

Puwo

Sustituyendo la expresion 2.12 en la expresion anterior obtenemos

V= o ... 2.13

Efecto de la trayectoria de esfuerzos

La diferencia de rigidez entre un suelo normalmente cargado y un suelo premarcado es
significativa, en el suelo precargado la rigidez puede ser de 3 a 4 veces mayor que la del material
normalmente cargado; por lo tanto las deformaciones de suelo en cada caso seran por lo tanto

muy diferentes.

En los suelos friccionantes, el efecto de la precarga es muy significativo; asi, puede haber arenas
precargadas o normalmente cargadas con similar Dr (Compacidad relativa) pero con
comportamiento diferente (Ladd et al, 1977). Por lo tanto, la compacidad relativa Dr es insuficiente
como indice Unico del comportamiento de una arena. La prueba de penetracion estandar (SPT) es

muy poco sensible para detectar el decremento de compresibilidad en arenas causado por la
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precarga o la preconsolidacion, y esta es la razon principal de la gran dispersion de lo prediccion

de los asentamientos calculados en las arenas.

De acuerdo con Burland y Burbidge, el asentamiento de una zapata en una arena precargada es
aproximadamente igual a un tercio del asentamiento de la misma zapata sobre una arena
normalmente cargada, independientemente de la magnitud de la relacion de

preconsolidacion (OCR).

2.5 Calculo de los Asentamientos en Suelos Friccion antes

Para el calculo de los asentamientos, se puede emplear la ley de Hooke:

£ :l[a —v(a +0 ﬂ ..2.14
z E| z X "y

En mecanica de suelos se usa el médulo de deformacion Es del suelo en vez del médulo de

elasticidad E de la ecuaciéon anterior.

Como la rigidez de un suelo es funcién de la presién de confinamiento. EI médulo Es se puede
obtener con las férmulas de Schmertmann o de Denver. Segun Schmertmann la relacién entre el
mddulo de deformacién Es del suelo y la resistencia en la punta del cono holandés qc, depende

del tipo de estructura:

Tabla 2.1 Valores de Es segin Schmertmann

Estructura Es

Zapata cuadrada | 2.5 gc

Zapata Corrida | 3.5qc

Por otra parte Denver en 1985 propone las siguientes expresiones:

9,
% ..215a

E =

S
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E. =CJN ..215b

donde en 2.15a F=8 MPay gq,= 1 MPa, o bien utilizando la expresion 2.15b con C= 7 MPa.

La deformacion vertical 8z en un estrato de espesor hy esta dada por:

J, = [%][a Vo, +0,)] ..216

S

donde oj son esfuerzos que se obtienen segun el profesor Chameki mediante la siguiente

expresion:
— r.k
T = Izijk—dk .27
ak
donde
re es la carga actuante k
ax es el area en planta en la que actla la carga ry

Lzijk es un valor de influencia y es igual al esfuerzo normal vertical actuando en el puento “A”

ocasionado por una presion vertical unitaria actuando en el area ay

La figura siguiente muestra de manera esquematica el analisis de la expresion 2.17
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Figura 2.4  Esfuerzos en el punto A debido a la carga ry

Existen otros procedimientos para determinar de manera preeliminar los asentamientos en las
arenas algunos de ellos son:
Formulas elasticas de Schleicher o de Steinbrenner

El asentamiento bajo la esquina del rectangulo de ancho B y largo L segun la formula de

Schleicher:

Cuando el medio elastico tiene un espesor H, el asentamiento bajo la esquina de un rectangulo

sometido a carga uniforme g, esta dado por la férmula de Steinbrenner:

L B(L +A) HA

5= q(lizEVZ){Llnlz(B-"\/Bz N ]+ Bln{(L B+ P NE }+ ;E (L-v-2v2)H tan‘l(EJ
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1/2

A=(B2+L1%+H?) .. 2.19

Formula de Burland y Burbidge

Para el calculo del asentamiento de una zapata se pueden utilizar férmulas obtenidas de manera
empirica. Burland y Burbidge sugieren que para una arena normalmente cargada el asentamiento

esta dado por:

o=qB"I,

|, =117/ N*

g = presiéndecontactoenkPa

B =anchadelacimentacié, enmetros

En las expresiones anteriores el pardmetro Es es funcién de la presién de confinamiento os y del
nivel de esfuerzo desviador, este modulo es una parametro de célculo pues no hay un valor Unico
de Es par un suelo dado el uso de las ecuaciones anteriores sélo dan una magnitud aproximada

de la deformacion de un suelo.

Procedimiento del profesor Chameki

En el andlisis de la interaccion Suelo-Estructura, se empleara el procedimiento del profesor
Chameki para calcular los hundimientos en la arena, en funcién de las cargas. En el se establece
gue las cargas actuantes sobre el suelo tendran una influencia en todos los estratos, la figura

siguiente muestra un esquema de la influencia de las cargas
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Figura 2.5 Influencia de la carga sobre un punto del estrato

En este procedimiento se considera que el esfuerzo oy esta dado por

Oi i = ik —dy 210

Donde Izijk se denomina valor de influencia, y es igual al esfuerzo normal vertical actuando en el
punto “A” ocasionado por una presion vertical unitaria rk actuando en el area ak.

De forma anéloga se tiene que los esfuerzos ocasionados por una fuerza r, en la direccion x, y y z

seran:

1 Tk 1 1
Osij _Ixija_dk...2.10a Ty _Iyija_dk ...2.10b O _Izija_dk...Z.loc
K K K

Una vez definidos los esfuerzos en el estrato, con la ley de Hooke podemos definir la deformacion

en el estrato j. De la ley de Hooke se tiene:

& :é[az —V(ax +o, )]...2.11a
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donde los esfuerzos bajo la esquina de un rectangulo estan dados por:

i 1 1 Xyz Xy
+ +ang tan—
X2 + 27?2 y2 +7z%2 ) A ZA

Q
I

N

g, = _ 2XyZ2 +ang tan§+(1—2|/)xang tanl_ang tan(ﬁ)
b+ 2 Xy X xz' | .211b

— Xy22 +ang tan 22 + (1- 2v) xang tan > - ang tan(ﬁ)}
VZ+z2)a Xy y vz

A=x?+y?+2?

Sle ¥l= Fle

gy

n
_2
7
_2

donde X, y, z son las dimensiones del area sobre el cual es aplicada la carga. La figura siguiente
muestra de manera esquematica los esfuerzos bajo el rectangulo.

Figura 2.6 Esfuerzos del suelo bajo la esquina de un

rectangulo ocasionados por una carga uniforme

La deformacion unitaria esta dada por:

=R

Donde ¢ es la deformacion unitaria, 6 es la deformacion del estrato, h es el espesor del estrato.

Sustituimos el valor de los esfuerzos
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h r r r
O=—I1. -%d, =vll.. Xd. +1.-%d
El:zu ak k (xu ak k yij ak kj:|

2l

5=E | _V(Ixii i )];—tdk

Si se tienen dos o mas estratos la deformacion total la obtenemos como

h
Or =E_Sij[z|zijk _V(Ixijk + ik )];_T(dk

h r
ﬁl' Esij [Z Ijk]ak k

QE= =47

DY (b € 110
e o

Que representa el asentamiento total del suelo debido a una carga aplicada en cierta area. La

compatibilidad del método de las rigideces y la teoria del suelo, se da en las deformaciones estas

deformaciones 0 del suelo, servirdn como complemento al método de rigideces para poder obtener

los desplazamientos en los nodos y se supondra que seran de la misma magnitud y sentido del

vetor de desplazamientos 6 del método de las rigideces.

