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PROLOGO

La revision de la seguridad de una cimentacién comprende dos aspec-
tos: por un lado, se debe verificar que no se exceda la capacidad de carga
admisible del terreno de cimentacién y que las deformaciones que este
experimente sean de pequefia magnitud y no afecten el buen funcio-
namiento de la estructura; cabe aclarar que, estos temas pertenecen al
ambito de la mecanica de suelos. Por otra parte, se debe revisar la estabi-
lidad del propio cimiento, lo cual se realiza con técnicas proporcionadas

por la ingenieria estructural.

En general, la comprobacién de la seguridad de una cimentacion se lleva
a cabo siguiendo el orden anterior, de abajo hacia arriba, es decir, se ini-
cia con el terreno de cimentacién para finalizar con el andlisis y disefio

estructural de la subestructura.

En estos apuntes, nosotros seguimos con la secuencia anterior: en el
capitulo 1, iniciamos con la determinacién de la capacidad de carga y
continuamos con el cdlculo de las deformaciones de los suelos en el capi-
tulo 2; en el capitulo 3, tratamos el tema de la interaccién suelo-estruc-
tura que es, fundamentalmente, un aspecto del andlisis estructural; y en
el capitulo 4, se trata la etapa final que corresponde al disefio estructural.

En esta obra, nosotros hemos tratado de buscar un equilibrio, en la
medida de lo posible, entre la exposicidon formal de la teoria y las aplica-
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ciones de esta a la practica. En este sentido, cada capitulo inicia con esta
secuencia: se exponen los conceptos tedricos —con ejemplos ilustrati-
vos— y se termina el capitulo con un enfoque pragmatico de lo estudiado
en los incisos precedentes, con aplicaciones concretadas al andlisis y
disefio de las cimentaciones. Vale la pena sefialar que, en nuestra opi-
nidn, si el alumno entiende el comportamiento del terreno de cimenta-
cién y conoce, adecuadamente, los métodos de analisis y disefio de los
cimientos, él podrd elegir alguno de los variados procedimientos practi-
cos que existen para tal fin, con una alta probabilidad de que el proyecto
final resultara satisfactorio.

Finalmente, agradecemos al Departamento de Geotecnia, de la Division
de Ingenierias Civil y Geomdtica, de la Facultad de Ingenieria, de la Uni-
versidad Nacional Auténoma de México, el apoyo y las facilidades otor-
gadas para la elaboracion de estos apuntes.

Agustin Deméneghi Colina
Armando Rafael Hermosillo Arteaga
Margarita Puebla Cadena

Héctor Sanginés Garcia
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INTRODUCCION

Segun el diccionario, un cimiento es la obra enterrada que sirve de base

y fundamento a los edificios y a otras construcciones.

Cuando se estudia una cimentacion, nosotros debemos considerar dos
medios: la estructura y el subsuelo. El cimiento o estructura de la cimen-
tacion es la parte de la estructura que transmite las cargas al subsuelo;
también, se le conoce como estructura de fundacién o de cimentacion,
subestructura o infraestructura. Por su parte, el terreno de cimentacién
es la parte del subsuelo que recibe las cargas de la estructura. Por lo
tanto, al hablar de una cimentaciéon, debemos considerar la estructura

de cimentacion y el terreno de cimentacion.

Superestructura Superestructura
Estructura
Estruct Estructura
structura = de cimentacion
de cimentacion

Terreno de cimentacion

Estructura y terreno de cimentaciéon Terreno de cimentacién
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En efecto, existen tantas clases de estructuras como obras construidas
por el ser humano: las presas, terraplenes, edificios, etc. En este curso,
nos abocaremos, principalmente, a la cimentacién de edificios. El inge-
niero de cimentaciones debe conocer, lo mejor posible, las caracteristi-
cas de la estructura: el proyecto arquitectdnico, proyecto estructural, etc.
Un factor importante que se debe conocer es el relativo a la magnitud y
distribucion del sistema de cargas que actuara sobre la subestructura.

Las cargas que obran sobre un cimiento son de diferentes clases; en
general, se dividen en acciones permanentes, acciones variables y accio-
nes accidentales; cada una de ellas actia de manera diferente sobre un
cimiento. En un edificio, la principal accién es la carga muerta que actua
en forma permanente y se emplea para revisiones a corto y a largo plazo,
mientras que, la carga viva varia con el tiempo; por ello, se tienen que
considerar diferentes magnitudes de carga viva para revisiones a corto
plazo (carga viva maxima), a largo plazo (carga viva media) y para con-
diciones accidentales mds conocidas son las debidas a efectos de sismo
o de viento, aunque otras acciones pueden ser importantes: las inunda-
ciones por huracanes en construcciones cercanas a la costa, fuerzas de

erosion del subsuelo, etc.

En relacidn con el subsuelo, el medio de cimentacidn esta formado por
los materiales que constituyen la corteza terrestre que son los suelos
y las rocas (comunmente, al medio de cimentaciéon se le conoce como
terreno de cimentacidn). La mecanica de suelos estudia las propiedades
de los primeros y la mecdnica de rocas las propiedades de las segundas,
ciencias que son de gran utilidad para ambas en la geologia. Por consi-
guiente, los principales apoyos de la ingenieria de cimentaciones, en lo
que respecta al subsuelo, lo constituyen la geologia, la mecdnica de sue-
los y la mecanica de rocas.
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La geologia es un gran auxiliar para una estimacion preliminar de las
caracteristicas del terreno de cimentacion; en realidad, las propiedades
de este son en gran parte funcién de su origen geoldgico. Asi, los suelos
de origen aluvial, edlico, pie de monte o residuales tienen propiedades
mecdnicas diferentes entre si. Un adecuado conocimiento de la geologia
permite tener una idea habitual de los problemas de cimentacion que
se pueden presentar y, en consecuencia, se puede hacer un programa
racional de la exploracién del subsuelo.

Otros aspectos importantes son el conocimiento de las condiciones
ambientales que estdn, de hecho, relacionadas con la geologia, las condi-
ciones hidraulicas del subsuelo (posicion del NAF [Nivel de Aguas Freati-
cas], los niveles piezométricos, entre otros), las caracteristicas sismicas
(magnitud e intensidad de los sismos, propiedades dindmicas del sub-

suelo), etc.

Una vez que se conocen los datos de la estructura y las caracteristicas
geologicas, se procede a determinar las propiedades mecanicas del
terreno de cimentacién mediante pruebas de campo, ensayos de labo-
ratorio, estos ultimos realizados en muestras extraidas del subsuelo.
Para lo anterior, se realiza un programa de exploracidn del terreno que
depende de los dos factores ya mencionados (estructura y geologia).

Con los datos del sistema de cargas sobre el cimiento y las propiedades
mecanicas del terreno de cimentacidn, se procede a revisar la seguridad
del terreno de cimentacion, tanto de la capacidad de carga por resistencia
al corte como por deformaciones del mismo. Esta revisién se debe hacer
para condiciones a corto plazo y a largo plazo, bajo hechos accidentales u
otras que pudieran provocar problemas de estabilidad del subsuelo.

El tiempo de estructura de la cimentacidon que se elige es aquella que
cumple todos y cada uno de los requisitos de seguridad al menor costo.
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Por lo general, este proceso se hace a base de iteraciones, pues no se
conoce a priori la clase de infraestructura 6ptima para un edificio y sub-
suelo dados.

Una vez seleccionada la subestructura, se procede al analisis y disefio
estructural de ella con métodos usuales del disefio estructural, tomando
precauciones especiales como la proteccion contra cambios volumétri-
cos, proteccion del acero de refuerzo, proteccion contra la erosiéon del
subsuelo, etc. En este item, tanto, el analisis como el disefio estructural
juegan un papel importante en la ingenieria de cimentaciones.
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CAPITULO

CAPACIDAD DE CARGA

OdIN3ILNOD

En el analisis de una cimentacidn, se debe revisar la seguridad del terreno
de apoyo, tanto en la capacidad de carga por resistencia al corte como por
las deformaciones del mismo; esto se logra verificando que no se excedan
los estados limite de falla y de servicio del suelo de cimentacidn.

En este capitulo, trataremos el estado limite de falla, el cual se entiende
por cualquier situacién que corresponda al agotamiento de la capacidad
de carga del terreno de cimentacién o al hecho de que ocurran dafios
irreversibles que afecten, significativamente, la resistencia del suelo

ante nuevas aplicaciones de carga.

Los siguientes ejemplos son del estado limite de falla de una cimenta-
cién segun el RCDF2?8 (Reglamento de Construcciones para el Distrito

Federal) en el articulo 224:

»  Desplazamiento plastico local o general del suelo bajo la cimentacion
» Flotacién
»  Falla de los elementos de la estructura de cimentacién

28 «Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal», Gaceta Oficial del
Distrito Federal, enero 29 de 2004.




1.1. Capacidad de carga ultima de un suelo

En relacién con, el desplazamiento pldstico local o general del suelo bajo
la cimentacién que es generado por la presion vertical conocida como
capacidad de carga ultima por resistencia al corte del suelo, segun los
estudios de la teoria de la plasticidad respecto a dicha capacidad de

carga, se pueden extraer las siguientes conclusiones:
Segun Terzaghi y Peck:

Si la base de una zapata continua descansa sobre la superficie de un
suelo sin peso que posee cohesidn y friccidn, el terreno falla a través
de cinco zonas (figura 1.1). Debido a la friccién y adhesion entre el
suelo y la base de la zapata, la zona i permanece en estado eldastico,
actia como si fuera parte de la zapata y penetra en el suelo como una
cuia, sus fronteras forman un angulo de 45°+ ¢/2 con la horizontal.

En las zonas I1 y III se genera un patrén de esfuerzos cortantes, los cua-
les en la zona I1I son iguales al estado pasivo de Rankine; las fronteras
de la zona pasiva forman un dngulo de 45°— /2 con la horizontal.

© N Py
Py 45+5>>\§|‘blllllllll
VAN - I~ L
f <> h

Sin peso propio
(y=0)
conc, @

Figura 1.1. Zonas

de equilibrio pldstico
después de la falla
(Terzaghi y Peck, 1967)
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La zona II se conoce como zonas de esfuerzos radiales, porque las rectas
de esta region plastica parten de las aristas de la zapata. La otra familia
de curvas son espirales logaritmicas, cuyos centros se localizan en las

aristas de la zapata.

La capacidad de carga ultima esta dada por:

1 (1.1)
qq= ch+vaq+;vBNy
N, =tan? [450 + 2]@”“”‘" (1.2)
N,=2(N,+1)tan¢ (1.3)
N Z(Nq—l) (1.4)

tan ¢

Si el suelo no tiene cohesién pero, si friccién y peso propio, el patrén de
falla se muestra en la figura 1.1 b. Las fronteras de la zona eldstica i son
curvas; las dos ramas se intersecan en el punto d, formando un dngulo
de 90°— . En la zona 11, las lineas radiales son curvas. En la zona 111, se

presenta el estado pasivo de Rankine?°.

29 Terzaghi, K., & B. R. Peck, Soil Mechanics in Engineering Practice, 2a. ed., Wiley,
1967.

(D)
O
Z
=
m
Z
O
@)




La ecuacion de una espiral logaritmica se presenta en la siguiente figura:

(D)
O
Z
=
m
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Yl AN

Radio
Vector/‘

Espiral . .
logpar{tmica Ve Figura 1.2. Espiral
ftanp logaritmica
p=e
p=pye’n? (1.5)

[(G tan @) en radianes]

La espiral logaritmica tiene la propiedad de que el angulo entre el radio
vector y la normal a la curva vale ¢ (figura 1.2). En cimientos profun-
dos, Zeevaert hace la hipétesis

de que «...la superficie de falla se J
extiende hasta que esta se vuelve 2B i
vertical...»* (figura 1.3); por lo 4 Th
tanto, el angulo entre el radio /(/T © / L "
vector y la horizontal vale ¢:

45+¢/2 !
Figura 1.3. Espiral logaritmica I

en un cimiento profundo (Zeevaert, 1973)

30 Zeevaert, L., Foundation Engineering for Difficult Subsoil Conditions, Van Nos-
trand Reinhold, 1973.




Cabe aclarar, que para la obtencion de la ecuacién de capacidad de
carga, ¢, (ecuacion 1.1), se hicieron las siguientes hipotesis: el material
es incompresible, su comportamiento es rigido-plastico y se trata de un
estado de deformacién plana.

Por lo demas, las limitaciones de las teorias sobre capacidad de carga no
tienen una importancia practica seria, porque la precision de las solucio-
nes, aun aproximadas, depende en mayor medida de nuestra habilidad
para valuar las propiedades mecanicas de los suelos que entran en las
ecuaciones, que los defectos de las propias teorias (Terzaghiy Peck, 1967).

1.2. Efecto de la forma de la cimentacion

La expresion de capacidad de carga que proporciona la teoria de la plas-
ticidad (ecuacidn 1.1) es valida para una zapata de longitud infinita. Para
cimientos circulares, cuadrados y rectangulares se emplean factores de
forma que son obtenidos experimentalmente. Asi, la ltima capacidad

de carga esta dada por:

1
quCNcﬁ+vaqf;1+;vBNyf; (1'6)
B
fi=1+0.25— (1.7)
L
B
fq=1+ftantp (1.8)

fy=1—0.4§ (1.9)
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En un cimiento de planta circular, se toma B=L=D, siendo D el didmetro
del cimiento. En todos los casos B/L<1.

1.3. Capacidad de carga resistente.
Factores de resistencia

Ahora, definamos la capacidad de carga resistente de un suelo con la
siguiente expresion:

1
qR:Cch;FRI-I_vaq_quRZ-'-;YBNyf;/FR(S (1.10)

donde:

Fy; : son factores de resistencia (o factores de reduccion de resisten-
cia), los cuales miden el grado de incertidumbre que se tiene res-
pecto a la variacion de la resistencia del suelo.