Con esta informacion sobre el comportamiento de la estructura y el suelo podemos integrar en un

ejemplo el empleo del Método Interaccion Suelo-Estructura, y de esta manera entender mejor la

compatibilidad de las deformaciones entre el suelo y la estructura.
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Capitulo 3. ANALISIS DE LA CIMENTACION DE UN
EDIFICIO MEDIANTE INTERACCION
SUELO ESTRUCTURA
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3.1 Generalidades

El disefio de cimentaciones es una especialidad en la que trabajan en conjunto las especialidades
de Geotecnia y Estructuras por ello es importante tener en cuenta los criterios de ambas
especialidades para poder trabajar a la par. Para el andlisis del edificio que se ha supuesto, se
consideraran por facilidad de célculo solo las acciones de carga vertical con el entendido que en el
disefio de una cimentacién se deben considerar las combinaciones de acciones que marcan los
reglamentos correspondientes.Debido a la alta permeabilidad de los suelos friccionantes, la mayor
parte del asentamiento se efectuara durante el proceso de construccion y estara casi completo al
final de esté. Es por ello que en la interacciéon Suelo Estructura en suelos friccionantes solo se

revisan los asentamientos acorto plazo.

Para este estudio se ha utilizado los factores de carga que marca el RCDF dentro de sus NTC
Cimentaciones. Las acciones en edificio las evaluamos de acuerdo a las NTC Sobre el Criterio y
Acciones Para el Disefio Estructural de Edificaciones suponiendo que fuese un edificio para

oficinas.

3.2 Determinacion de las Acciones en la Cimentacion

Supongamos que tenemos un edificio de 5 pisos que tiene como uso final albergar oficinas

podemos suponer que e edificio es el que se muestra en la figura 1.1

Figura 3.1 Edificio para oficinas
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La distribucién y la seccién transversal de las vigas y columnas se muestran en la figura 3.2

Acotaciones en cm

Figura 3.2 Distribucion y seccion transversal de las vigas y columnas

Para determinar la carga viva en la estructura distinguiremos dos tipos de planta, la planta tipo que
corresponde a los niveles 1, 2, 3, 4, 5 y la planta azotea que como su nombre lo indica
corresponde a la azotea. De acuerdo al RCDF en sus NTC sobre el criterio y acciones para el

disefio estructural de edificaciones se tienen las siguientes acciones para determinar la carga de

servicio de la estructura.
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Tabla 3.1 Determinacion de las cargas de servicio en plantat  ipo

CONCEPTO | kN/m?
Carga muerta
Losa 2.50
Acabados de piso 1.00
Instalacién y plafon 0.25

Muros divisorios 0.50
Sobrecarga RCDF 0.20
Suma 4.45

Carga viva

Carga Viva maxima 2.50

Total 6.95

Tabla 3.2 Determinacion de las cargas de servicio en la planta azotea

CONCEPTO | kN/m?
Carga muerta

Losa 2.50
Instalacion y plafén 0.25
Sobrecarga RCDF 0.40
Suma 3.15

Carga viva

Carga Viva maxima 1.00

Total 4.15

Estudiaremos el eje 2 de la estructura para ello definimos el area tributaria de cada columna como

en la figura siguiente:
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Figura 3.3  Areas tributarias para cada columna

Para determinar las cargas que se transmiten hasta la cimentacion multiplicamos el valor del area

por la carga de servicio por metro cuadrado y sumamos el peso de las trabes y de las columnas.
Para las plantas tipo, en el eje 2 columnas B y D se tiene:

Peso de las trabes

Lxbxhxy=5mx0.5mx0.3mx 24 =18kN
m

Peso de las columnas

2
LxAxy=35mx nof m? x 24 % =23.8kN
m

Carga de servicio en las columnas, correspondientes a la planta tipo en el eje By D:

CS = trabes + Columnas +losa = 2x18 +23.8 + 25 x 6.95=233.5k N

P.tipo

Y para la planta de la azotea:

Peso de columnas
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2
LxAxy=1.75mx 00

m? x24 X1 =11.9kN
m

Carga de servicio para las columnas en estudio en la planta azotea.

CS =trabes +Columnas +losa =2x18 +11.9 +25x 4.15=151.6 kN

azotea

Para las columnas Ay D del eje 2 se tiene que la carga de servicio es:

CS = trabes + Columnas +losa =1.5x18 + 23.8 +12.5x 6.95=137.6 kN

P.tipo

CS,,oea = trabes +Columnas +losa =1.5x18 +11.9 +12.5 x4.15=90.8 kN

Entonces las cargas que se transmiten a la cimentacion son:
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Figura 3.4  Cargas que se transmiten a la cimentacion en kN

Al hacer el andlisis de las cargas podemos determinar basandonos en la figura 1.1 que la

cimentacion para esta estructura puede ser una zapata corrida sumando las cargas de cada uno
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de los niveles y considerando la carga distribuida de los muros divisorios y acabados en la planta

baja obtenemos las cargas que se transmitirdn al suelo:

778.8 1319.1 1319.1 778.8

37 kN/m

Figura 3.5 Cargas de servicio en la cimentacion en kN

3.3 Determinacion de las Caracteristicas Geométrica s de la
Cimentacion

Para determinar las caracteristicas geométricas de la zapata debemos determinar la capacidad de
carga del suelo de cimentacion. Supongamos que la estructura estara desplantada en un suelo

como el que se muestra en la figura siguiente:

3
Arena Limpia N=25golpes  @=37°
7 B P a v v v N 3
< e S < a . . < Dr = 58% y=18 kKN/m'® «- 120m
Arena Limosa - . - 7. " N=32golpes ,@=39°
e Dr=E8% Y= ATKNE L
Limo Arenoso > ," - . . - .. - 7. .  N=28golpes, . @=38° o

3 >

D A7 AN A S &

Figura 3.6  Estratigrafia del suelo de cimentacion

Con la expresiones que se presentan en el capitulo 2 obtenemos la capacidad de caga resistente

del suelo y la comparamos con carga Ultima para poder validar las dimensiones.
Obtengamos primero el coeficiente de friccién con la expresion 2.5a donde a serd igual a:

a =0.0167x58 -0.1667 = 0.8

tan @=0.8 tan 37°= 0.6
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¢@=31.08°
Con la expresion 2.2 obtenemos los factores de capacidad de carga:

— m0.6 2 o —
Ng = €™ %ftan (45 +31-0%)— 20.8
Ny = 2(20.8 +1 ) tan 31.08° = 26.3

Suponemos las dimensiones de la zapata como se muestra en la figura siguiente, donde B la
consideraremos de manera preeliminar igual a 2.0 m y d (profundidad de desplante) como 0.8 m, y

de esta manera podemos determinar la capacidad de carga del suelo:

T

L=15m 0.3m

- d2 11
di2

Arena Limpia

<
4 4 a9
A4 ae

. 4 a 49
Arena Limosa L, ‘e . 7

S >
B

.Limo Arenoso’, » ", *

7 \ -
/y R A 7

Vista en planta

Figura 3.7 Dimensiones de la zapata

Los factores de forma los obtenemos con la expresion 2.3a:

fq=1+-20.6 =1.08
15

fy=1-04-2=0.95
15

La presion en el desplante de la zapata sera:

Pv=0.8x16=128k Pa
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Considerando el factor de resistencia igual a 0.35 segun lo marca las NTC-cimentaciones,

tenemos la siguiente capacidad resistente segun la expresion 2.9:

o =[12.8x (20.8x1.08-1)+ 116x2.0x26.3x0.95|x0.35 +12.8 = 248.7 kPa

Obtenemos la carga ultima actuando sobre el desplante de la zapata donde el factor de carga
segun las NTC Cimentaciones son 1.4 para carga de servicio y 1.1 para el peso del suelo ya que
se tiene una mayor incertidumbre al evaluar el peso de la zapata que el peso del suelo, de esta

manera se tiene:

gc =(778.8 +1319.1)x2x1.4 + 2x15 x0.4x24x1.4"+ 0.3x0.4x15x24x1.4 + (2x15 - 0.3x15)x0.4x16x1.1= 243.4 kPa

Observamos que la capacidad de carga resistente es mayor que la carga ultima sobre el suelo, por
lo que las dimensiones de la zapata son adecuadas. Obtengamos ahora el momento de inercia

centroidal de la zapata, dividiremos la zapata en dos secciones como se muestra en la figura

y

2m

1 0.4m
0.4m 2 X

Figura 3.8 Momento de inercia centroidal de la zapata
De acuerdo al teorema de los ejes paralelos tenemos

le = 1+(y —y)?

La tabla siguiente muestra el calculo del momento de inercia centroidal de la zapata, el resultado
es 1=0.0341 m*
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Tabla 3.3 Céalculo del momento de inercia centroidal

Aream? Ce)rl]itr?;de c£1rt$ gk)j(e Inerciam® | (Y-yi)®
Zapata (2) 0.8 0.2 0.160 0.0107 | 0.0044
Dado (1) 0.16 0.6 0.096 0.0021 | 0.1111
1)+ 0.96 0.27 0.0341

Una vez obtenidas las caracteristicas geométricas de la zapata podemos emplear el procedimiento

de interaccion suelo estructura para determinar el armado de la contratrabe de la zapata:

3.4 Interaccion Suelo-Estructura

La zapata estara dividida en seis secciones o barras, las acciones sobre la zapata y las reacciones

del suelo supuestas se muestran en la figura siguiente:

i r 1

778.8 kN 1319.1 kN 1319.1 kN 778.8 kN

v U rm ¥ Y

f r7

Figura 3.9  Acciones sobre la zapata y reacciones del suelo

Consideremos en el andlisis 4 grados de libertad dos lineales y dos angulares en cada barra, por

lo que los grados de libertad en la zapata seran 7 lineales y 7 angulares.
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B (b €™

sVl
e o
e T
Op %
I
fe, fs,
F fg ~ 89 ~ 810 ~ 011 i 612 i 613 o 014
‘ barra 1 Y ‘ barra 2 Y ‘ barra 3 v ‘ barra 4 ! ‘ barra 5 ! ‘ barra 6 ! ‘
* & *52 ? & ? A ? g ? LSS ? 3,
Figura 3.10 Grados de libertad

La matriz de rigidez para cada barra segun el analisis mostrado en el capitulo 2 es

& & & ¥k
4E| 2EI  -6El 6EI
L L L2 L2
2El 4EI  -6El 6EI
- L L L2 L2
-6El -6El 12EI _ 12El
L2 L2 L3 L3
6EI 6EI  12El 12El
L2 L2 L3 L3

a

%

donde el médulo de elasticidad del concreto E se determina segun lo establecido en el RCDF. Si la

resistencia del concreto tiene un valor de 250 kg/cm? el médulo de elasticidad vale:

E =14000+/250 = 221359 kg/cm?= 22135900 kN/m?

Con lo que la matriz de rigidez de cada barra sera:

579713 579713
_|-579713 579713
|- 724641 724641

- 724641 724641

-724641
724641
1207735
603867

y la matriz de rigidez de toda la estructura queda
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579713

-579713

0

0

0

0

0

-724641

724641

0

0

0
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-579713

1159425

-579713

0

0

0

0

-724641

0

724641

0

0

0

0

-579713

1159425

-579713

0

0

0

0

-724641

0

724641

0

0

0

0

0

-579713

1159425

-579713

0

0

0

0

-724641

0

724641

0

0

0

0

0

-579713

1159425

-579713

0

0

0

0

-724641

0

724641

0

0

0

0

-579713

1159425

-579713

0

0

0

0

-724641

0

724641

0

0

-579713

579713

0

0

0

0

0

-724641

724641

-724641

-724641

0

0

0

0

0

1207735

603867

0

0

0

724641

0

-724641

0

0

0

0

603867

2415469

603867

0

0

0

0

724641

0

-724641

0

0

0

0

603867

2415469

603867

0

0

0

0

0

724641

0

724641

0

0

0

0

603867

2415469

603867

0

0

0

0

724641

0

-724641

0

0

0

0

603867

2415469

603867

0

0

0

724641

0

-724641

0

0

0

0

603867

2415469

603867

Una vez obtenida la matriz de rigidez, obtenemos el vector de fuerzas de empotramiento, la cual

se obtienen realizando el andlisis de la barra siguiente:

w
NN N YT Y
\ \
r.S
I
Figura 3.11  Fuerzas aplicadas a las barras

Vector de fuerzas de empotramiento

a? 11 , 5
- r— Lers
12 , 192 192
- o + 11 L2rr + 5 L2rs
. 12 192 192
Pm - —&‘l‘Eer +i|_rs
2 32 32
—&'l'ier +ELFS
2 32
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Las fuerzas de cada barra deben formar un vector global de fuerzas de empotramiento, al realizar

el analisis obtenemos:

-185/4 +65/64 xr1+15/64 xr2

-185/2 + 65/32 xr2 +15/64 xr3 +15/64 xrl
-185/2 + 65/32 xr3 +15/64 xr4 +15/64 x 2
-185/2 + 65/32 xrd +15/64 xr5 +15/64 xr3
-185/2 + 65/32 xr5 +15/64 xr6 +15/64 xr4
-185/2 + 65/32 xr6 +15/64 xr7 +15/64 xr5
_|-185/4 +15/6 %16 + 65/64 xr7

~ |-925/48 - 275/768 xr1-125/768 x 2

-925/24 - 25/128 xr2-125/768 xr3 + 275/768 xrl
-925/24 - 25/128 xr3 -125/768 xr4 + 275/768 xr2
-925/24 - 25/128 xr4 - 125/768 xr5 + 275/768 xr3
-925/24 - 25/128 xr5-125/768 xr6 + 275/768 xr4
-925/24 - 25/128 xr6 -125/768 xr7 + 275/768 xr5
-925/48 +275/768 xr6 +125/768 xr7

Y el vector de cargas concentradas P¢, y el vector de desplazamientosd, seran:

-778.8 3,
0 3,
~1319.1 3,

0 3,
~1319.1 s

0 s

pe | 7788 529
0 6,

23

0 b

0 Oy,

0 6,

0 6

0 B,

Una vez obtenidos los vectores y matrices necesarios podemos aplicar el método de las rigideces
Kxd+P®+P®=0
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Si 8;=07, 0,=05, =05 Y ademas 0g=014, 6,=0,3 ¥ 0:0=0:, Obtenemos un sistema de ecuaciones que
no se puede resolver de manera directa y debemos apoyarnos en la compatibilidad de

deformaciones entre el suelo y la estructura para poder resolver el sistema.

Primero calcularemos los valores de influencia definimos las areas de carga que ejerceran
influencia sobre las zapatas. La figura siguiente muestra dichas areas y los puntos donde se

calculara la influencia de las cargas:

Al A2 A3 A4 A5 A6 A7
NN NNNNNGSISANNNN,
0 N N
NN N\ v
Vista en planta
I I
1 r r r fe 7
3 f 5
o(1.1) o(2.1) o(3.1) o(4.1) o(5.1) o(6.1) o(7.1)
Arena Limpia
. o(1.2) e(2.2) o(3.2) o(4.2) o(5.2) o(6.2) o(7.2)
Arena Limosa
o(1.3) e(2.3) e(3.3) o(4.3) e(5.3) o(6.3) o(7.3)

Limo Arenoso

/ / N s N >
/y // A AN\ 7 ~ \\ Y\\
Figura 3.12 Areas de carga para céalculo de influencia

Calcularemos la influencia para el estrato de arena limpia en el punto (1,1). Para el célculo de los
esfuerzos en el estrato consideraremos una carga unitaria q=1kPa el cual estara distribuida de

acuerdo a las areas definidas anteriormente.

Calculamos la influencia del &rea 1 sobre 1 punto 1 del estrato de arena limpia (estrato 1), con la

expresion 2.11b determinamos los esfuerzos en el punto.
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T
7

AN N AN

. .
Al Vista en planta

o(1.1)

Arena Limpia
0.95 -

o(1.2)
Arena Limosa

o(1.3)

/) /s \ &S 7/// \\\Y\\\

Limo Arenoso

Figura 3.13 Esquema para el célculo de valores de influencia

Los datos para el célculo de los esfuerzos bajo la esquina de un rectangulo son los siguientes:
x=1.25 m, y=2/2= 1m, z= 0.95 m, q = 1kPa entonces de la expresiéon 2.11b y 2.12 obtenemos

considerando el modulo de Poisson v=0.33:

A =+1.252 +12 +0.952 =1.8615

i_( 1 1 ]1'25"1"0'95+ 1.25x1

+ ang tan——|=0.1925
1.25% +1* 1* +0.957 A J 0.95><A}

1|7 _1.25%x1x0.95 0.95xA

1 IxA
g, =— +ang tan——— +(1-2x0.33) xang tan(——) —ang tan(————) | = 0.0390
*Tonm2 {1257 +1%)A 91N 2exg 1 yrangtan(y o) —ang (1.25x0.95)}
1| m 125x1x0.95 O'QSXA+(1—2><O.33)xangtan( 1 )—angtan(l'ZSXA) —0.0290
1.25x1 1.25 1x0.95

g, =—|— +ang tan
Y 2|2 (12 +0.95°)A ’

Estos valores son bajo la esquina de un rectangulo por lo tanto se deben multiplicar por dos para

obtenerlos bajo el centro del rectangulo. El valor de influencia en este estrato considerando la
carga unitaria aplicada en el area Al

l11,= 0.3850-0.33x(0.0780+0.0581)=0.3401

De la misma forma se obtiene los valores de influencia para los estratos y areas restantes
presentados en la tabla siguiente. Con los valores de influencia calculados y apoyandonos en la

ecuacién 2.12 podemos obtener las ecuaciones restantes para poder resolver el sistema de
ecuaciones.
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=095 (53401 "1 1 95+4288x10° 2 _250+4513x10° — > 2.50+...+2.621x10"° — /125
35000 2x1.25 2%2.50 2x1.25
12 (01418— "™ 125406361022 250+6.784x10% — > 250+...+2.437x10% "' 125

39600 2x1.25 2%2.50 2%2.50 2x1.25

LS (2 038x102 "L 125+6.268x107 2 2.50+8.804x10° — > 2.50+..+1.755x10% ' 125

35000 2x1.25 2%2.50 2%2.50 2x1.25

Que representa el asentamiento total bajo la zapata del nudo 1. De manera similar se obtienen los

asentamientos para los puntos restantes

|111=.3400885
111,=4.288815E-03
1113=4.513469E-03
|114=1482255E'03
1115=7.711975E-04
1116=6.264823E-04
|117=2621634E'04
|121:.141884
112,=6.363337E-02
|123=6784406E'04
|124:1.89373E-03
l125=1.177951E-03
|125=7024795E'04
11,7=2.437253E-04
113:=7.037871E-02
113,=6.268233E-02
1135=8.803674E-03
1134=2.606637E-04
1135=5.823297E-04
1135=5.823297E-04
l136=4.766121E-04
l13;=1.755229E-04
1,11=1.424197E-03
|212:.680177
|213:4288815E'03
1,14=4.513469E-03
l215=1.482255E-03
l16=7.711975E-04
|217:3.3l46E-04
1,201=5.247228E-02
|222:.283768
|223:6363337E-02
1,04=6.784406E-04
|225:1.89373E'03
|225:1.89373E-03
l26=1.177951E-03
|227:3.94499E'04
|231:.0439131
123,=.1407574
|233:6268233E'02
1,3,=8.803674E-03
l,35=2.606637E-04
1,36=5.823297E-04
|237=2601785E'04
1311=2.945117E-03
|312:4288815E'03
|313=.680177
1314=4.288815E-03
|315:4513469E'03
|315=1482255E'03

Tabla 3.4

|317=4017998E'04
1321=1.336948E-03
132,=6.363338E-02
|323=.283768
1324=6.363337E-02
1325=6.784406E-04
|325=1.89373E'03
13,7=6.666592E-04
133:=6.74205E-03
133,=6.268233E-02
|333:.1407574
1334=6.268233E-02
|335=8803674E'03
|335:2606637E-04
133;=2.871861E-04
|411=9114709E'04
141,=4.513469E-03
l413=4.288815E-03
|414=.680177
|415:4288815E-03
l415=4.288815E-03
|415:4513469E'03
|417:9114709E-04
1421=1.034429E-03
|422:6784396E'04
1423=6.363338E-02
|424:.283768
l425=6.363337E-02
1406=6.784406E-04
l47=1.034429E-03
143:=4.023287E-04
143,=8.803674E-03
1433=6.268233E-02
l434=.1407574
1435=6.268233E-02
1436=8.803674E-03
l437=4.023287E-04
|511:4017998E-04
1s1,=1.482255E-03
|513:4513469E'03
|514:4288815E-03
|515:.680177
|515:4288815E'03
|517=2945117E'03
1521=6.666592E-04
|522:1.89373E'03
|523=6784396E'04
1524=6.363338E-02
|525:.283768
1526=6.363337E-02
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Valores de influencia debido a una carga unitaria

|5z7=1336947E-03
Is3,=2.871861E-04
I53,=2.606637E-04
|533=8803674E-03
I534=6.268233E-02
Is35=.1407574
I536=6.268233E-02
ls37=6.74205E-03
l1,=3.3146E-04
l61o=7.711975E-04
l615=1.482255E-03
l14=4.513469E-03
|515=4288815E-03
|616=.680177
l617=1.424193E-03
|521=3944991E-04
l62,=1.177951E-03
l623=1.89373E-03
l624=6.784396E-04
l625=6.363338E-02
|525:.283768
l627=5.247229E-02
lg31=2.601785E-04
l632=5.823297E-04
ls33=2.606637E-04
l634=8.803674E-03
lg35=6.268233E-02
le3s=.1407574
|637=-0439131
1711=2.621634E-04
171,=6.264823E-04
1715=7.711975E-04
1714=1.482255E-03
|715:4513469E'03
I716=4.288815E-03
1717=.3400885
1721=2.437253E-04
172,=7.024795E-04
1723=1.177951E-03
|724:1.89373E'O3
1725=6.784396E-04
1726=6.363338E-02
17,7=.141884
|731=1755229E-04
173,=4.766121E-04
1733=5.823297E-04
|734=2606637E-04
1735=8.803674E-03
1736=6.268233E-02
|737=7037871E-02
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Una vez resuelto el sistema de ecuaciones obtenemos los siguientes resultados de reacciones y

deformaciones

t r ot

778.8 kN 1319.1 kN 1319.1 kN 778.8 kN
1 2 7 3 4 5 6
37 KNJmM
141,51 14151
327.82 268.71 327.82
692.96 REACCIONES 692.96