En general: Fp=<1

1.4. Presion udltima sobre el terreno.
Factores de carga

La presion de contacto media entre cimiento y terreno vale:

<0
=2~ (1.11)

donde:
ZQ : eslasumatoria de cargas al nivel de desplante del cimiento.
A : eseléareadel cimiento.
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1
Ademas: q=Z(Ql+Q2+Q3+ +Qn)

ahora, definamos la presién ultima sobre el terreno de la siguiente

forma:
1
qult:Z(Qchf"Qchz"'Qspcs"' +QnFcn) (1.12)
donde:
F, son factores de carga que miden la incertidumbre que se tiene

respecto a la intensidad de las cargas.

Normalmente, F; =1, aun cuando en algunos casos particulares, F,; puede

Se€r menor que uno.

La ecuacién 1.12 se puede poner en forma simplificada:

F,
qult: Z (124

(1.13)

1.5. Cimiento sometido a carga vertical
vy momento

La determinacién de la capacidad de carga, por resistencia al corte del
suelo, de un cimiento sujeto a carga vertical y momento (figura 1.4 a) se
puede llevar a cabo mediante un artificio tedrico que consiste en consi-
derar esta condicion equivalente a la de un cimento de ancho reducido
sometido, Unicamente, a carga vertical. Esta condicion se obtiene de la
siguiente forma: considérese un cimiento sometido a las acciones ZQ y

M (figura 1.4 a); desde el punto de vista de fuerzas externas, esta condi-
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cion es equivalente en la figura 1.4 b donde se ha colocado la fuerza XZQ,

de tal forma, que ocasiona el mismo momento con respecto al centro de
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la linea. La excentricidad e vale:

e=—no (1.14)

en la figura 1.4, se observa que se puede pensar en un cimiento de ancho
B’ sometido, unicamente, a la carga vertical Q. De la figura 1.4 b, se

tiene que:

B’ B

= —¢ . B,:B—-e (1.15)

2 2

¢
M
7|z
I |
| l |
B/2 B/2

a) Cimiento sometido a carga vertical y momento

B/2 | B//2 " 2e !

BI

b) Cimiento con un sistema de cargas equivalentes

Figura 1.4. Cimiento sometido a carga vertical y momento




En consecuencia, la determinacién de la capacidad de carga de un
cimiento sujeto a carga vertical, £Q, y momento, M, se lleva a cabo
tomando en cuenta un cimiento equivalente de ancho virtual, B, que es
dado por la ecuaciéon 1.15 en donde la excentricidad, e, estd dada por la

ecuacién 1.14.

La capacidad del suelo se obtiene sustituyendo en las expresiones corres-
pondientes a la capacidad de carga por resistencia al corte, el ancho
reducido virtual, B’, determinado con la ecuacién 1.15. Asimismo, la pre-
sién de contacto en el cimiento virtual equivalente se halla considerando
el ancho reducido, B'.

1.6. Revisidon de la seguridad
de una cimentacion

Para que se cumpla con la seguridad de una cimentacion, basta que se
satisfaga la siguiente desigualdad:

Gunr<dx (1.16)

cuando se sustituyen las ecuaciones 1.13 y 1.10 en la expresion 1.16, se

tiene:
QF, 1
TschfcFR1+}7VN‘1]“1FR2+3\/ BN, f, Fg, (1.17)

la desigualdad de la ecuacién 1.17 se emplea para revisar la seguridad
del terreno de cimentacion por la capacidad de carga.
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1.7. Suelos friccionantes
En un suelo puramente friccionante:
c=0ys=octang

de acuerdo con la ecuacién 1.10, la capacidad de carga resistente vale:
1
9z=Pv Nq]ZFR2+Ey BN, f,Frs (1.18)
usualmente, Fy,=Fp,=F, por lo tanto:

1
qR=[vaqfq+2yBNyfV]FR (1.19)

1.7.1. Falla general v falla local

Como mencionamos antes, la ecuacion 1.1 se obtuvo considerando un
material incompresible, hipétesis que se cumple solo en suelos com-
pactos a muy compactos. Para tomar en cuenta la compresibilidad del
material, Terzaghi y Peck (1967) recomiendan que se emplee la siguiente
expresion para suelos en estado suelto:

tan p= 2 tan 0* (1.20)

3

donde:
©* : es el angulo de friccion interno del suelo que es determinado
mediante pruebas de laboratorio o de campo.
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Por su parte, Sowers indica que «...para suelos friccionantes con D,
mayor que 70% se debe emplear el criterio de Terzaghi para falla
general y que para D, menor que 20 % se debe usar dicho criterio para
falla local, y que para valores intermedios de D, se debe interpolar.»*
En consecuencia, podemos en forma conservadora usar la ecuacién

1.20 de la siguiente manera:

tanp=atan @* (1.21)
p=ang tan(a tan Lp*) (1.22)
a=0.67 para D,<0.5
a=0.67+1.65 (D,—0.5) para 0.5<D,<0.7 (1.23)
a=1.0 para D,=0.7

1.7.2. Efecto de la presencia del NAF
(Nivel de Aguas Freaticas)

Cuando el NAF queda por arriba del nivel de desplante de la subestructura,
en el momento de la falla del terreno de cimentacién, debido a la alta per-
meabilidad de los suelos friccionantes, la fraccion sélida se mueve hacia
cierta direccion, mientras que el agua permanece en condicién practica-
mente hidrostatica; en consecuencia, se tienen que separar las contribu-
ciones de las fases solida y liquida del terreno. La contribucidén de la fase
solida estd dada por la ecuacién 1.18 con p,=p’, y y=Y/, es decir:

4 Sowers, G. F., «Shallow foundations», Foundation Engineering, New York,
McGraw-Hill, 1962.
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’ ’ 1
quvaqf;]FRZ-'_?yBNyf;/FRB (1.24)
y, =VYsat— Yw
la contribucién de la fase liquida es igual a la presion del agua, u, al nivel

del desplante de la subestructura. La capacidad resistente total sera la suma
de la que es debida a la fase sélida y de la que es debida al agua, es decir:

qr=qr* Ug

0x=0', N, f, Fro +% ¥ BN, f, Fy+ 11y
pero:

p.=p\tu u=p,+p', Ug=PyFrs =D Frs

Q=P NofyFrat V' BN, fy Fos ' e+ P

2u=Ps (N, fyFra=Fic) 4V BN, fy Fos P, Frg (1.25)
Las NTCDCC* (Normas Técnicas Complementarias para Disefio y Cons-
trucciéon de Cimentaciones) del Distrito Federal hacen las siguientes con-

sideraciones:

Fro=Fgy=Fps=Fry Fr,=1, por lo que, la ecuacién 1.25 queda asi:

/7 1‘ 14
Ix pv(quq—l)+?y BN, f, |Fx+p, (1.26)

32 Gobierno del Distrito Federal, «Normas Técnicas Complementarias para
Disefio y Construccion de Cimentaciones», Gaceta Oficial del Distrito Federal,
Décima cuarta época, t. I, num. 103-bis, octubre 6 de 2004.
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1.7.3. Revision de la seguridad del terreno de cimentacion

Se recomienda en la préctica que, en general, el factor Fy<0.45; por
ejemplo, las NTCDCC (2004) recomiendan Fr=0.35 para zapatas en la
zona de lomas (zona 1) de la Ciudad de México.

La profundidad de la zona de falla bajo el desplante del cimiento vale
(figura 1.5):

- Bcos-emiredtane (1.27)
2 cos (/4+/2)

(por ejemplo, para p=36°, h=1.98 B).

De acuerdo con lo tratado en los parrafos anteriores, la capacidad de
carga resistente de un suelo puramente friccionante se puede obtener
con la siguiente ecuacién:

V4 1 V4
gr= [p V(quq—l)+;v BNyfy]prv (1.28)

ISP

45°-p/2

Espiral /‘ o

logaritmica

Figura 1.5. Espiral logaritmica
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En la determinacién de la capacidad de carga resistente de un suelo

puramente friccionante se distinguen las siguientes condiciones:

a) Cuando el NAF se encuentre a una profundidad mayor que el valor
de h dado por la ecuacién 1.27, se emplea la ecuacién 1.28 con y=vy,,,
siendo y,,=peso volumétrico natural del suelo arriba del NAF.

b) Cuando el NAF se encuentre por arriba del nivel de desplante, se
emplea la ecuacion 1.28 con y=y'.

¢) Cuando el NAF se encuentra en una posicion intermedia z (figura1.5),
se emplea la ecuacion 1.28 con:

, Z , 1.29
v=y'+— (Vu=V) 2
h
siempre se debe cumplir con:
Gur< qr (1.30)
I,
e (131

por su parte, las NTCDCC establecen que:
...en caso de que el ancho B sea mayor que la profundidad z del manto

freatico bajo el nivel de desplante de la cimentacidn, el peso volumétrico

a considerar serd:

14 z 4 .« s
Y=Yy + 5 (Ym—Y ) (ecuacion 4 de las NTCDCC)
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donde:
y" : esel peso volumétrico sumergido del suelo entre las profundida-
B
des z y —tan [450 + (P]
2 2
Y. : eselpesovolumétrico total del suelo arriba del nivel freatico.”

1.7.4. Zapata sometida a carga vertical

Se debe revisar la seguridad del terreno de cimentacidn por capacidad de
carga de la zapata rectangular de concreto reforzado de la figura 1.E-1.

Se tiene una columna de 0.25 por 0.30m. Zapata de 1.7m de ancho por
2m de largo en planta; espesor losa zapata=0.30 m. Profundidad de des-
plante=0.60m.

XQ'=260kN=~26t, Fc=1.4
Terreno de cimentacion:

va=16kN/m?®~1.6t/m3, p*=37°, D,=58 %, 5,=2.6, Fc=1.1, F;=0.45
se debe tener en cuenta lo siguiente:
»  NAF a 20m de profundidad
»  NAF al nivel de la superficie del terreno

»  NAF a 2m de profundidad bajo la superficie del terreno (1.4 m bajo
el desplante del cimiento)

33 Ibid.




Solucion

Caélculo de la capacidad de carga resistente del terreno.
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Se emplea la ecuacion 1.28:
4 1 4
ax=|p,(N,f,-1) e BN, f, |Fg+p,

aplicando la ecuacién 1.23, se tiene:
a=0.67+1.65(D,-0.5)=0.67+1.65(0.58—0.5) = 0.802
empleando la ecuacién 1.22, se obtiene:
¢ =ang tan (o tan ©*) =31.15°

1.7m

A
\

2.0m —0.3

<>
\/

Figura 1.E-1. Esquema
de zapata (acotaciones en metros)




cuando se aplican las ecuaciones 1.2 y 1.3, se tiene:
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N,= tan{45° ’ % Je(n e ®)=20.983

N,=2(N,+1)tan () =26.571

usando las ecuaciones 1.8 y 1.9:

f,=1 +f tan () =1+(1.7/2) tan (31.15°) =1.514

f,=1-0.4 i=1—0.4(1.7/2)=0.66

NAF a 20m de profundidad.

Presion Gltima sobre el terreno

La sumatoria de cargas al nivel de desplante vale:

zQ=
=260+1.7(2)(0.3)24+0.25 (0.3)(0.3)(24) + ((1.7)(2) - 0.25(0.3))(0.3)(16)
=260 +24.48 +0.54 +15.96 = 300.98 kN ~ 30.098 t

SQF, = 260 (1.4) +24.48 (1.4) +0.54 (1.4) + 15.96 (1.1) =416.58 kKN =~ 41.658 t

Quir= Z%=416.58 /1.7(2) =122.52kPa~12.252 t/m?




Capacidad de carga resistente
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Sustituyendo en la ecuacidn 1.27, se tiene:
h=2.805m<20m

y sustituyendo en la ecuacién 1.28:

qr=
=[16(0.6)((20.983)(1.514) 1) + (1/2)(16)(1.7)(26.571)(0.66) ] (0.45) + 16(0.6)
=249.84kPa~24.984t/m?

se debe cumplir la desigualdad 1.30:

Gur=122.52 kPa < g, =249.84 kPa

1) NAF al nivel de la superficie del terreno
a) Presion ultima sobre el terreno

La sumatoria de cargas al nivel de desplante vale:

%Q=
=260+1.7 (2)(0.3) 24+0.25 (0.3)(0.3)(24) +((1.7)(2) - 0.25(0.3) ) (0.3)(19.85)
=260+24.48+0.54+19.8=304.82 kN ~ 30.482 t

SQF,=
=260(1.4) + 24.48(1.4) + 0.54(1.4) + 19.8(1.1) =420.81kN ~ 42.081 t

qu=. ?ff =420.81/1.7(2) =123.77 kPa~12.377t/m?




2)

b) Capacidad de carga resistente

Vo =19.85kN/m3,  y'=9.85kN/m3
p, =19.85(0.6)=11.91kPa

p, =11.91-6=5.91kPa

Cuando se reemplaza en la ecuacion 1.28, se tiene:

dr=
=[5.91((20.983) (1.514) - 1) +(1/2) (9.85) (1.7) (26.571) (0.66) ] (0.45) +11.91
=159.81kPa~15.981 t/m?

se debe cumplir la desigualdad 1.30:

Qu=123.77kPa< g=159.81kPa
Gui=12.377t/m?< g, =15.981t/m?

NAF a 2m de profundidad bajo la superficie del terreno (1.4 m bajo
el desplante del cimiento)

a) Presion ultima sobre el terreno

%Q=300.98 kN

SQF,=416.58 kN

F
Q=2 af =416.58/1.7(2) =122.52 kPa
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b) Capacidad de carga resistente
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Sustituyendo en la ecuacidn 1.27, se tiene:
h=2.805m

Vsar=19.85kN/m3, y'=9.85kN/m3
cuando se reemplaza en la ecuacion 1.29:
v=9.85+(1.4)(16 - 9.85) /2.805=12.92 kN/m?3

p, =16(0.6) =9.6kPa

p,=p,=0.96t/m?

y reemplazando en la ecuacién 1.28, se obtiene:

qr=
=[9.6((20.983)(1.514) — 1) +(1/2)(12.92)(1.7)(26.571)(0.66)] (0.45) +9.6
=229.14 kPa

se debe cumplir la desigualdad 1.30:

Gue=122.52 kPa < g, =229.14 kPa




1.7.5. Zapata sometida a carga vertical vy dos momentos

Se debe revisar la seguridad del terreno de cimentacién por capacidad de
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carga de la zapata rectangular del concreto reforzado de la figura 1.E-2.