Figura 3.14 Reacciones en el suelo mediante la interaccion suelo estructura en kN

Barras

1 [ 2 [ 3 | 4 | 5 [ 6 |

-3 -3
5.71x 10 5.71x 10

-3 3 8.49 x 10 3 -3
9.33x10 9.55x 10 9.55 x 10 9.33x10

Figura 3.15 Asentamientos en los nudos de las barras en metros

Una vez obtenidos los valores de las reacciones r, las deformaciones lineales & y las
deformaciones angulares 6, podemos obtener los elementos mecanicos en los nudos de las

barras. Analicemos el diagrama de la barra siguiente:
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Vr T 1 TVS

Figura 3.16 Diagrama de la barra para obtener elementos mecanicos

de donde obtenemos

2
o’ b e o 0 12.4Flg 128l —6Els 46El s
192 L L L L

P7 12 192

Si analizamos la expresién podemos observar que se obtiene como

Mo| M| [4B1 2E1 -GEL  GEI | |g,
L L L2 L2
M| [meg| |2 4L -eEL eEL| |y
- + L L LZ L2 X
. -6El -6El 12El  12El
Vf V r L2 L2 L3 L3 Vr
6El  6EI _12EI 12E
Vel VS T E 13 | Vs

Donde el vector de elementos mecanicos es

2

meo) |l S o
122 192 192

M € —&+£L2I’r+iL2rs
q 12 192 192
= aL 13 3

o ——+—Ln+—Lrs
\Ar 2 32 32

—&+3er+ELrs
Ve, 2 32 32
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Con los resultados anteriores podemos obtener los elementos mecanicos en los nudos de las

barras de la expresion 2.14 obtenemos los siguientes valores:

Barras

1 2 3 1664 4 5 6
| 2. |

327W Ww o

573.64 573.64

Figura 3.17 Diagrama de momento flexionantes en kN m

778.8
665.94 653.16
Barras
i % ’ Y y
171.78
y > 7
171.78
653.16 665.94

778.8

Figura 3.18 Diagrama de cortantes en kN

Con estos resultados podemos disefiar estructuralmente la zapata y verificar que los
asentamientos no excedan los valores permisibles. En el capitulo siguiente se revisaran que los
asentamientos no excedan los limites permisibles, ademas de determinar el acero necesario para

el armado de la zapata.
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4.1 Generalidades

Los elementos estructurales sujetos a flexion son frecuentes, a continuacién describiremos

brevemente el comportamiento de dichos elementos.

Cuando un elemento se comienza a cargar a flexiobn su comportamiento es esencialmente elastico
y toda la seccion contribuye a resistir el momento exterior. Cuando la tension en alguna seccién
excede la resistencia del concreto a la tension (5% de fc) aparecen grietas y cuando se

incrementa la carga las griegas aumenta en numero, longitud y abertura.

Una vez que aparecen las grietas el comportamiento del espécimen ya no es elastico y las

deflexiones no son proporcionales a las cargas.

En las regiones del agrietamiento el acero toma practicamente toda la tension hasta que alcanza el
valor de fluencia. Cuando el acero comienza a fluir la deflexion crece en forma considerable sin

que apenas aumente la carga.

Segun la cantidad de acero longitudinal con que este reforzada la pieza este puede fluir o no antes
de que se alcance la carga maxima, se pude decir que el comportamiento es ductil cuando el
acero fluye, en este caso se producen deflexiones considerables antes del colapso, llamandose a

este elemento subreforzado.

El elemento es sobrereforzado si la cantidad de acero longitudinal es grande y este no fluye antes
del aplastamiento del concreto. Si el elemento alcanza su resistencia exactamente cuando el
acero comienza a fluir se dice que es un elemento balanceado, estos Ultimos elementos son poco

frecuentes.

Para determinar la resistencia de elementos sujetos a flexion simple se deben realizar una serie de

hipotesis las que cominmente son:

1. La distribucion de deformaciones unitarias en la seccion transversal en un elemento es
plana.

2. Se conoce la distribucion de esfuerzos en la zona de compresion del elemento.

3. Existe una unién perfecta entre el acero y el concreto.
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4, El concreto no resiste esfuerzos de tension longitudinales.

5. El elemento alcanza su resistencia a una cierta deformacién unitaria maxima util del

concreto &, (€,,=0.003).

Las NTC cimentaciones utilizan en lugar de la distribucién real de esfuerzos una distribucion
rectangular, con una profundidad igual a 3 una veces la del eje neutro, el parametro 3 depende de
la resistencia nominal f'c esta variacién tiene por objeto tomar el cambio de la forma en el la curva
esfuerzo-deformacién del concreto al incrementar su resistencia, ya que el area del rectangulo
equivalente debe ser igual al area bajo la curva esfuerzo-deformacion. Esta hip6tesis es aplicable

a cualquier tipo de seccion.

Scu=0.003 f'c=0.85 f*c

a=P c

C = eje neutro

Figura 4.1 Hipétesis de las NTC-04 sobre la distribucién de esfuerzos y deformaciones

4.2 Determinacion del acero minimo, maximo y balanc  eado

Una vez obtenidos los elementos mecanicos actuantes sobre la zapata en estudio, procederemos

a obtener el acero necesario para tomar dichos elementos.

Primero, debemos obtener los parametros de célculo. Recordando que la resistencia del concreto
a utilizar en la zapata en estudio es f'c = 250 kg/cm? y el esfuerzo de fluencia del acero fy=4200

kg/cm?

Obtenemos el acero minimo que podemos usar en la seccion. Este valor corresponde a la cantidad

de acero necesaria para controlarlos agrietamientos por cambios volumétricos.
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Pmin=2C 41
P min = 07)(— '250 =0.26%
200

Obtenemos el acero maximo de la seccidn, para ello nos basamos en las hipétesis simplificadoras
de las NTC para obtener la expresién que determina el acero balanceado.