1.7m vy

A
\

1 [ M=42 KN-m

Dy=58% [0.25]

0=37° -«

Ys=16kN/m? 2.0m —0.3 I @ *
M,=68kN-m

Suelo friccionante,
arena §,=2.6

Figura 1. E-2. Esquema 260kN
de zapata

Se tiene una columna de 25 por 30 cm. Zapata de 1.7 por 2 m; espesor losa
zapata=30cm. Profundidad de desplante =60 cm.

£Q'=260kN, M,=42kN-m, M,=68 kN-m, F,=1.4
Terreno de cimentacion:

Va=16KkN/m? , ¢*=37°, D,=58 %, S,=2.6, F,=1.1, F;=0.45




Solucion

Célculo de la presion ultima sobre el terreno.
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La sumatoria de cargas al nivel de desplante vale:

%Q=
=260+1.7(2)(0.3) 24+0.25 (0.3)(0.3)(24) + ((1.7)(2) - 0.25(0.3)) (0.3)(16)
=260+24.48+0.54+ 15.96 = 300.98 kKN

SQF.=260 (1.4) +24.48 (1.4) +0.54(1.4) +15.96 (1.1) =416.58 kN

M =42/300.98=0.1395m

e :J
2Q

X

M
e,=_ *=68/300.98=0.2259m
2Q

B'=B-2¢,=1.42m, L'=L-2e,=1.5482m

> %F =>. glz =416.58/1.421(1.5482) = 189.36 kPa

Calculo de la capacidad de carga
resistente del terreno

Se emplea la ecuacion 1.28:
/ 1 4
4= [P(Nfy=1)+ VBN, fy| Fatp,

cuando se aplica la ecuacion 1.23, se obtiene:

a=0.67+1.65(D,~0.5)=0.67+1.65(0.58—0.5) = 0.802




al utilizar la ecuacion 1.22:
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¢ =ang tan(o tan ¢*) =31.15°

cuando se usan las ecuaciones 1.2y 1.3, se tiene:
N,=tan? [450 + ;P] e @) -0 983

N,=2(N,+1)tan () =26.571

al usar las ecuaciones 1.8 y 1.9, se obtiene lo siguiente:

B
f,=1 +tan (p)=1+(1.421/1.5482)tan (31.15°) = 1.5547

B
f=1-04—"=1 ~0.4(1.421/1.5482) =0.6329

sustituyendo en la ecuacion 1.28, se tiene:

dr=
=[16(0.6)((20.983) (1.5547) - 1) + (1/2) (16)(1.421)(26.571)(0.6329) | (0.45) +16(0.6)
gr=232.24KkPa

se debe cumplir la desigualdad 1.30:

qu=189.36 kPa < g, =232.24kPa




1.8. Suelos cohesivos totalmente saturados
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En un cimiento somero que estd apoyado sobre un suelo cohesivo total-
mente saturado, la condicién més desfavorable ocurre a corto plazo, ya
que la resistencia tiende a aumentar al producirse el fenémeno de con-
solidacién del suelo; por lo mismo, se recomienda la ejecucion de prue-
bas triaxiales no consolidadas-no drenadas (tipo UU, pruebas rapidas)
para la determinacion de la resistencia al corte del terreno (figura 1.6).

Figura 1.6. Linea de falla en una prueba triaxial rdpida
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Ya que la extraccién de una muestra inalterada de arcilla produce cierta
alteracion de la misma, algunos autores recomiendan la ejecucién de
pruebas consolidadas-no drenadas para la obtencién de la cohesion apa-
rente del material. Desde luego, la presion de confinamiento de labora-
torio debera ser lo mas cercana posible a la presién de confinamiento de
campo.

En una prueba répida c=c, y ¢=¢,=0 (figura 1.6), sustituyendo en las
ecuaciones 1.2, 1.3y 1.8, se tiene:

N,=1, N, =0, fi=1

Y




ademas, en la teoria de la plasticidad se demuestra que en un material

puramente cohesivo:
N.=2+7m=5.14

antes, habiamos sefialado que la capacidad de carga resistente estd dada
por la ecuacién 1.10:

1
qr=CN_ fFr, +vaqquR2+; VBN Jy g

al sustituir los valores correspondientes a un suelo puramente cohesivo,

obtenemos:
qr=5.14¢c, f Fp, + p, Fy, (1.32)
FR1=FRJ FR2=1

por lo tanto:

qr=5.14c, f Fx+p, (1.33)
B
.=1+0.25—
J; L

Skempton encontré que «...la capacidad resistente del suelo aumenta
con la profundidad de empotramiento del cimiento en el estrato de
apoyo hasta un maximo, después del cual se mantiene constante...»34,
(figural.7); por esta razén, dentro del factor de forma, podemos agregar
el efecto del empotramiento, entonces, el factor f, queda asi:

34 Juarez, Badillo, E. y Rico, A., Mecdnica de Suelos, t. i, 3a. ed., Limusa, 1976.
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fc=1+0.257 +0.25 = (1.34)
L B
para D/B<2y B/L<1.
Terreno suelto Cimiento
Df
D B

Terreno de apoyo

Figura 1.7. Profundidad de empotramiento D en el estrato de apoyo

En caso de que D/B y B/L no cumplan con las desigualdades anteriores,
dichas relaciones se tomaran iguales a 2 y 1, respectivamente, segin las
NTCDCC (2004).

1.8.1. Capacidad de carga de una zapata corrida
en suelos totalmente saturados

Se debe revisar la seguridad del terreno de cimentacién por la capacidad
de carga de la zapata corrida de concreto reforzado de la figura 1.E-3.




(D)
@)
Z
£Q'=60kN/m —~
Z
¢ . . . ° 02m Arena NAF 8
NAF y=15kN/m’ ¢ - suelta 0.3,
Z hd AV Al
Arcilla
limosa
Suelo cohesivo totalmente saturado Ysar= 16 KN/m?
C,=20kPa

Figura 1.E-3. Esquema de zapata y terreno

Se tiene el espesor de un muro de concreto reforzado de 20cm. Zapata
de 1.3m de ancho; espesor losa zapata=20cm. Profundidad de des-
plante=50cm.

Q'=60kN/m,  F,=1.4

Terreno de cimentacion: arcilla limosa totalmente saturada,
Ysat =16 kN/m3, ¢, =25 kPa

F.=1.1
Fp=0.7

Célculo de la presién ultima sobre el terreno.

La sumatoria de cargas al nivel de desplante vale:

zQ=
=60+1.3(0.2)(24) +0.2(0.3)(24) + (1.3-0.2)(0.3)(15) =60 + 6.24 + 1.44 +4.95
=72.63kN/m




SQF,=60(1.4) + 6.24(1.4) + 1.44(1.4) +4.95(1.1) = 100.20 kN/m

Célculo de la capacidad de carga resistente del terreno.
Se emplea la ecuacién 1.33:

qR=5'14 Cuf;FR-'-pv

f=1+0.258 +0.25 P

L B

para D/B<2y B/L<1. En caso de que D/By B/L no cumplan con las des-
igualdades anteriores, dichas relaciones se tomaran iguales a 2 y 1, res-
pectivamente. Sustituyendo valores, se tiene:

£:=1+0.25(0.2/1.3) +0.25(1.3/6) =1.0926
gz =514 (20)(1.0926)(0.7) +(15)(0.3) + (16)(0.2) = 86.32 kPa

se debe cumplir la desigualdad 1.30:

Gur=77.07 kPa< g, =86.32kPa

1.9. Suelos cohesivos parcialmente saturados

Si tenemos en cuenta un suelo plastico totalmente saturado y hacemos
que este pierda humedad, durante este proceso se forman meniscos que
producen esfuerzos de tension en el agua del suelo, lo cual, a su vez, oca-
siona esfuerzos intergranulares de compresién en la estructura sélida del
terreno (Juarez Badillo y Rico, 1976). A la diferencia entre la presion en el
aire y la presion en el agua se le denomina succion, la cual vale (u,—u,),

siendo u,=presion en el aire y u,,=presion en el agua; en consecuencia,
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en una arcilla parcialmente saturada, la succiéon produce un incremento
de la presion intergranular y, por consiguiente, un aumento de la resis-
tencia al corte, tal como, se muestra en la figura 1.8; en esta figura, vemos
que al disminuir el grado de saturacion (con el consecuente aumento de
la succion) se incrementa la resistencia al corte del terreno.

Esfuerzo cortante i

S, =100%

I S,disminuye
C 7 |

Figura 1.8. Variacion de la resistencia al corte con el grado de saturacién

Esfuerzo normal

Fredlund y Rahardjo opinan que «...la resistencia al corte de un suelo
parcialmente saturado esta dada por:

s=c’+(0—ua) tancp’+(ua—uw) tan @? (1.35)
siendo (ua— uw) =succion...».35

En la tabla 1.1, se muestran los valores de ¢/, ¢’ y @’ para diferentes sue-
los (modificada por Fredlund y Rahardjo, 1993).

35 Fredlund, D. G. & H. Rahardjo, Soil Mechanics for Unsaturated Soils, Wiley, 1993.
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Tabla 1.1. Valores de ¢/, 'y p°

7

C

4

b

Procedimiento de

Tipo de suelo (kPa) | (grados) | (grados) Prueba Referencia
Pizarra compactada Triaxial, contenido | Bishop, et
w=18.6% 158 24.8 18.1 de agua constante al., (1960)
Arcilla de Boulder 9.6 973 91.7 Triaxial, contenido | Bishop, et
w=11.6% ' ' ’ de agua constante al., (1960)
Arcilla de Dhanauri Triaxial, Satiia
w=22.2% 373 285 16.2 consolidada (19;8;
ps=1580 kg/m3 drenada
Arcilla de Dhanauri .. . ..
w=22.2% 203 | 29.0 12.6 T“i’gils’t:;‘::aje f‘fgt‘;;;
ps=1478 kg/m3
Arcilla de Dhanauri Triaxial Satiia
w=22.2% 155 285 22.6 consolidada (19;8;
ps=1580 kg/m3
Arcilla de Dhanauri . . . ..
vimz . ns mo s | Tmahemerito i
pa=1478 kg/m? &
Corte directo .
Arcilla gris de * . ’ Escario,
Madrid w=29 % 23.7 22.5 16.1 consolidada (1980)
drenada
Granito alterado mliilizjt(;alas Ho and
289  33.4 15.3 -apas, Fredlund,
de Hong Kong consolidada N
(1982%)
drenada
Triaxial
. 1. . Ho and
Riolita alterada de 74 35.3 13.8 multlet'apas, Fredlund,
Hong Kong consolidada *
(1982%)
drenada
Limo de Tappen- ?ﬁﬁtesgeio Krahn, et
Notch Hill w=21.5% 0.0 = 253 | 7-25.5 -apas, g
—1 590 kg/m? consolidada al., (1989)
Pa drenada
. Triaxial
Glacial compacto multietapas Gan, et al
w=12.2% 10 253 | 7-255 apas, » & dbs
1810 kg/m? consolidada (1988)
Pa drenada

* Valores promedio
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Cabe aclarar que, en un suelo cohesivo parcialmente saturado, al aumen-
tar la presion de confinamiento, o,, se incrementan tanto la presiéon en
el aire, u,, como la presién en el agua, u,,, si en los poros del suelo se pre-
senta un estado abierto (vacios del aire interconectados entre si, (Mar-
sal, 1979), la presién ua se disipa rapidamente y el suelo se comprime;
en consecuencia, aumenta el grado de saturacién del suelo. Para valores
altos del grado de saturacion, S,, los poros pasan del estado abierto al
estado ocluido (vacios de aire no conectados entre si); en este momento,
la presion del aire se aproxima a la del agua, u,=u,. Este fendmeno se
presenta para valores del grado de saturaciéon cercanos al 100 %. Para
S,=100%, u,=u,. La ecuacion 1.35 se transforma en:

s=c'+(o-u,) tang’ (1.36)
que es la ley de resistencia de un suelo totalmente saturado.
Para calcular la capacidad de carga, se estima el valor mas desfavorable
de la succién en el campo y se sustituye en la ecuacién 1.35. Para un
valor fijo de la succidn, la cohesion del suelo vale:

c=c’+(ua—uw) tantpb (1.37)
y la ecuacién 1.35 queda asi:

s=c+(o-u,) tany’ (1.38)
en la ecuacion 1.38, podemos observar que para una cierta succion, el
suelo se puede tomar en cuenta como un material cohesivo-friccionante,
por lo que, podemos aplicar la ecuacién 1.10 para determinar su capaci-

dad de carga:

1
qr=CN, fFri +p,N, f, Fr, +?yBNnyFR3 (1.39)
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o bien, si hacemos:  Fy;=Fg
1 (1.40)
qR= Cchc +vaqf;1+?VBNvf;r FR

1.9.1. Capacidad de carga de una zapata corrida
en suelos parcialmente saturados

Se debe determinar la capacidad de carga resistente de un suelo cohesivo
parcialmente saturado que tiene las siguientes propiedades:

¢'=25kPa, ¢’ =22.5°, ¢’=16.1°, y=15 kN/m3
zapata corrida: B=1.5m,L=4m, D;=0.8 m
y se debe estimar una succién en el campo: (u,—u,) =100kPa, con F=0.45

Solucion

Al aplicar la ecuacién 1.37 con (u,—u,)=100kPax~10t/m2?, se obtiene
c=53.86 kPa y la resistencia al corte vale (ecuacion 1.38):

§=53.86+ (0 -u,) tan22.5°
el material se puede considerar como cohesivo-friccionante con
c=53.86kPa y p=¢’'=22.5°. Sustituyendo en las ecuaciones 1.2 a 1.9, se

tiene:

N,=8.228, N,=7.644, N,=17.451, f,=1.094, f,=1.155, f,=0.85
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al utilizar la ecuacion 1.40, obtenemos:

qr=
=[53.86(17.451)(1.094) + (15)(0.8)(8.228)(1.155) + (1/2)(15)(1.5)(7.644)(0.85) ] (0.45)
qr=546.93 kPa

1.10. Suelos cementados

En la naturaleza, es frecuente encontrar suelos en los cuales sus particu-
las se encuentran unidas por algtin tipo de cementante. La cementacion
de los granos es muy variable: puede ser tan fuerte que el suelo se clasi-
fica como roca; por ejemplo, algunas tobas de consistencia dura que son
conocidas como piedra de cantera o puede ser tan débil que un pequefio
aumento de humedad puede producir la pérdida completa de la cemen-
tacion. Ejemplos de terrenos cementados son los suelos colapsables, las
tobas y los suelos residuales.