Por triangulos semejantes podemos obtener:

0.003 _ ¢g
c d-c

Considerando que & = fy / E podemos obtener

c _ 6000
d ~ fy +6000

Si la falla de la seccion es una falla balanceada, igualando la compresion y la tension y
apoyandonos en la expresion anterior obtenemos

Compresion =Tension
af''.b=Asfs
Bt d = Asfs
As _[Ff". 6000
bd ~ fy fy+6000
_pf", 6000

%P, = A2
fy fy +6000

El acero maximo para de la seccién no debe exceder el 90 % del acero balanceado para asegurar
la ductilidad del acero. Para nuestro estudio obtenemos

0.85x250 6000

%P =0.9
OF maximo 4200 4200 + 6000

=0.0182

Que corresponde al porcentaje de acero maximo.
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4.3 Expresiones para determinar el acero de refuerz o por flexién

Una vez definido el limite minimo y maximo en la cantidad de acero, obtenemos una expresion
para obtener el momento resistente de la seccion. Para ello nos basaremos en las hipotesis del

NTC, tomando momentos obtenemos:

M = FrC(d —Ej
2
a

M =F, Bcbf " (d _EJ

a
M=Ff", bd 1-—
b -2

M =Ff" bd q1-0.5q) ..4.3
donde g=a/d=P fy / f’c. De esta expresion podemos obtener la cantidad de acero de refuerzo
necesario para que la seccion soporte el momento actuante.
Despejando g obtenemos:

M =F.f"_ bd q(1-0.5q)
2Mu

2-2q+————=0
4o F.bd?f",
— |4 -4| 2Mu
™
a 2
frr. "
= C =_C|1- —| 2Mu
R TIY {1 \/1 [ /Frbdzf"cﬂ

As = - { \/ [2M/de2f” J] 44

donde As representa el &rea del acero que debe estar dentro de los porcentajes minimo y maximo
definidos en la seccion anterior. Con estas consideraciones, podemos obtener el acero necesario

para que nuestra seccion resista el momento actuante.
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4.4 Determinacion del acero de refuerzo por cortan te

El refuerzo en el alma desempefia un papel triple después de la aparicion de grietas inclinada.
Restringe el crecimiento y el desarrollo de | agrietamiento inclinado, incrementando la capacidad
de la zona para resistir fuerzas normales y tangenciales. Por otra parte cuando se usa refuerzo
transversal en forma de estribos, estos mejoran la capacidad de adherencia del miembro, pues
tienden a evitar fallas por desgarramiento al nivel del acero de refuerzo. Finalmente, el refuerzo en
el alma toma una parte importante de la fuerza cortante externa y cuando el refuerzo forma anillos

cerrados, incrementa ligeramente la zona de compresiéon debido al efecto de confinamiento.

El mecanismo de falla de un elemento con refuerzo transversal ha sido dificil de establecer con

precision hasta ahora. Una idealizacion es la propuesta por Ritter en 1899.

Ritter supuso una viga con refuerzo transversal, si se idealiza como armadura, el refuerzo
longitudinal funciona como la cuerda de tension, el refuerzo transversal como las diagonales a
tensidn, el concreto en la zona comprimida como la cuerda a compresion. Las hipétesis que tiene

al andlisis son las siguientes.
1. La zona comprimida toma esfuerzos normales de compresion
2. El refuerzo longitudinal de tensién toma Unicamente esfuerzos de tension
3. Todas las tensiones inclinadas son resistidas por el refuerzo transversal

4. Las grietas inclinadas se extienden desde el refuerzo longitudinal de tensiéon hasta el

centroide de la zona de compresion

5. Se desprecia el efecto del peso propio o de cargas distribuidas entre grietas inclinadas

consecutivas.

Entonces, debido al incremento de momento AM existe un incremento en la tension longitudinal

igual a AT.
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(a)

N » , "
6 \\ \a
T+AT 4¢—— — wm .

Figura 4.2 Hipotesis de Ritter para la falla por cortante

Por equilibrio de fuerzas verticales
Avfssena=Fcsena ..4.5
Por equilibrio de fuerzas horizontales
AT=Av fscosa+FccosB ..46a
Teniendo en cuenta la hipotesis
AT=AM/z=Vs/lz ..46D

Donde z es el brazo del par resistente. Sustituyendo Fc de la ecuacion 4.5 y AT de la ecuacion

4.6a en la ecuacion 4.6b se tiene

Vs sena
—=Avfs {cosa + }
Z tan@

Por lo que la fuerza cortante maxima que puede tomarse con un area Av de refuerzo y admitiendo

que las grietas se forman con un angulo de 45°es
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_ Av zfs

Vs [cosa+sena] .47

donde

Av area total del refuerzo en el alma a una distancia s, medida en direccion paralela al refuerzo

longitudinal.
a angulo entre las barras o estribos de refuerzo en el alma y eje longitudinal del miembro,

s separacion de los estribos o barras dobladas, medida en direccién paralela a la refuerzo

longitudinal.

Observamos que la capacidad de carga del elemento depende directamente de la resistencia a

esfuerzos de tension inclinados, la carga maxima se obtiene cuando el acero transversal fluye.
Los criterios que sigue el RCDF para el calculo del acero por cortante son:
La resistencia es igual a la suma de la contribucion del concreto y del acero.

Vn=Vc+Vs
La contribucion del acero en el alma se calcula con base en la analogia de la armadura,

deduciéndose de la expresion 4.7 si se hace z=d

_ Avfy(sena +cosa) d
S

Vs .. 4.7b

La resistencia del concreto dependera de la cantidad del acero de refuerzo por flexion

p <0.015 = Vc =Frbd (0.2 +20 p)\/f *.
p>0.015= Vc =0.5Frbd . Jf*,

.. 4.8a

donde el factor de resistencia es Fr=0.8. Si el peralte de la viga es mayor a 700 mm, entonces se

debe realizar una correccién

V'c =[1-0.0004(h - 700)Vecr ... 4.8b
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La resistencia de disefio se obtiene multiplicando la resistencia nominal por un factor FR igual a
0.8 y para que se garantice que la resistencia sea la suma de la resistencia del concreto y el acero

la resistencia debe ser menor a

25Fr+Jf*cbd obienenSlI 0.8Fr+f*cbd
nila de columnas exceda de ... 4.8C

20FryJf*cbd obienenSI 0.64Frvf*chbd
La separacién maxima de los estribos depende del valor del cortante altimo

VUu(1l5Fr«f*cbd =s<d/2
Vu)l5FrVf*cbd=s<d/4

.. 4.8d

Para losas y zapatas, se especifica revisar dos condiciones, la de viga ancha y la de cortante por

penetracion.

Para revision por viga ancha, se calculan los esfuerzos cortantes maximos con

V. = VU +vauyl
' bod J

pero debe ser menor de Fr (0.5+g) %2y Fr f* % donde y es la relacion de lado corto a lado

largo. Si se requiere esfuerzo en el alma, se procede de la siguiente manera.

Se calcula el cortante dltimo Vu y el cortante que soporta el concreto Ver = 0.4 Frb d f* %5,y la
diferencia entre el esfuerzo Ultimo y el esfuerzo del concreto, es lo que deben soportar los

refuerzos transversales.

Con las consideraciones anteriores podemos calcular el refuerzo para la zapata en estudio.
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4.5 Calculo del acero de refuerzo por flexion y cor  tante

Recordemos que en el capitulo anterior ya se han calculado los elementos mecéanicos a lo largo de
la zapata, los cuales se muestran en la figura siguiente, entonces calculamos el acero de refuerzo

por flexion en la contratrabe.

Barras

1 2 3 19664 4 5 6
| . |

573.64 573.64

Figura 4.3 Diagrama de momento flexionantes en kN m

778.8
665.94 653.16
Barras
" % ’ 4% ° 6%
171.78
Yy, Y, /
171.78
653.16 665.94

778.8

Figura 4.4 Diagrama de cortantes en kN

4.5.1 Acero de refuerzo en la contratrabe.

Realicemos el calculo del acero para el momento flexionante maximo positivo. EIl momento de
servicio tiene un valor de 573 kN m o bien 57.3 T m, para poder emplearlo en la expresion 4.4
debemos multiplicarlo por un factor de carga igual a 1.4 entonces obtenemos la cantidad de acero

necesario para resistir ese momento, la seccién de la contratrabe sera b=40 cm d = 75, entonces
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_ 170 |, _ |1 _(2x57.3x10° x1.4 _ 2
AS positivo =40%75 2200 {1 \/1 ( A.9x40x752 ><170j =32.7cm

32.7

i = =.0109
pm|n< p 40x75 <pmax

Para el momento maximo negativo cuyo valor es 196.64 kN m o bien 19.64 T m obtenemos

_ 170 |, _ |1 _(2x19.64x10° x1.4 - 2
As”eg""““’_‘wx?s%{l \/1 ( A.9x40x752x17oj =10.12cm

. 10.12
min =——=0.0034 { pmax
pmin (p === (p

Observamos que ambos valores de acero se encuentran entre los porcentajes minimo y maximo

por lo que cumplen con esta restriccion

El acero para el cortante lo obtenemos con las expresiones 4.7, los valores obtenidos en el
capitulo 3, se deben multiplicar por un factor de carga igual a 1.4. Se deben determinar los
cortantes a una distancia d del pafio de la columna que transmite la carga, pero para fines
demostrativos ocuparemos 778.8 kN y 665.9 kN, . Obtenemos el cortante resistente del concreto

considerando que el porcentaje de acero por tensién es p 0 0.015

Comparamos Vu= 77880x.14 = 109032 kg con
25Fr4f*cbd=25x0.8x+/200 x40 x75 = 84852kg

Observamos que Vu es superior al valor anterior, asi que aumentamos el ancho de la contratrabe

a55cm
2.5Frv/f*cbd=2.5x0.8x+/200 x55x 75 = 116672kg
Cumpliendo la restriccion calculamos el cortante resistente del concreto
Ver =0.8x55x75(0.2 + 20 x0.019)y/200 =19507kg

Como el peralte total es mayor a 700 mm, corregimos el valor con la expresién 4.8b

Ver =[1-0.0004(800 - 700)19507 = 18727kg

Obtenemos la separaciéon de los estribos con la expresion 4.7b para el valor de 778.8 kN

considerando acero del No 4.
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_ 0.8x2x1.27x4200%75 _
77880x1.4 - 18727

7 cm

Y para 665.9 kN.

0.8x2x1.27x4200x75 _
66590x1.4 -18727

8cm

Como se ha modificado el ancho de la contratrabe se debe recalcular el acero por flexion dando
como resultado Aspesiivo= 31.21 cm? Yy AS negaivo = 9.99 cm?. Observamos que el porcentaje de

acero negativo Qeqaivo =0-0024 es menor que el minimo p,i»=0.0026 , por lo que se empleara el

acero minimo 10.72 cm?.

Es importante sefialar que al cambiar las dimensiones de la contratrabe se debe recalcular la
interaccion suelo-estructura en la cimentacion, ya que se modifican los asentamientos y los

elementos mecéanicos que se presentan en la cimentacion. En este estudio de finalidad académica

4.5.2 Acero de refuerzo en el patin de la zapata

Para el disefio estructural del patin nos basaremos en las reacciones obtenidas de la interaccion.
La reaccion real del suelo tendera a una distribucion como la que se muestra en la figura, por lo
gue realizaremos el célculo estructural del patin con el valor de 327.82 kN/m ya que es el valor de

la reaccién que es mas representativo de las condiciones a la que estara sujeta la zapata

141.51 141.51

327.82 268.71 327.82

692.96 . . 692.96
Reacciones del calculo en kN/m

Reaccion real del suelo

Figura 4.5 Reacciones para el calculo estructural del patin
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Obtenemos el momento y el cortante que actuaran en el patin. La presién la obtenemos como

reaccion xlargobarra _ 327.82x2.5

= = =163.91 k Pa
| argo barra x ancho barra 2.5x2

Considerando un peralte de 40 cm

g, =163.91-0.4%x2.4-0.4%x16 =156.55 kPa

Si tenemos 4 cm de recubrimiento el peralte efectivo sera d = 36 cm, entonces calculando el

cortante a 36 cm del pafio de la contratrabe obtenemos
V= g, x (I-d) = 156.55 x (0.725-0.36)= 57.14 kPa

Y el momento

_ 156.55x.365°

M 5 =10.42kN m
Comprobando si es un elemento ancho
M_ 1042 _,¢5.,
V  57.14x.36

Cumple como elemento ancho de manera muy conservadora comprobemos con un peralte de 30

cm

g, =163.91-0.3x2.4-0.4%x16 =155.19 kPa
V=q, X (I-d) = 155.19 x (0.725-0.26)= 72.16 kPa

_155.19 x.4852
2

M =18.35kN m

M__ 1835 _)06<2
vV 72.16x0.24

Por lo tanto con un peralte de 30 cm cumple como un elemento ancho de manera menos

conservadora

Con la expresione 4.4 obtenemos la cantidad de acero necesaria para resistir el momento en el

pafio de la contratrabe
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M=155.19 x 0.725%x 0.5 = 40.77 kN m
Mu = 40.77 x 1.4 = 57.08 kNm

As=As,,= 7 cm?

Revisando que la seccion sea lo suficientemente resistente para el cortante

Ver =0.5x0.8 x100 x 24 x /200 =13576kg = 135.7 kN
Vu=72.16 x 1.4 = 101.02 kN
Por lo tanto la distribucion del acero en la zapata quedard como

Estribos de No 4

4 Barras No 6 1. 4cme

55

Acero No 4 a cada 20

\L\ J
0 20 20 20 20 20

80

10 Barras No 6 (2895 cme»

200

Estribos de No 4 a cada 8 4 barras del No 6 Estribos de No 4 a cada 20

10 barras del No 6

Figura 4.6 Armado de la zapata
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4.6 Revision de Asentamientos

El criterio basico para el proyecto de una cimentacion es que el asentamiento no debe superar un
valor admisible. El valor de asentamiento permisible varia segun el tipo de estructura siendo muy
importante establecer los limites maximaos por tres razones: aspecto, condicion de servicio y dafios

en la estructura.

Los asentamientos pueden alterar es aspecto de una estructura provocando grietas en muros,
pisos, columnas y una estructura puede inclinarse lo suficiente para que pueda apreciarse a simple

vista su inclinacion.

El asentamiento puede interferir también con el servicio de una estructura en diversas formas, por

ejemplo, grdas, maquinarias, bombas pueden dejar de funcionar, desajustarse, o perder precision.

El asentamiento si es excesivo puede producir el fallo estructural de un edificio y su colapso

aunque el factor de seguridad de falla por capacidad de carga del suelo sea elevado.

Podemos definir tres tipos de asentamiento, el asentamiento uniforme, el vuelo, asentamiento no

uniforme.

En general, la magnitud del asentamiento total no es un factor critico. Si el asentamiento total de
una estructura es superior a 15 0 20 cm pueden presentarse problemas en las tuberias de gas,

agua y alcantarillado conectadas a la estructura.

El asentamiento no uniforme o diferencial se produce generalmente por: presiones uniformes en el
terreno que actlan en un suelo homogéneo, presiones diferentes en el terreno o condiciones de

terreno heterogéneas.

El asentamiento diferencial en una estructura es la diferencia entre el asentamiento maximo y
minimo y se caracteriza también por la distorsion angular &L que es el sentamiento diferencial

entre dos puntos dividido por la distancia horizontal entre ellos.