Uno de los problemas que se presentan en los suelos cementados consiste
en que al aumentar su humedad ocurre una disminucién de la resistencia al

corte, lo cual afecta, obviamente, la seguridad del terreno de cimentacion.

Por lo anterior, en suelos cementados parcialmente saturados, conviene
realizar pruebas de resistencia al corte variando el grado de saturacién
del terreno. El cambio de la resistencia en suelos cementados es similar
al que ocurre en arcillas parcialmente saturadas, pues en ambos mate-
riales la resistencia aumenta al disminuir el grado de saturacién (figura
1.8). Es interesante notar que la mayor variacién ocurre en la cohesién
aparente c del suelo, mientras que el angulo de friccién interna ¢ cambia
muy poco. Se puede, inclusive, trazar la variaciéon de c en suelos cemen-

tados en funcidn de S, (figura 1.9 a).

)
O
Z
_|
m
Z
O
@)




c cqu
e e
0 100 Sr, % 0 100 Sr, %
a) Cohesion b) Cohesién en prueba de compresion

no confinada

Figura 1.9. Variacién de la cohesién con el grado de saturacion

Una forma aproximada de obtener los parametros de resistencia en un
suelo cementado consiste en realizar pruebas triaxiales drenadas en el
material totalmente saturado, con las cuales se obtienen ¢’y ¢’ del suelo.
La variacion de la cohesién con el grado de saturacion se puede determi-
nar a partir de pruebas de compresidon simple con las cuales se obtiene
una curva como la de la figura 1.9 b. A partir de esta grafica, el ingeniero
selecciona un valor desfavorable de c,,, primordialmente, en funcién
de las condiciones del drenaje del suelo. Con esta magnitud de c,,, se
obtiene el valor de la cohesidn c del suelo (figura 1.10).

C=Cyy [cos&p—tamp (l—senq))] (1.41)
La capacidad de carga se calcula utilizando las expresiones 1.39 0 1.40 con

¢ dado por la ecuacién 1.41 y con ¢’ determinado por los ensayes drena-
dos de compresion triaxial.
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Figura 1.10. Obtencién de la cohesién de suelo

Esfuerzo
cortante
P
- P
Cau
c
0 qu Esfuerzo
normal

1.11. Otras clases de suelos

Los incisos 2.7 a 2.10 cubren una amplia gama de suelos en la practica,
pero se pueden encontrar suelos con caracteristicas intermedias entre
ellos; por ejemplo, una mezcla de arena con arcilla puede presentar, bajo
ciertas condiciones, el comportamiento de un material cohesivo-fric-
cionante; en estos casos, se deben determinar las propiedades de resis-
tencia para las condiciones mas desfavorables durante la vida util de la

cimentacion, y aplicar la expresion 2.10:
1
qr=CN_fFp+ Py N, f Fro +? Y BN, f, Fgs
o bien, si hacemos:  Fy;=Fy

1 (1.42)
qz=|cN_ f. +p,N, f, +?y BN, f, | Fx
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1.12. Uso de correlaciones

El célculo de la capacidad de carga de un suelo requiere de la determi-
nacion previa de sus propiedades mecanicas. Es siempre recomendable
obtener estas propiedades a partir de pruebas directas de campo como
una prueba de placa o de ensayes de laboratorio.

Sin embargo, en ocasiones no es posible obtener estas propiedades, por-
que el costo de las pruebas de placa es alto o, porque no se pueden extraer
muestras inalteradas del suelo —como es el caso de los suelos puramente
friccionantes, como las arenas limpias—. Para resolver el problema,
desde el punto de vista practico, se recurre a correlaciones entre propie-
dades mecanicas y propiedades indice o ensayos de campo. En general, la
dispersion de valores de las correlaciones es alta, por lo que el ingeniero
debe usarlas con precaucién. En los siguientes parrafos, presentamos
algunas correlaciones que se usan con cierta frecuencia en la practica.

1.12.1. Suelos friccionantes

La figura 1.11 contiene la variacidn del angulo de friccién interna en fun-
cién del namero de golpes, N, de la prueba de penetracion estdndar.

)
O
Z
_|
m
Z
O
@)




()
O
Figura 1.11. suelta—\ Capacidad relativa 5
Correlacién entre el ™1 svelta \ P m
nimero de golpes 0 e mediana compacta | muy compacta Z
para 30 cm de 8
penetracidn estandar 10
y el angulo de friccién 20 \‘
de las arenas (Juarez \
Badillo y Rico, 1976) 30 \\ \
40 \ \\
Angulo de friccién interna o \ N\

(1) Relacién para arenas
de grano anguloso o
redondeado de mediano a
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: \ @ ‘\\ &
NI

70 \\

(2) Relacién para arenas
de grano anguloso o
redondeado de mediano a
grueso

80

N, niimero de golpes para 30 cm de penetracién

(prueba de penetracién estdndar)

28° 30° 32° 34° 36° 38° 40° 42° 44° 46°

La tabla 1.2 muestra los valores del dngulo de friccidén interna en funcién
de la compacidad del suelo.

Tabla 1.2. Angulo de friccién interna para arenas (Meyerhof, 1956)

kg/cm? Grados
Muy suelto <0.2 <4 <20 <30
Suelto 0.2-0.4 4-10 20-40 30-35
Semicompacto 0.4-0.6 10-30 40-120 35-40
Compacto 0.6-0.8 30-50 120 - 200 40-45
Muy compacto >0.8 > 50 >200 > 45

Donde:
N : eselnumero de golpes en la prueba de penetracién estandar.
g. : eslaresistencia en la punta del cono.




La relacion entre Ny g, (g.=resistencia en la punta del cono holandés en

kg/cm?) esta dada por Schmertmann (1970).

Tabla 1.3. Relacién entre Ny g
para distintos tipos de suelo

Suelo q./N

Limo

. 2
Limo arenoso
Arena de fina a media 35
Arena poco limosa ’
Arena gruesa 5
Arena con poca grava
Arena con grava 6

Grava

Para fines précticos, en cimientos profundos, la resistencia, g., se puede

tomar como la capacidad de carga ultima del suelo.

Las figuras 1.12 y 1.13 contienen correlaciones entre g, y el angulo de

friccidén interna para las arenas.

\
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Figura 1.12. Correlacién entre la resistencia de punta y la compacidad relativa
de las arenas finas (Tamez, et al., 1978)
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1.12.2. Suelos cohesivos

En la tabla 1.4, se exhibe la variacion de la resistencia a la compresién
simple, g,, de un suelo cohesivo en funcién de su consistencia y del
numero de golpes de la prueba de penetracion estandar.

Tabla 1.4. Resistencia a la compresion simple en arcillas (Terzaghi y Peck, 1967)

Consistencia N Resist.encia a la compresion
simple, g, kg/cm?
Muy blanda <2 <0.25
Blanda 2-4 0.25-0.50
Media 4-8 0.50-1.0
Firme 8-15 1.0 - 2.0
Muy firme 15-30 2.0 -4.0
Dura > 30 >4.0
Donde:

N : eselnamero de golpes en la prueba de penetracidon estandar.




Cuando se emplea el cono holandés, la resistencia al corte en condicio-
nes no drenadas esta dada por:

(1.43)

La tabla 1.5 muestra valores tipicos del coeficiente N,:

Tabla 1.5. Valores tipicos del coeficiente N, (Santoyo, et al., 1989)

Tipo de suelo N,

Arcilla normalmente consolidada (g.<20 kg/cm?) 15-18

Arcilla suave con falla local 10-14

Arcilla preconsolidada (g, > 25 kg/cm?) 22-26
Suelos arcillosos abajo del nivel freatico 14
Suelos arcillosos blandos 20

También, existe una cierta correlacidon entre la resistencia, c,, y la pre-
sién vertical efectiva, p’,. Asi, el cociente c,/p’, varia de 0.2 a 0.3 en arci-
llas normalmente consolidadas (datos de cinco suelos, 21 % < indice plds-
tico<75%. Ladd, et al., 1977). Para arcillas preconsolidadas, la relacién es
la siguiente:

[Cuj = [ "uJ (OCR)™ (1.44)
p,v pc p,v nc

siendo OCR (Overconsolidation Ratio, Coeficiente de Preconsolidacion).
El exponente m=0.8 (Ladd, et al., 1977).
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1.13. Experiencia local

Cada localidad, se asienta sobre una o varias formaciones geoldgicas, las
cuales exhiben una estratigrafia y propiedades tipicas de cada una de ellas.

Una formacidn geoldgica presenta problemas de ingenieria propios de
la misma; por consiguiente, el ingeniero debe estar familiarizado con la
estratigrafia y propiedades de dicha formacién y observar el comporta-
miento de las obras construidas en ella, lo cual permite una adecuada
calibracion entre el uso de las propiedades mecdnicas y la conducta de
las cimentaciones.

En los siguientes parrafos, presentamos magnitudes de propiedades
mecdnicas para el subsuelo de la Ciudad de México que fueron obteni-
das a partir de estadisticas. Cabe aclarar que, el ingeniero debe emplear
estas propiedades con las reservas del caso, pues generalmente, la dis-
persién de los datos es alta. Desde luego, presentan una mayor confiabi-
lidad aquellas correlaciones en las que se proporcionan magnitudes de
la dispersion de los datos (desviacion estandar o variancia).

La resistencia al corte de suelos cohesivos en condiciones no drenadas

se puede obtener aproximadamente con la siguiente expresion:

¢ =% (1.45)

Enlatabla 1.6, se presentan los valores de cu para el subsuelo de la zona
del lago de la Ciudad de México, en funcién de la resistencia en la punta
del cono, g, (Santoyo, 1980).
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Tabla 1.6. Valores de la resistencia al corte en prueba rapida (Santoyo, 1980)

Prueba Torcémetro
Tipo de q. Triaxial | Compresion . Penetrometro
suelo kg/cm? Uu simple R de bolsillo
Costra
seca 5<¢.<10 q./14 q./20 - - -
Arcillas >5 /13 /16 /12 /14 -
blandas |~ % % % % %
Limos
arcillosos | ¢,>10 q./24 q./54 - - q./29
duros

La arcilla de la Ciudad de México que constituye la llamada formacién
arcillosa superior (Marsal y Mazari, 1959), formacién Tacubaya (Zee-
vaert, 1973) o serie arcillosa superior (Tamez, et al., 1987) exhibe el

siguiente valor de la resistencia al corte:

Cu=Gu/ 2

(gq.< =resistencia a la compresion simple) en funcidn del contenido natu-
ral de agua w (Deméneghi, 1982).

A/ 1.01449 + (w—252.8)2  (1.46)
620434

Cu=0.4194-0.0003038 w—0.11203 £,

(en kg/cm? y w en porciento del peso seco, 75<w<400 %).

La ecuacion 1.46 se obtuvo con N=69 pares de valores (w, c,,); t, €s una

variable aleatoria con distribucion t de Student, la cual se obtiene para
N-2 grados de libertad.
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En la tabla 1.7, se proporcionan valores de t, para diferentes niveles de
confianza a. Consideremos que un estrato de la formacién Tacubaya (o
formacion arcillosa superior o serie arcillosa superior) tiene un con-
tenido natural de agua w=250%; tomando un a=10% de la tabla 1.5:
t,=1.2944. Aplicando la ecuacién 1.46 se obtiene c,,=0.1974 kg/cm?. Esto
indica que existe una probabilidad del 10 % de que el valor de la cohesion
en dicho estrato sea menor que 0.1974 kg/cm?2. La figura 1.14 muestra la
variacion de c,, con w, para o =10 % (Deméneghi, 1982).

Tabla 1.7. Valores de la variable aleatoria ¢, (t de Student)
para N-2=67 grados de libertad

LR Y 5 10 15 20 25
confianza a, %
t, 19961 = 1.6680 = 1.2944  1.0446 0.8471  0.6782
BN 30 35 40 45 50
confianza a, %
f, 0.5270 = 0.3870 = 0.2544 0.1261 0

La tabla 1.8 contiene datos de resistencia al corte de suelos de la zona
poniente de la Ciudad de México (Deméneghiy Sanginés, 2000). Las tobas
estan formadas por limos arenosos y arenas limosas; en ocasiones, estos
suelos contienen cierto porcentaje de arcilla (Leén, 1976). Las arenas
de pémez proceden de materiales pumiticos gris claro (Ledn, 1976) y de
una laterita de pémez (Ellstein, 1992). ¢" es la cohesidn del suelo saturado
previamente en condiciones drenadas; c,,, es la cohesién en estado natu-
ral (sin variar su humedad natural) y ¢ es el dngulo de friccién interna.
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Tabla 1.8. Parametros de resistencia al corte. Muestras estadisticas de tobas y
de arenas pumiticas (Deméneghi y Sanginés, 2000)

Tobas Arenas pumiticas
Propiedad mecanica ¢ Crat ¢ grados Cnat ¢ grados
t/m? t/m2 t/m2
Nuamero de valores, N 7 13 20 18 18
Media 6.357 26.169 37.65 4.63 31.367
Variancia, s2 19.560 355.986 167.818 4.463 76.364
Desviacién estandar, s 4.423 18.868 12.954 2.113 8.739
Coeficiente de variacién 0.696 0.721 0.344 0.456 0.279

En la tabla 1.9, la media de la poblacion se toma igual que la media de la

muestra. La variancia de la poblacién se estima con la siguiente expresion:

oo (N=1)s? (1.47)

2
Xia,

donde X;_q, se obtiene para N—1 grados de libertad; para fines practicos,
al se puede tomar igual al 40 %. Esto quiere decir que la probabilidad
de que la variancia de la poblaciéon sea mayor que o, (calculada con la
ecuacién 1.46) es del 40 %. En la tabla 1.9, se presentan los pardmetros
de resistencia de las poblaciones estadisticas de las tobas y de las arenas
pumiticas, usando datos de la tabla 1.7.

Con los valores de la tabla 1.9, se pueden hacer inferencias estadisticas
de las propiedades mecanicas. En efecto, aceptando que una poblacién
estadistica tiene una distribucién normal de probabilidad, un valor des-
favorable (poco probable) se calcula asi:

valor desfavorable=p—ocZa,=0 (1.48)
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Tabla 1.9. Parametros de resistencia al corte. Poblaciones estadisticas de tobas
y de arenas pumiticas (Deméneghi y Sanginés, 2000)

Tobas Arenas pumiticas
Propiedad mecdnica . /:1;2 JI"I‘:Z zzg;i(}:: . /;;2 tjl"gz
Numero de valores, N 7 13 20 18 18
¥ cuadrada 4.57 10.182 16.85 14.937 14.937
Media, p 6.357 26.139 37.65 4.63 31.367
Variancia, 02 25.680 419.547 189.231 5.080 86.910
Desviacién estandar, o 5.068 20.483 13.756 2.254 9.323

La probabilidad de que la magnitud de una propiedad mecénica sea

menor que el valor desfavorable calculado con la ecuacién 1.47 es a:

Si aplicamos la ecuacidn 1.47 en la tabla 1.10, se presentan valores desfa-
vorables de los parametros de resistencia para las tobas y para las arenas
pumiticas para los distintos niveles de confianza, a,. El ingeniero puede
elegir un cierto nivel de confianza, de acuerdo con su criterio y experien-
cia y estimar la probabilidad de ocurrencia de una propiedad mecénica

(Deméneghi y Sanginés, 2000).

El uso de la tabla 1.10 es como sigue: tomando, por ejemplo, un nivel de
confianza a,=20%, en la toba existe una probabilidad del 20 % de que ¢’
resulte menor que 2.092 t/m?, que c,,, resulte menor que 8.931 t/m?y que

¢ resulte menor que 26.073°.

Tabla 1.10. Valores desfavorables estimados de propiedades de resistencia al
corte (Deméneghi y Sanginés, 2000)

Tobas Arenas pumiticas

Nivel de 7 ¢ Gt [0 G [0)
confianza a, % 2 t/m?2 t/m?2 grados t/m? grados
5 1.6449 0 0 15.023 0.923 16.032
10 1.2816 0 0 20.020 1.741 19.419
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Tabla 1.10. Valores desfavorables estimados de propiedades de resistencia al
corte (Deméneghi y Sanginés, 2000) (continuacion)

Tobas Arenas pumiticas
Nivel de 7 c Crat [0} Coar [0}

confianza a, % 2 t/m? t/m? grados t/m?2 grados
15 1.0364 1.105 4.941 23.393 2.294 21.705

20 0.8416 2.092 8.931 26.073 2.733 23.521

25 0.6745 2.939 12.354 28.371 3.110 25.079

30 0.5244 3.700 15.428 30.436 3.448 26.478

40 0.2533 5.074 20.981 34.166 4.059 29.005

50 0 6.357 26.169 37.650 4.630 31.367

Cabe aclarar, que los pardmetros de resistencia dependen del grado de
saturacion del suelo. El valor de una propiedad mecanica b en funcién de
la variacion de la humedad del terreno se puede calcular con la siguiente
expresion:

b=b'+a(b,,-b) (1.49)

donde, a es un parametro que depende de las condiciones de drenaje
del sitio. Sus valores tentativos se muestran en la tabla 1.11; por ejem-
plo, cuando existe una baja probabilidad de que cambie la humedad del
terreno, se considera que las condiciones de drenaje son buenas; mien-
tras que, cuando existe una alta probabilidad de que se sature comple-
tamente el suelo, se estima que las condiciones de drenaje son malas

(Deméneghi y Sanginés, 2000).

Condiciones de drenaje a

Tabla 1.11. Valores aproximados Buenas 0.6

del parametro a (Deméneghiy Reoul 03
Sanginés, 2000) eguiares :

Malas 0
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En la préctica, conviene utilizar un nivel de confianza a, suficientemente
alejado del 50 %, para tomar en cuenta la dispersién de los datos estadis-
ticos. En este sentido, podemos tomar o,=20%. Para a,=20%, obtene-
mos las siguientes propiedades mecdnicas de las tobas (tabla 2.10):

¢’=2.092 t/m?, c,,=8.931t/m?, ¢ =26.073°

Para el célculo de la capacidad de carga, ya que las propiedades meca-
nicas obtenidas con este valor son conservadoras, conviene emplear
un factor de resistencia relativamente alto; por ello, se recomienda un
Fr=0.7 en la férmula de capacidad de carga.

Como ejemplo, consideremos una zapata corrida con D;=0.3m, B=0.8m,
L=5m, y=1.5t/m3y en condiciones regulares de drenaje:

a=0.3 (tabla 1.11)
al sustituir en la ecuacion 1.48 con c=b:
c=4.144 t/m?

cuando se reemplaza la ecuacion 2.40 con F=0.7, hallamos una capaci-
dad de carga resistente gz =76.5 t/m2. Tomando un factor de carga F,=1.4,
la presion media de contacto para no exceder el estado limite de falla es
q=>54.7 t/m2=55 t/m2.

Por otra parte, en una arcilla saturada en su totalidad, ligeramente pre-
consolidada, de un sitio cercano a la ciudad de San Francisco (Young Bay
Mud), con un indice pléstico=45%), la relacién c,/p’, varia de 0.35 a 0.4
(Benoit y Clough, 1986).
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CAPITULO

CALCULO DE DEFORMACIONES

EN SUELOS

OdIN3ILNOD

2.1. El fendbmeno de la deformacion
en los suelos

«La compresion de un suelo se debe a dos causas: (1) por una parte a un
reacomodo de sus particulas, que produce una disminucién de su relacion
de vacios y (2) una deformacién de los propios granos bajo la accién de
las fuerzas que se ejercen en los puntos de contacto.»3¢ Consideremos un
suelo seco contenido en un recipiente cilindrico (figura 2.1a) y observe-
mos las fuerzas de contacto que actdan entre las particulas (figura2.1b),
las cuales se han dividido en una componente normal, N, y una compo-
nente tangencial, T, a las superficies de contacto. Las fuerzas de contacto
producen deformaciones eldsticas y plasticas en la vecindad de los puntos
de contacto, las cuales ocasionan un aumento del area de contacto entre
los granos (figura 2.2a). Si existen particulas de forma laminar, estas
sufriran una flexién como se indica en la figura 2.2b. Ademas, una vez
que la fuerza cortante excede la resistencia al corte, ocurrira un desliza-
miento entre los granos (figura 2.2 c). La deformacién de la masa de suelo
se deberd, en parte, al resultado de la deformacion de las particulas indi-
viduales y en parte al deslizamiento entre las particulas.

36 Schlosser, F., Elements de Mecanique de Sols, Paris, Presses de 1’Ecole Natio-
nale des Ponts et Chaussées, 1988.




Se ha observado experimentalmente que el movimiento de los granos,
con el subsecuente reacomodo de los mismos, es el causante de la mayor
deformacidn de los suelos. Debido a que el deslizamiento es una defor-
macion no lineal e irreversible, es de esperarse que la relacién esfuer-
zo-deformacidn unitaria de un suelo sea fuertemente no lineal e irrever-
sible (lo cual indica que la curva esfuerzo-deformacién unitaria no es

una linea recta y no es Unica para ciclos de carga-descarga).

a) Secci6n de un recipiente lleno de suelo

b) Ampliacién de una parte de la seccién
que muestra las fuerzas transmitidas
por dos puntos de contacto

Figura 2.1. Representacion de
la transmision de fuerzas a través
del suelo (Lambe y Whitman, 1969)

Después

Figura 2.2. Causas de
movimientos relativos entre las
particulas de suelo

(Lambe y Whitman, 1969)
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Como ya lo indicamos, «...las deformaciones que sufre un elemento de
suelo son el resultado de deformaciones dentro de las particulas y de
movimientos relativos entre las propias particulas que forman dicho ele-
mento...»”” En cada uno de los contactos pueden ocurrir deformaciones
unitarias de gran magnitud. Existen, fundamentalmente, dos mecanis-
mos de deformacion en los suelos granulares: distorsién (y rotura) de par-
ticulas individuales y movimiento relativo entre granos como resultado
de un deslizamiento o un giro. Estos dos fenémenos rara vez son inde-
pendientes entre si; por ejemplo, el conjunto de particulas de la figura
2.3 seria estable bajo el sistema de fuerzas mostrado, si los granos fueran
rigidos y no se deslizaran entre si; dado que las particulas no son rigidas,
su deformacién causaria pequenos movimientos, produciendo el colapso
del conjunto. Mientras que «...los movimientos entre granos son los cau-
santes de las grandes deformaciones de los suelos, estos desplazamientos
no serian posibles, si no hubiera distorsiones de las particulas...»*

Figura 2.3. Colapso de
un arreglo inestable de
particulas (Lambe

y Whitman, 1969)

En suelos cohesivos hay que tomar en cuenta, ademads, la interaccién entre
las particulas del suelo y el agua que las rodea (figura 2.4). Otro fendmeno
que ocurre consiste en la influencia de los iones de las sales del agua sobre
la superficie de las particulas (figura 2.5). Estos efectos producen diversas
clases de estructura en las arcillas como se indica en la figura 2.6.

37 Lambe, T. W. & V. R. Whitman, Soil Mechanics, Wiley, 1969.
38 Ibid.
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Figura 2.4. Peliculas de fluido que estdn envolviendo a pequefias particulas de
suelo (Lambe y Whitman, 1969)
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Particulas
de suelo

Figura 2.5. Reaccion de intercambio de iones (Lambe y Whitman, 1969)

Na Na Na Na

| Particulas de arcilla | +4CaCl2= +8NaCl

Na Na Na Na

Ca Ca

Ca Ca

a) Floculacién de sales,  b) Floculacién no salina,  c¢) Dispersién

Figura 2.6. Estructuras
de sedimentos (Lambe
y Whitman, 1969)

La forma de la curva esfuerzo-deforma-
cion unitaria de un suelo depende de la
relacién entre el esfuerzo vertical y los
esfuerzos horizontales, es decir, es fun-

cion del tipo de prueba. En la figura2.7,
se muestran las curvas esfuerzo-defor-
macién unitaria para pruebas de com-

presion isotrépica de compresién confi-

naday de compresion triaxial.




Compresién
isotropica Compresién
confinada

Figura 2.7. Comparacién de
curvas esfuerzo-deformacion
para tres tipos de compresion
(Lambe y Whitman, 1969)

Compresion
triaxial

Esfuerzo vertical

v

Deformacién vertical

No es usual que en el terreno se presente una compresion isotrépica,
mientras que la compresién confinada es basicamente un fenémeno de
cambio de volumen. En la compresién triaxial ocurren deformaciones
unitarias laterales, pudiendo considerarse esta como un fenémeno de
cambio de forma; por lo tanto, para el estudio de la deformaciéon de un
suelo, esta se puede dividir en dos componentes: (1) una compresiéon por
cambio de volumen y (2) una compresién por cambio de forma.

2.2. Compresion por cambio de volumen

Si sometemos una muestra de suelo granular a un ensaye de compresion
sin deformacion lateral (compresiéon confinada), obtenemos una curva de
compresibilidad como la de la figura 2.8. Al inicio de la carga, las deforma-
ciones son grandes, las cuales se deben a movi-
mientos y al reacomodo de los granos. Cuando
el esfuerzo vertical aumenta, los movimientos
disminuyen y las deformaciones son el resul-
tado de la compresion aproximadamente elds-
tica de los propios granos. El ciclo de descarga

y de recarga ABCA (figura 2.9a) que no coincide

con la curva inicial muestra que el comporta-

Figura 2.8. Compresion
miento del esqueleto sélido no es reversible. confinada (Schlosser, 1988)
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Bajo esfuerzos altos se presenta rotura de los granos que se traduce en
un cambio de pendiente de la curva de la figura 2.9b.
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Dominio de Dominio de
e ‘ compresibilidad usual A compresibilidad usual ura 2.9.
~g .l e
urvas de
0.8 ) \ ,1b111dad
‘91  Uniforme
B A er, 1988)
D 0.6+ Graduado
€
E 0.4+
eZ
0 | > 01— : : —»
%1 %2 O 1 10 100 1000 O
a) Escala normal b) Escala logaritmica

En la figura 2.10, se muestran los resultados de las pruebas de compre-
sidn confinada, en escala semilogaritmica para varias clases de arenas. La
rotura de granos ocurre cuando cambia la pendiente de la curva de com-
presibilidad. Para la arena formada por feldespato, la rotura se presenta
a un esfuerzo ligeramente superior a 100 1b/plg? (7.03kg/cm?), mientras
que para la arena de Sandy Point, la rotura ocurre a un esfuerzo més de
diez veces superior (1400 lb/plg2=98.4 kg/cm?2~9 840 kPa).

Figura 2.10. o
£ ~:_1.-_--"
Resultados en - : e "D
- 0wy
~NONTH
pruebas de . ~mR\NB Cuarzo molido (0.15 a 0.048)
compresion Ba =
@
confinada % 0
o HHo—ol— (1]
(53
para esfuerzos 8 0o o e
. BB s
altos en varias b X ‘%ﬁ; uno |e arena
muestras 2% w]. ¥ ena de laisla de Jli.llnl'l
de arena © =8
- o Y \ Feldespato molido
(modificada 04 e Pt (0-84'a 0.42mm)
* o
por Lambe y

Whitman, 1969)

Cuarzo molido (0.84 a 0.42 mm) | I\
|

A

10 100 1000 0,000
Esfuerzo vertical o (libra/pulgada®2)




En arcillas totalmente saturadas, la compresion por cambio de volumen
ocurre a largo plazo debido a la baja permeabilidad del suelo.