La tabla siguiente da indicacion de los valores de asentamiento en las estructuras.
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Tabla 4.1

Asentamiento Admisible segun Sowers, 1962

Tipo de Movimiento

Elementos dafiados/Factor Limitat ivo

Asentamiento

maximo
Drenaje 15-30 cm
Acceso 30-60 cm
. Probabilidad de asentamientos no uniformes
Asentamiento Total p
Estructuras con muros de mamposteria 3-6 cm
Estructuras reticulares 2-4 cm
Chimeneas, silos, placas 8-30cm

Inclinacion o Giro

Estabilidad frente al vuelco

Segun alturay

ancho

Inclinacién de chimeneas, torres 0.004L
Superficie de rodamiento 0.01L
Almacenamiento de mercancias 0.01

Asentamiento Diferencial

Muros de ladrillo continuos y elevados

0.0005-0.001 L

Grietas en ladrillos 0.001-0.002L
Grietas de revocos (yeso) 0.001L
Marcos de concreto armado 0.0025-0.004 L
Pantallas de concreto armado 0.003L

Nota: L distancia entre dos puntos cualesquiera con asentamiento diferencial

Con este criterio podemos comprobar los asentamientos diferenciales en la zapata en estudio.

De la figura 3.14 obtenemos el asentamiento méaximo y minimo en cada una de las barras y

comprobamos que la distorsion angular esté dentro de los limites permisibles. A continuacién se

presenta el célculo de los asentamientos diferenciales para la barra 2

Asentamiento minimo =5.71 x 10° m

Asentamiento maximo = 9.55 x 103 m

Obtenemos la distorsion angular

5.71x107% -9.55x10°°
2.5

olL = =.00153
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La tabla siguiente muestra e resumen de los asentamientos diferenciales en cada una de las

barras

Tabla 4.1 Asentamiento diferenciales de las barras

Asentamiento (m)
Barra Maximo Minimo Diferencial
1 0.00933 | 5.71E-03 0.0014
2 0.00955 0.00571 0.0015
3 0.00955 0.00849 0.0004
4 0.00955 0.00849 0.0004
5 0.00933 | 5.71E-03 0.0014

Y si comparamos con los valores de la tabla 4.1, para marcos de concreto armado los valores de

distorsién angular son menores que 0.0040 por lo tanto cumple con las deformaciones.

Segun las NTC cimentaciones los asentamientos permisibles son los mostrados en la tabla 4.2 ya

también se cumple los criterios de asentamientos.
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Tabla 4.3 Asentamientos permisibles segun el RCDF/04

a)  Movimientos verticales (hundimiento o emersicn)

Concepio Lirnite
En la zapa I: ) _
Valor madio en el 2123 ocupada por la construccion:
Asentamiienty:  Coostrucciones aisladas Stm @
Ceosmuccionss colindarnies 25 m
En las zooas Iy 1T ) _
Valor madio en el 21z ocupada por la construccion:
Aseniamvienin:  Coostrucciones aisladas Wom ®
Coosirucciones colindanies 15 m
Emersioa: Consirucciones aisladas Wm =
Coosirucciones colindanies 15 cm
Velocidad dal compensnte dfzrids 1 cm/semiama

b} Imchinacien media de la constraccion

Tipo de damio

Liznite

(fosemvacicnes

[oclinacion visible

Wzl fmcionemisntn de grias
vidjeras

100/ (100 + 3k.) por decto

0.3 por ciento

he = alrura dz la constmaccicn en m

En direccion loopindine]

¢y Deformaciones diferenciales en la propia estrociura ¥ sus ve(ioas

Tipa ds esmactaras Wartahle que e limita Lirntie
Maroos de aceno Felacion entre &l asentamierso diferencial 0008
entra apoyos v el claro :
Maroos de concresn Falacion ents ol aseptamdento diferencial .00
enims apoyos ¥ el darn :
Muros da carga de 2bique debemmo Balacior ente el assntamverts diferencial
o olagoe de concreto eniTe exiemas ¥ & clato 0.00z
Wuras con acabados muy seasibles,  Balacion enme el asentamderts diferencial 01001

cotno yeso, pledra omamenral, st

Panelas moviles o muros con
acabados poco sensibles, como
MAMPOSEETA CON junins seCas

Tuberizs de concrets Coo jumsas

enfre eniramos v &l clano

Falacior entre &l asentamdenio difsrendal
eniTe exiemas ¥ & clato

Capabios de pendients en las juntas

Se tolemmn valorss meyorss =n la medzda
er gue la deformacion oouma anfes de
colocar los acabados o estos s= encuentr=n
deslizados de los mumos

0.4

0.015

' Comprende 2 suma de movimdertos debidos a todas s combinaciones de carga que se especifican en el
Raplamento v las Nomaas Tecmicas Complementarias. Los valores de la fabla son solo [mites maximos v en cada
caso habra que revizar que oo se capse mioguns de los daros mencionades 2l princpie de este Capitula.
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El asentamiento maximo es 9.5 cm, comparamos con los valores de la tabla de Sowers y
observamos que cumple con los valores para el funcionamiento del drenaje y de los accesos. Si
comparamos con el RCDF observamos que cumple si la estructura se encontrara en la zona Il o
[l

Con el disefio estructural de la cimentacion y la revision de los asentamientos maximo y diferencial
para cada una de las barras, se cumple el objetivo de la interaccion suelo estructura, que es el de
proporcionar un disefio lo suficientemente seguro y funcional para la cimentacién de una

estructura.
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Conclusiones

La Interaccion Suelo-Estructura es un método por el cual se pueden calcular los valores y
determinar la distribucién de los asentamientos y elementos mecénicos con una muy buena
aproximacion y de estd manera realizar los disefios con un nivel de seguridad y funcionalidad

adecuado.

Es necesario tener los conceptos tedricos bien definidos ya que la teoria de Mecanica de Suelos y
el Analisis Estructural son la base de este analisis ademas de recurrir a una compatibilidad de

deformaciones entre la estructura y el suelo.

El método de interaccion suelo-estructura no brinda los resultados de manera directa, como hemos
visto en este trabajo, al hacer las comprobaciones de resistencia de la estructura cimentacién, se
deben ajustar algunos parametros (como la dimensién de la cimentacién) por lo que es necesario

hacer una serie de iteraciones hasta llegar a la solucion deseada.

El método puede programarse debido a los calculos sistematicos, los resultados seran muy
refinados pero este refinamiento estara por demas si no se tiene conciencia del proceso que se
sigue durante el andlisis. Si el analisis se realiza con un programa de cémputo lo ideal es que la
cimentacion se divida entre 6 y 8 barras dependiendo de la refinacion que se quiera. Si el analisis
no se realiza mediante un programa de coOmputo, el analisis debera realizarse con un maximo de 4
barras por la gran cantidad de céalculos que se realizaran, los resultados seran muy aproximados

pero pueden usarse para el disefio de la cimentacion, teniendo en cuenta que

En el caso de la zapata, se recomienda que el armado de acero que se obtiene por temperatura se
coloque arriba y abajo para evitar las grietas a largo plazo, en la contratrabe se debe colocar un
poco mas de acero en ambos lechos, el superior y el inferior, para disminuir las deflexiones a largo

plazo.

Para un analisis completo de la cimentacion se debe realizar el analisis estructural del edificio
considerando las cargas accidentales correspondientes y de esta manera determinar las fuerzas
que seran transmitidas a la cimentacion y que se veran reflejadas en el vector de cargas

concentradas en los nodos del método de la rigideces
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CONCLUSIONES

Es muy importante determinar las caracteristicas del suelo donde se ubicara la cimentacion, si se
carece de estos datos, los resultados arrojados por el método de interaccion suelo-estructura

careceran de sentido, el disefio no sera el adecuado y posiblemente no cumplira en la vida real

con la funcién para la que es disefiada.
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