2.3. Compresion por cambio de forma

Lafigura 2.11 exhibe los resultados de una prueba de compresion triaxial
en una arena. La relacién esfuerzo-deformacion unitaria se curva a
pequenas deformaciones y alcanza un maximo para una deformacién
unitaria del orden del 2 %. Nétese que aun en pequefias deformaciones,
la curva esfuerzo-deformacion unitaria es no lineal.

En una prueba triaxial es interesante observar que, tanto una arena com-
pacta como una arena suelta tienden a la misma relacién de vacios (y ala

misma resistencia) para grandes deformaciones (figura 2.12).

150
60 —] <
=
- =3
o &
g 40 g 15
2 = / 5 <
Q
T3 ey
SR 5% 15
v 2 S %
& 20 &
29 e
ST el
&3 0.15
2 .
== 0.001  0.01 0.1 1.0 10
0 1 2 3 4
Deformacién axial (%) (escala logaritmica) (c)
Deformacién axial (%) (a)
2 Nota: arena media
" £ subangular.
S 50 000 .
40 o Porosidad =0.39
5 S 40000
g 30 B 50000 Esfuerzo de confina-
.8 s . .
PN B miento =14.3 1b/in?
53 20 55 20000
25 1 sk \ ,
53 = E 10000 Figura 2.11.
o= :U =
22 % o1 02 03 ) 0 05 10 1is Curvas esfuerzo-

deformacién de ensayos
Deformacién axial (%) (b) Deformacién axial (%) (d) triaxiales (Chen, 1948)
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Si se aplica una carga relativamente &

rapida a un suelo cohesivo que esté 20 il 220605
en su totalidad saturado, este sufre / -
una deformacién practicamente a //-—ﬁm__:::=

volumen constante, pues el agua
no alcanza a salir por la baja per-

meabilidad de la arcilla.

Esfuerzo desviador (Ib/pulgada?)

o
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S
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9 5
o
s s | M4
3 5 / e =0.834 ]
Figura 2.12. Curvas E&° —1
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o
=] @ =0.605
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Deformacidn axial (%)

2.4. Efecto de la presion de confinamiento

Ahora, estudiemos una muestra de suelo sometido a una presién de con-
finamiento, p,, y apliquemos un esfuerzo desviador, o,; en la figura 2.13,

se muestra una curva tipica esfuerzo desviador-deformacién unitaria de
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un suelo en compresion triaxial. Observemos que el tramo inicial es una
linea recta y que, después de cierto nivel de esfuerzo, se convierte en una
curva de concavidad hacia abajo. A la pendiente de la recta inicial se le
conoce como mddulo tangente inicial, E;, del suelo. Algunos ingenieros
utilizan el médulo de deformacién correspondiente al 50 % de la falla, el
cual se denomina, E,.

o, 4

/[F
1
/ J°- _
/ Pe Figura 2.13. Curva
esfuerzo-deformacion
— -+ . .
p. P. unitaria de un suelo
P

En términos generales, al aumentar la presién de confinamiento se incre-
menta la rigidez de un suelo, siendo este fenémeno el mas acusado en
suelos friccionantes. En la figura 2.14, se muestra la variacion del moédulo

tangente inicial (o del Ey,) con la presion de confinamiento en un suelo.

E; 4
Figura 2.14. Variacién del
modulo tangente inicial con la
presion de confinamiento
Ey;

Pe
Una forma aproximada de tomar en cuenta el fenémeno del incremento
de rigidez con el confinamiento consiste en el empleo del criterio de Janbu
(1963) que establece:
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«...que el médulo tangente inicial de deformacién esta dado por:
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Ei=E,~o+kp{ ] (2.1

Pa

donde:

E; es el modulo tangente inicial de deformacion.

E, es el modulo tangente inicial de deformacion para un confina-
miento efectivo igual a cero.

K : eselcoeficiente que depende de la rigidez del material.

p. : eslapresidon atmosférica=101 kPa=10.3 t/m?2.

p. : eslapresidon de confinamiento.

n : esel exponente que depende de la clase de suelo».”

En el campo, los esfuerzos horizontales por peso propio del suelo, en
general, son diferentes del esfuerzo vertical (figura 2.15 a).

' / [ ' A/ G
| = pho - | pho
T o™ l R a N -
pho //'/‘ pho ,//v
puo / pvo
g
a) Esfuerzo por peso propio b) Incremento de esfuerzo
por la presencia de una
e obra de ingenierfa

Figura 2.15. Esfuerzo en un elemento de suelo

39 Duncan, J. M. &Y. C. Chang, «Nonlinear analysis of stress and strain in soils»,
Journal of the Soil Mechanics and Foundations Division, ASCE, no. SM5, 1970.




Ademads, es usual tomar una presion de confinamiento de campo dada por:

_ pvo+pho+pho _ pvu+2ph0 (2'2)
co™ 3 - 3

entonces, la presion horizontal vale:

pho:Kopvo (2'3)
donde:
K, : eselcoeficiente de presién en reposo y esta dado por (Mitchell,
1993):
K,=(1-sen¢')(OCR)seny' (2.4)
donde:
¢’ : eseldangulo de friccidn interna del suelo.

OCR: (Coeficiente de Preconsolidacion) del suelo.

Cuando se reemplaza la ecuacion 2.3 en la ecuacion 2.2, se tiene:

_(1+2K,)p,, (2.5)
co - 37

Si se construye una obra de ingenieria, esta produce incrementos de

esfuerzo o, 0,y o, (figura 2.15 b). La presién de confinamiento se incre-
menta en la cantidad:

pcf =pco+Apc

Apﬁ% (GZ+ o,+ oy)
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por lo tanto:
1
pcf:pcog(o-l'i_o-x-i-o-y) (2.6)

Por otra parte, el médulo de Poisson se puede obtener de manera apro-
ximada de la siguiente forma: consideremos un estrato de suelo cubierto
por otros estratos en proceso de sedimentacién, en el cual por simetria,

la deformacion horizontal vale cero: g,=0.
Cuando se aplica la ley de Hooke, se tiene:

1
&= E[pho_v(pvo-'-pho)]zo

Pro= [(l\—)\))] Pro (2.7)

perO: pho = Kopvo

por consiguiente:

. (2.8)

2.5. Efecto de la trayectoria de esfuerzos

El ejemplo maés claro de que la deformacién de un suelo depende de la
trayectoria de esfuerzos consiste en la diferencia de rigidez entre un
suelo normalmente cargado y un suelo precargado; en este ultimo, su
rigidez puede ser de tres a cuatro veces mayor que la del material nor-
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malmente cargado; las deformaciones del suelo seran, por esta razon,

muy diferentes en cada caso (Décourt, 1989).

El efecto de la precarga en las arenas es muy significativo, asi, puede
haber arenas precargadas o normalmente cargadas con similar, D,, pero con
un comportamiento muy diferente (Ladd, et al., 1977); en consecuencia,
resulta inadecuada la utilizacién de la compacidad relativa, D,, como un
indice Unico del comportamiento de una arena; por el mismo motivo, la
poca sensibilidad de la SPT (Standard Penetration Test, Prueba de Pene-
tracion Estdndar) para detectar el decremento de compresibilidad en are-
nas causado por la precarga (o preconsolidacion) es la razén principal de
la gran dispersion hallada en la prediccién de asentamientos de zapatas
en arenas. Los métodos que no separan las arenas normalmente carga-
das de las precargadas estan condenadas al fracaso (Décourt, 1989). De
acuerdo con Burland y Burbridge: «...el asentamiento de una zapata en
una arena precargada es aproximadamente igual a un tercio de la misma
zapata sobre una arena normalmente cargada, independientemente, de
la magnitud del OCR (Coeficiente de Preconsolidacion)».*

«Mediante la ejecuciéon de pruebas de placa helicoidal (screw plate tests),
se puede estimar la maxima presién de precarga en arenas (Dahlberg,
1974)».#

En una arcilla totalmente saturada, la compresibilidad en el tramo de
recompresion es bastante menor que la compresibilidad en el tramo vir-

gen (figura 2.16).

40 Burland, J. B. & M. C. Burbidge, «Settlement of foundations on sand and
gravel», Proceedings of the Institution of Civil Engineers, 1985.
41 Mitchell, J. K., Characterization and Exploration, ASCE, 1978.
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A Figura 2.16. Relacién
idealizada entre
esfuerzos efectivos y la

sz sz CC ., ,
gelac“,’n Relacion relacién de vacios para
e vacios de vacios 1 .
e e c un suelo compresible
(Mitchell, 1993)
Cs B
! D
Tension efectiva, o Tension efectiva, log o

AB=Compresion inicial o virgen

BC=Descarga zona de expansion

CD=Recompresion

a,=Coeficiente de compresién = —de/d o= —0.434Cc/o
m,=Compresibilidad= —a,/(1+e)

Cc=Indice de compresién= —de/dlogc en compresién
Cs=1Indice de expansién= —de/dlogc en compresién

2.6. Incremento neto de carga

Elincremento neto de carga o presion neta se define de la siguiente forma:
4n=9~ Pvo (2.9)

donde:

g : eslapresion media de contacto entre el suelo y cimiento.

Dw - esla presion total previamente existente al nivel de desplante,
debida al peso propio del suelo.

2.7. Influencia de la clase de suelo

La magnitud y la evolucién de las deformaciones de un suelo dependen
fundamentalmente del tipo de material y de la presencia del NAF.
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Se pueden distinguir cuatro clases de suelos:

1) Suelos friccionantes

2) Suelos cohesivos totalmente saturados

3) Suelos cohesivos parcialmente saturados
4) Suelos cementados parcialmente saturados

Las deformaciones en estos suelos se pueden calcular como se indica en
los siguientes incisos. (Debido a lo extenso del tema, y aun cuando son
de gran importancia, se omiten los aspectos dindmicos).

2.7.1. Suelos friccionantes

Como se mencioné antes, en suelos friccionantes es muy importante
tomar en cuenta el incremento de la rigidez del terreno con la presién de
confinamiento. Por lo anterior, se puede emplear en forma aproximada
la férmula de Janbu (1963) que estd dada por la ecuacion 2.1.

Enlatabla 2.1, se presentan valores estadisticos de los médulos de defor-
macidn, los cuales deben emplearse, Unicamente, para fines prelimina-
res de analisis.

Tabla 2.1. Valores aproximados
de propiedades de deformacion
en suelos friccionantes (Janbu, 1963)

Estado D, N | g, kg/cm? n K
Muy suelto <0.2 <4 <20 0.65 <140 <420
Suelto 0.2-0.4 4-10 | 20-40 | 0.65-0.62 | 140-290 420-870
Meccgz?;a“gfonte 0.4-0.6 10-30 | 40-120 | 0.62-0.58 290-800 870-2400
Compacto  0.6-0.8 30-50 = 120-400 | 0.58-0.55  800-1300 | 2400-3900
Muy compacto | >0.8 >50 > 400 0.55 >1300 > 3900
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Donde:

D, : eslacompacidad relativa.

N : eselnumero de golpes en la prueba de penetracion estandar.
g. : eslaresistencia en la punta del cono holandés.

El asentamiento se calcula empleando la ley de Hooke para cada estrato:

SZ=£I [oz—v(ox+ oy)] (2.10)

s

La presion de confinamiento, p, que debe utilizarse en la ecuaciéon 1
debe ser la presion efectiva, la cual esta dada por:

1
= co+ — | A c

pero:

por esta razon:

Pe=Pu+ [;](szﬁdy) (2.11)

2.8. Efecto de la presencia del NAF

Si el suelo se encuentra abajo del NAF, en las ecuaciones 2.1y 2.11, se
debe emplear la presion efectiva en vez de la presion total, pues la rigi-

dez de una arena esta en funcion de esta presion efectiva.
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Por otra parte, en relacidon con el cdlculo de asentamientos de zapatas
en arenas, analizando la mayoria de los datos publicados por Burland y

Burbridge (1985) concluyeron que:

«...el asentamiento 6 (en milimetros) de zapatas en arenas normalmente

cargadas esta dado por:
§=qB"l, (2.12)

mientras que para arenas precargadas estd dado por:

qB 0.7lc
o= 2.13
3 (2.13)
I 1.17
= s (2.14)
donde:
g : eslapresion de contacto en kN/m2.
B : eselancho delacimentacién en metros».*

Para calcular las deformaciones de los suelos friccionantes existen
varios métodos cuando se toman en cuenta los efectos de la presién de
confinamiento y la no linealidad de la curva esfuerzo-deformacién uni-
taria. En el anexo A, se presenta el procedimiento de Deméneghi (1999);
en el anexo B, el de Schmertmann (1970); y en el anexo C, el de Kondner
(Duncan y Chang, 1970).

42 Decourt, L., «The standard penetration test, state-of-the-art report», X11
Congreso Internacional de Mecdnica de Suelos e Ingenieria de Cimentaciones, Rio de
Janeiro, 1989.
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2.9. Suelos plasticos totalmente saturados

En los suelos plasticos totalmente saturados, se presentan expansiones
inmediatas producidas por excavaciones, asentamientos inmediatos a
volumen constante (por recompresién y por compresion) y asentamien-
tos diferidos con cambio de volumen (por recompresién y por compre-
sién). También, ocurren deformaciones transitorias y permanentes a

volumen constante que son producidas por un sismo.
Las NTCDCC establecen que en cimentaciones compensadas se calcularan:

i) Los movimientos instantdneos debidos a la carga total transmitida
al suelo por la cimentacidn (asentamientos inmediatos a volumen
constante).

ii) Las deformaciones transitorias y permanentes del suelo de cimenta-
ci6én bajo cargas sismicas.

iii) Los movimientos diferidos debidos al incremento neto de carga en el

contacto cimentacién-suelo.®

En una excavacion pueden ocurrir fuertes expansiones inmediatas debi-
das a deformaciones del suelo a volumen constante; por ejemplo, en una
excavacion de 6 m de profundidad, de 18 m de ancho por 124.8 m de lon-
gitud, se observo una expansion al centro de 50cm y de 20 en las orillas.
En otra excavacién de 6m de profundidad, de 10m de ancho por 48 m
de longitud, se midié una expansiéon inmediata de 40cm al centro y de
10cm en las orillas. Estos datos fueron registrados por Marsal y Mazari
(1959) que, ademas, sefialan que tales movimientos del subsuelo son
causa de asentamientos en un edificio, aunque se le haya compensado
totalmente. Por su parte, Tamez seflala que:

43 Gobierno del Distrito Federal, dp.cit.
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...en la ejecucién de excavaciones hasta de 120m de longitud, 16 m
de ancho y 6 a 7m de profundidad, en aras del cumplimiento del pro-
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grama de construccion (que debié llevarse a cabo con gran premura)
hubo que admitir el desarrollo de expansiones del fondo, que llega-
ron hasta 60 cm, en algunos casos, por lo que, se requiri6 la instala-
cion de pilotes de control para reducir y controlar los asentamientos
generados por la recuperacion de las expansiones. Debe agregarse
que solamente se empled bombeo de achique para el control de fil-
traciones a la excavacién, durante todo el tiempo que tom¢ la cons-
truccion de las cimentaciones. Esta contradiccion, de disefiar una
cimentacién compensada que, en teoria, no debiera sufrir asenta-
mientos, y la triste realidad de no poder controlar las expansiones
inducidas por el proceso de excavacion, que se traducirian mas tarde
en grandes asentamientos, me resulté muy inquietante, y la llamé,
para mi propio uso, ‘la paradoja de las cimentaciones compensadas’,
que me mantuvo inquieto durante varios anos.*

Para ejemplificar las deformaciones que experimenta un suelo cohesivo
totalmente saturado, analicemos un edificio apoyado en una cimentacién
parcialmente compensada a base de un cajon de concreto reforzado en
un suelo de este tipo. Para alojar el cajon es necesario efectuar un corte,
lo que produce expansiones inmediatas del fondo de la excavacién. Al
construir el edificio, las expansiones se recuperan mediante hundimien-
tos que se denominan asentamientos por recompresion. Debido al incre-
mento neto de carga, se presentan hundimientos inmediatos adicionales
que se denominan asentamientos por compresion. Finalmente, debido
al incremento neto de carga ocurren hundimientos diferidos causados
por el fendmeno de consolidacidn de la arcilla.

44 Tamez, E., «Cincuenta afios de geotecnia en ICA», Memoria de la reunién
conmemorativa: 40 afios de investigacion y prdctica en geotecnia, t. 11, Fundacion
ICA, 1996.




El calculo de las deformaciones anteriores se puede llevar a cabo de la

siguiente forma:

Expansiones inmediatas. Se ha observado que las expansiones inmedia-
tas son de tipo eldstico, por lo que con frecuencia se calculan empleando
la teoria de la elasticidad. Sin embargo, es conveniente considerar que el
modulo elastico del suelo es no lineal y, ademads, aumenta con la presion
de confinamiento. El mddulo eldstico no lineal se suele obtener mediante
pruebas de compresion triaxial (de preferencia del tipo consolidadas-no
drenadas), aplicando para cada presion de confinamiento ciclos de carga
y descarga en el suelo. Las expansiones inmediatas se pueden calcular
utilizando un mddulo eléstico lineal, €,, pero segiin lo comentado en el
cuerpo de este capitulo, el computo sera solo aproximado por el mar-
cado comportamiento no lineal de los suelos. Cabe aclarar que, en algu-
nos sitios de la Ciudad de México, la arcilla exhibe un mdédulo elastico no
drenado del orden de 50 kg/cm? (Alberto, 1970).

Asentamientos inmediatos por recompresion. Los asentamientos inme-
diatos por recompresion se calculan con la teoria de la elasticidad, pero
conviene estimar que el mdédulo de deformacién en recompresion es no
lineal y que se acrecienta con la presién de confinamiento. El calculo
se efectia en forma similar al de las expansiones, pues el médulo de
recompresion es muy parecido al de expansion; el signo de los esfuerzos

es ahora de compresion.

Asentamientos inmediatos por compresion. Los asentamientos inmediatos
por compresion se calculan con la teoria de la elasticidad, pero conviene
observar que el médulo de deformacidn es no lineal y que aumenta con

la presién de confinamiento.

Asentamientos diferidos por recompresion y compresion. Las cargas por
recompresion y por compresidon producen asentamientos diferidos oca-
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sionados por cambio de volumen al ser expulsada el agua; estos se calcu-
lan con los resultados de las pruebas de consolidacién unidimensional.

Al aplicar una carga sostenida en un suelo cohesivo totalmente saturado,
se presenta una deformacién a largo plazo debida al fenémeno de conso-
lidacién del suelo. En general, se acepta que la consolidacion conste de
dos procesos: (1) la consolidacién primaria que es causada por el fené-
meno de expulsion de agua del suelo y (2) la consolidacién secundaria
que es ocasionada por una deformacion de tipo viscopldstico de las par-
ticulas del suelo.

La deformacion por consolidacion primaria se puede calcular con la teo-
ria de Terzaghi (Juarez Badillo y Rico, 1976) (anexo F) y la deformacion
por consolidaciéon secundaria se puede calcular empleando la teoria de
Zeevaert (1973) (anexo G).

En la préctica, la deformacion diferida se conoce a partir de una prueba
de consolidacion que consiste en aplicar varias cargas sostenidas durante
lapsos, mas o menos, definidos (que usualmente duran un dia). En gene-
ral, se aplican del orden de siete a nueve cargas, por lo que, un ensaye de
consolidacién dura de siete a nueve dias. Los resultados de una prueba
de consolidacidn se grafican en una curva de compresibilidad, en la cual
se traza en el eje de las ordenadas, la relacion de vacios, y en el eje de las
abscisas, la presion aplicada (es usual graficar esta en escala logaritmica).

Cuando se conoce la curva de compresibilidad de un estrato de suelo, el
asentamiento se puede calcular con la siguiente expresion:

Ae
AH= [(1+e)]H (2.15)
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También, la deformacion diferida se puede calcular en forma aproxi-

mada en funcidén del indice de recompresion en el tramo de recompre-
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sion (figura 2.17). El asentamiento a largo plazo de un estrato de espesor
H se obtiene de la siguiente forma:

+Ap
Ae=C, log {ILPJ (2.16)
por ello:
C.H +Ap’
AH= 7 log E’“’J“ pJ (2.17)
l+e, Do

en el tramo virgen, la deformacién diferida se calcula:

4N
Ae=C_log Eﬂ} (2.18)

vo'

en consecuencia:

Cc vo’+A ’
AH=_"_log [P 2P (2.19)
l+e, Do
Cro Figura 2.17. Suelo cohesivo
1 totalmente saturado
Ce En los anexos F y G, se presenta

un procedimiento para el cal-
culo de las compresiones a largo

plazo en suelos cohesivos total-

Pv(log) mente saturados.




2.10. Suelos plasticos parcialmente saturados

La problematica de los suelos pldsticos parcialmente saturados es dife-
rente a la de los suelos totalmente saturados; en estos, la presiéon hidrau-
lica U, es mayor que cero, mientras que en aquellos la presiéon U, es

menor que cero.

Si, consideramos un suelo pléstico totalmente saturado y hacemos que
este pierda humedad, durante este proceso se forman meniscos que pro-
ducen esfuerzos de tensién en el agua del suelo lo que, a su vez, oca-
siona esfuerzos efectivos de compresion en la estructura sélida del suelo
(Juarez Badillo y Rico, 1976), a la tensidn en el agua se le denomina suc-
cion; por lo tanto, en una arcilla parcialmente saturada, la succién pro-
duce un incremento de la presidn efectiva y un proceso de contracciéon
del material. Por el contrario, una disminucién de la succién ocasionara
un aumento del volumen del suelo. La succidn total de un suelo consiste
en dos componentes: la succién osmética y la succiéon matrica (Nelson y
Miller, 1992).

La succién osmotica en una arcilla se debe a las fuerzas ejercidas sobre
las moléculas de agua como resultado de la diferencia de concentra-
cién de iones en el agua en la zona cercana a la doble capa eléctrica.
En efecto, cerca de la particula existe una mayor concentracion de iones
por la atraccién de la carga negativa de una particula sobre los cationes
del agua, mientras que, lejos de esta region, la atracciéon disminuye y con
ello la concentracién de iones; esta diferencia de concentraciéon produce
un fenémeno osmético que tiene como consecuencia la aparicién de la

succién osmoética en el agua del suelo.

Para describir la succiéon métrica, valoremos el suelo parcialmente satu-
rado de la figura 2.18 a. La altura hasta la cual el suelo permanece total-
mente saturado por arriba del NAF depende del tamafio de los poros del
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suelo y de la diferencia entre las presiones del aire y del agua; en la figura
2.18 a, esta altura corresponde a la parte inferior del canal de aire, el cual
se muestra amplificado en la figura 2.18 b. Fredlund indica que “...para
propdsitos précticos, la frontera entre aire y agua se puede considerar
como una membrana que representa una fase distinta del suelo...”* El
equilibrio del diagrama de cuerpo libre de esta membrana conduce a la
siguiente expresion (Nelson y Miller, 1992):

(ua—uw)zz—Ts (2.20)
donde:
u, : eslapresionen elaire.
u, : esla presionen el agua.
T, : eslatension superficial de la membrana.
r es la radio de la esfera (idealizada).

La cantidad (ua— uw) es, justamente, la succiéon matrica del suelo.

Suelo

Aire

(a)
u,=Presion de aire

Agua ty T Figura 2.18. Interface

A aire-agua en el suelo

(Nelson y Miller, 1992)
"Membrana"

: (b)
Interface : ?
Aire-Agua u,,=Presién de agua

Interface aire-agua en el suelo

45 Fredlund, D. G., “Appropriate concepts and technology for unsaturated
soils”, Geotech Journal, vol. 16, no. 1, 1979.
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La succion total es una funcion de las succiones métrica y osmotica. Para
la mayoria de las aplicaciones précticas, el rango de variacion del conte-
nido de agua de un suelo es tal que los cationes adsorbidos estdn general-
mente hidratados en su totalidad y las fuerzas osméticas se mantienen
constantes. En consecuencia, no ocurren cambios significativos en la
presién osmoética (Krahn y Fredlund, 1972) y los cambios en la succién
total se deben fundamentalmente a variaciones en la succiéon matrica
(Nelson y Miller, 1992). En ocasiones, la succidon se expresa como el
potencial de succién, Py, que es igual al logaritmo en base 10 de la suc-
cién medida en centimetros de columna de agua.

Por otra parte, la plasticidad de los suelos da lugar a que, ademads, de
la deformacién causada por un cambio de esfuerzos (por carga externa,
peso propio o succidn), se presente una expansion producida por la
absorcion de moléculas de agua dentro de las moléculas de las particu-
las sélidas del suelo o por una hidratacién de la doble capa eléctrica que
rodea a las particulas. Esta absorcidn de agua e hidratacién de la doble
capa eléctrica depende de la mineralogia de las particulas de arcilla; por

ejemplo, es mayor cuando el mineral es montmorillonita.

Ahora bien, tengamos en cuenta una arcilla en estado natural con baja
humedad y hagamos pruebas de compresion triaxial consolidadas-dre-
nadas (pruebas lentas) para diferentes valores de la presion de confina-
miento, p,, (figura 2.19). Si se permite un aumento de humedad a la arci-
lla, esta sufrird una expansion por absorcién de agua; después de que
ocurra la expansion, repetimos las pruebas de compresion triaxial; la
variacion de E; es como se muestra en la figura 2.19. Aqui, vemos que la
rigidez disminuye con el aumento del grado de saturacién S,.

También, la familia de curvas de la figura 2.19 se puede visualizar en fun-
cion de la succidén como se indica en la figura 2.20:
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Y s=100% Y(va-uw)=0

Aumenta S, Disminuye la succién
Eio' l’ Eio' ‘li
> !
Pc Pcb

Figura 2.19. Variacién de E;con S,  Figura 2.20. Variacion de E; con la succién

En efecto, es importante destacar que la deformacién de la arcilla es la
suma algebraica de la deformacién por absorcién de moléculas de agua,

mas la compresion por el incremento de la carga externa.

Un ejemplo de suelos cohesivos parcialmente saturados lo constituyen
las arcillas expansivas, las cuales en temporada de lluvia pueden sufrir
fuertes expansiones y en temporada de estiaje pueden experimentar

contracciones por una disminucién de su humedad.

Los movimientos anteriores pueden producir dafios sobre todo en
estructuras ligeras como casas habitacién y pavimentos. Estos dafios se
presentan en lugares de clima semidrido o 4rido donde el NAF se encuen-
tra a gran profundidad.

En la figura 2.21, se muestra un perfil de succién medido en Adelaide,
Australia. La figura 2.22 exhibe cambios de la relacién de vacios de un
suelo cuando se somete a cambios de succién y de carga externa en
el consolidéometro. En la figura 2.23, se muestran las variaciones de la

deformacion cuando cambia la succion con una carga constante.
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™ Figura 2.23. Decremento en la
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En ocasiones, se requiere conocer la presion vertical, p,,,, que es debida
al peso propio y a la succidn en un suelo. La valuacién de p,,, se puede
llevar a cabo con la realizaciéon de una prueba de volumen constante que
consiste en aplicar una carga dada al suelo para luego sumergir este en
agua; la arcilla tiende a expandirse, por lo que se incrementa la carga
para evitar dicha expansion; el proceso se continua hasta que el espéci-
men no muestra ya tendencia a expandirse. A partir de esta presion, la
prueba se continda en forma normal, cargando y descargando el suelo.
La presidn de expansidn, p,, se obtiene como se indica en la figura 2.24;
se estima que p,,=p,. Esta correccidon se hace a causa de los efectos
de alteracion del suelo al pasar del campo al laboratorio (Fredlund y
Rahardjo, 1993).

En el anexo A, se presenta un procedimiento no lineal (Deméneghi, 1999)
y en el anexo D, se presenta el criterio de Fredlund y Rahardjo (1993)
para la valuacion de la deformacién de un estrato de arcilla por aumento

o disminucion de humedad.
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Figura 2.24,
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2.11. Suelos poco plasticos, cementados,
parcialmente saturados

En la naturaleza es frecuente encontrar suelos de baja o nula plasticidad
en los que sus particulas se encuentran unidas por algin tipo de cemen-
tante. La cementacién de los granos es muy variable y puede ser tan
fuerte que el suelo se clasifica como roca. Por ejemplo, algunas tobas de
consistencia dura que son conocidas como piedra de cantera, también,
pueden ser tan débiles que un pequefio aumento de humedad puede
producir la pérdida completa de la cementacién. Ejemplos de terrenos
cementados poco plasticos son los suelos colapsables, algunas tobas y
algunos suelos residuales.

Uno de los problemas que se presenta en los suelos cementados consiste
en que al aumentar su humedad, ocurre una disminucion de la rigidez
del material, lo cual afecta, obviamente, la seguridad del terreno de

cimentacion.
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Por lo anterior, en suelos poco plasticos cementados parcialmente satu-
rados conviene realizar pruebas de deformabilidad, variando el grado
de saturacién del terreno. En la figura 2.19, se exhibe la variacion del
modulo tangente inicial, E;, con el grado de saturacién y apreciamos que
la rigidez del suelo disminuye con el aumento del grado de saturacién.

Enlafigura2.25, se muestrala fuerte disminucién de la relacién de vacios
de un suelo colapsable cuando se incrementa la humedad. Otro factor
importante a considerar es el grado de alteracion de las muestras extrai-
das del subsuelo. En la figura 2.26, se exhibe la influencia del grado de
alteracion en la deformabilidad del terreno; la curva AB corresponde a
una muestra con muy poca o nula alteracién, mientras que las curvas AC,
ADYy AE se obtienen para grados cada vez mayores de perturbacion. Ana-
licemos un suelo que al cargarlo en estado natural pasa de A a B (figura
2.26); al humedecerlo pasaria de B a F y el asentamiento estaria dado
por la distancia vertical entre los puntos A y F. Si la muestra de suelo se
alterara, obtendriamos, por ejemplo, la curva AD y el asentamiento por
humedecimiento estaria dado por la distancia de D a F. Sin embargo, en
el campo, el asentamiento por hidratacion, en realidad, estaria dado por
la distancia vertical entre By F. Por otra parte, el hundimiento por carga
en un suelo cementado, en general, es pequefio (distancia vertical AB,
figura 2.26). Por lo anterior, para el cdlculo del asentamiento por hume-
decimiento se recomienda utilizar la distancia vertical entre los puntos
Ay Fdelafigura 2.26.
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2.12. Empleo de formulas elasticas

La teoria de la elasticidad proporciona un buen nimero de soluciones
para diferentes condiciones geométricas y de carga sobre el terreno. Por
lo tratado en los incisos anteriores, es evidente que el empleo de férmulas
elasticas solo proporciona una solucién aproximada, pues no se toma en
cuenta el efecto de la no linealidad en la relacion esfuerzo-deformacion
del suelo ni de la variacién de la rigidez del material con la profundidad.
Sin embargo, las férmulas elasticas se usan con frecuencia en la practica
por su sencillez; el ingeniero debe estar consciente que su empleo solo
da una aproximacion gruesa al cdlculo de las deformaciones.

En el anexo E, se proporcionan formulas elasticas para varios casos prac-
ticos. El lector puede consultar el libro de Poulos y Davis (1974), el cual
contiene numerosas soluciones eldsticas de interés para la ingenieria de
cimentaciones.

2.13. Uso de correlaciones

El cdlculo de las deformaciones de un suelo requiere de la determina-
cién previa de sus propiedades mecdnicas. Siempre, es recomendable
obtener estas propiedades a partir de pruebas directas de campo como
una prueba de placa o ensayes de laboratorio.

No obstante, en ocasiones, no es posible obtener estas propiedades,
porque el costo de las pruebas de placa es alto o, porque no se pueden
extraer muestras inalteradas del suelo como es el caso de suelos pura-
mente friccionantes como las arenas limpias. Para resolver el problema,
desde el punto de vista practico, se recurre a correlaciones entre propie-
dades mecanicas entre estas y pruebas indice o ensayes de campo. Por lo
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estudiado en los incisos anteriores, estas correlaciones solo pueden dar
valores muy aproximados de las propiedades mecanicas, por lo que la
dispersion de dichas correlaciones es alta, razén por la cual el ingeniero
debe usarlas con precaucién. En los siguientes parrafos, presentamos
algunas correlaciones que se usan con cierta frecuencia en la préctica.

2.14. Suelos friccionantes

De acuerdo con Schmertmann «...la relacion entre el médulo de deforma-
cién, E,, del suelo y la resistencia en la punta del cono holandés, g, vale:

E,=2.5 g, para una zapata cuadrada.
E,=3.5 g, para una zapata corrida».*

Por su parte, Denver «...propone la siguiente expresion:

4.

E=F (2.21)
o
F = 8MPa
g = 1MPa»¥

La relacion entre E,y el nimero de golpes N de la SPT es seguin Denver:

E,=C\/N (2.22)

46 Schmertmann, J. H., et al., «<Improved Strain Influence Factor Diagrams»,
Journal of Geotechnical Engineering Division, ASCE, no. GT8, 1978.

47 Denver, H., «Settlement calculation for footings on sand», Proceedings of the X1
International Conference Soil Mechanics Found Engineering, vol. 4, San Francisco, 1985.
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http://www.google.com.mx/url?sa=t&rct=j&q=&esrc=s&source=web&cd=1&cad=rja&uact=8&ved=0ahUKEwiCj76ciODQAhVV_mMKHdZyCp0QFggZMAA&url=http%3A%2F%2Fascelibrary.org%2Floi%2Fjgendz&usg=AFQjCNFNVvGqRHukr45AV-crBQ_Sqjqp7Q&bvm=bv.140496471,d.cGc

donde:
C = 7MPa

Larelacién entre Ny g, (g, en kg/cm?) estd dada por Schmertmann (1970):

Suelo q./ N
Limo, limo arenoso 2
Arena de fina a media 3.5
Arena poco limosa ’
Arena gruesa 5
Arena con poca grava
Arena con grava. Grava 6

Como vimos en el inciso de suelos friccionantes, el asentamiento en

milimetros de una zapata estda dado por (Burland y Burbridge, 1985).

2.15. Arena normalmente cargada

§=gB"l, (2.23)

2.16. Arena precargada

0.7
&= 4B (2.24)
3
1.17
L="gis (2.25)

(D)
O
Z
=
m
Z
O
@)




(D)
O
Z
=
m
Z
O
@)

donde:
g : eslapresion de contacto en kN/m?2.
B : eselancho delacimentacion en metros.

Terzaghi y Peck expresan «...la presién de contacto en un cimiento, para
que el asentamiento no sea mayor que 2.5cm, en funcién del nimero
de golpes de la prueba de penetracion estandar y del ancho de la zapa-
ta...»*, (figura 2.27).

B en matera

7
6
Muy densa
@M
1ton _ 1kg 8 N=50_]
ft2 cm? &3
g g I
g3
Figura 2.27. Carta para la < g 4
estimacion de la presion 75 \
43 R Densa
permitida del suelo para los o o
cimientos sobre la arena en _é;; o 3 N=30—
paey] I ——
funcién de los resultados del £ 8
. o
ensayo de la SPT (Terzaghiy g g
Peck, 1967) =g 2
o + A
B2 Media
g5
M7z N=10—
Suelta
0 5 10 15 20

Ancho B de zapata en pies

48 Terzaghi, K. & B. R. Peck, dp.cit.




2.17. Suelos cohesivos totalmente saturados

Se ha observado que existe cierta correlacion entre el médulo, E,, y la
resistencia al corte no drenada, C,, en un suelo cohesivo totalmente satu-
rado, pero que esta relacién depende de la plasticidad del material. En la
figura 2.28, se muestra la variacion de E, /C, de la relacién de preconsoli-

dacién de Duncan y Buchignani (Tavenas y Leroueil, 1987).

1600

1400 = ==

Figura 2.28. Carta para Fali i T s
estimar el mddulo no 1200 o=t ¥
drenado (Duncany

Buchignani, 1976) 1000 N . &7

>'>"

800 ==

E,[c,
1

600 F — T T K

400 =

200 = 7 PI>50 o e o
e

ANrR

T

1 1.5 2 3 4 5 6 7 8 910

Radio de sobreconsolidacion

2.18. Suelos cohesivos parcialmente saturados

La tabla 2.2 contiene el probable grado de expansibilidad de un suelo

cohesivo, al pasar de seco a saturado, en funcion de su plasticidad.
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Tabla 2.2. Grado de expansibilidad de una arcilla (Holtz y Gibbs, 1956)

Porciento de Indice Limite de Grado de Expansion
particulas menor | plastico contraccion expansibilidad | probable: de seco
que 0.001 mm a saturado
% % %
>28 >35 <11 muy alto >30
20-31 25-41 7-12 alto 20-30
13-23 15-28 10-16 medio 10-20
<15 <18 >15 bajo <10

La expansion probable se mide en una arcilla secada al aire y puesta a

saturar en un consolidémetro estandar, bajo una presién de 0.07 kg/cm?.

2.19. Modulo de deformacidon segin Bowles

En la tabla 2.3, se muestran los rangos de valores del médulo de defor-

macion, E,, de los suelos.

Tabla 2.3. Rango de
valores del médulo
de deformacion, E,,
del suelo (Bowles,
1968)

Clase de suelo

Médulo de deformacidn, E;

t/m?
Arcilla muy blanda 35-280
Arcilla blanda 175 - 420
Arcilla media 420 - 845
Arcilla dura 700 -1755
Arcilla arenosa 2810-4220
Arena limosa 700-2110
Arena suelta 1055 -2 460
Arena compacta 4920-8435
Arena y grava compactas 9840-19 685
Loess 9840-12655
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2.20. Experiencia local

Cada localidad se asienta sobre una o varias formaciones geolégicas, las
cuales exhiben una estratigrafia y propiedades tipicas de cada una de
ellas.

Una formacién geoldgica presenta problemas de ingenieria propios de
la misma. Por consiguiente, el ingeniero debe estar familiarizado con la
estratigrafia y propiedades de dicha formacién y observar el comporta-
miento de las obras construidas en ella, lo cual permite una adecuada
calibracidn entre el uso de las propiedades mecanicas y conducta de las

cimentaciones.

En los siguientes parrafos, presentamos magnitudes de propiedades
mecanicas para el subsuelo de la Ciudad de México que fueron obtenidas
a partir de las estadisticas. Cabe aclarar que estas propiedades, el inge-
niero las debe emplear con las reservas del caso, pues generalmente, la
dispersion de los datos es alta. Desde luego, presentan una mayor confia-
bilidad aquellas correlaciones en las que se proporcionan magnitudes de
la dispersién de los datos (desviacion estandar o varianza).

En la tabla 2.4, se presentan datos obtenidos de curvas de compresibili-
dad de la arcilla de la Ciudad de México donde de acuerdo con las ecua-
ciones 2.17 y 2.19, se tiene:

c ol (2.26)
rc— (1+e0) .
C C. (2.27)

)
O
Z
_|
m
Z
O
@)




Tabla 2.4. Parametros de deformabilidad. Muestras estadisticas
de la arcilla de la Ciudad de México

Propiedad mecdnica C'. G
Numero de valores, N 51 40
Media 0.045504 0.57118
Varianza, s2 0.0003166 0.020959
Desviacién estandar, s 0.017794 0.14477
Coeficiente de variacién 0.391 0.253

Los pardmetros de la poblacion estadistica de la tabla 2.5 se obtienen de
la siguiente manera: la media de la poblacion se toma igual a la media de
la muestra estadistica. La variancia de la poblacion se estima asi:

02 =M (2.28)

2
Xig,

donde, X7 _,, se obtiene para N-1 grados de libertad; para fines précticos,
al se puede tomar igual al 50 %.

Con los valores de la tabla 2.5, se pueden hacer inferencias estadisticas
de las propiedades mecanicas. En efecto, aceptando que una poblacion
estadistica tiene una distribucién normal de probabilidad, un valor des-
favorable (poco probable) se calcula asi:

valor desfavorable: [—024,2=0 (2.29)

Tabla 2.5. Pardmetros de deformabilidad. Poblaciones estadisticas
de la arcilla de la Ciudad de México

Propiedad mecanica Cl. C.
Numero de valores, N 51 40
X cuadrada 46.864 36.163
Media, p 0.045504 0.57118
Varianza, 02 0.00033781 0.022603
Desviacién estandar, o 0.018380 0.15034
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La probabilidad de que la magnitud de una propiedad mecanica sea
menor que el valor desfavorable calculado con la ecuacion 2.29 es a,.

Al aplicar la ecuacion 2.29, en la tabla 2.6, se presentan valores desfavo-
rables de los parametros de deformabilidad para los distintos niveles de
confianza, a,. Enseguida, se presenta el uso de la tabla 2.6; por ejemplo,
cuando se toma un nivel de confianza a, =20 %, existe una probabilidad
del 20% de que C;, resulte menor que 0.060972 y que C, resulte menor
que 0.69771.

La comparacidn de los resultados de hundimientos de estructuras (man-
teniéndose la arcilla en el tramo de recompresion) con asentamientos
calculados con los valores de C/, de la tabla 2.6 arroja, normalmente, bue-
nos resultados, pues los segundos son muy parecidos a los primeros.

Tabla 2.6. Valores desfavorables estimados de propiedades

de deformabilidad
Nivel de confianza a, Z,, (i (o4

%

5 1.6449 0.075736 0.81848
10 1.2816 0.069059 0.76386
15 1.0364 0.064552 0.72699
20 0.8416 0.060972 0.69771
25 0.6745 0.057901 0.67258
30 0.5244 0.055142 0.65002
40 0.2533 0.050159 0.60926
50 0 0.045503 0.57118

La arcilla de la Ciudad de México, aunque se encuentre normalmente
consolidada, exhibe una cierta preconsolidacion que es debida fundamen-
talmente a fuerzas de tipo fisicoquimico que se desarrollan en los con-
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tactos entre las particulas. Esta preconsolidacion, que se puede denomi-
nar rigidez fisicoquimica, varia en la arcilla de la Ciudad de México entre
1.8 y 2.6 t/m? (Deméneghi, 1982). Este incremento de presién se puede
agregar a la presion vertical efectiva y, todavia, el suelo se mantiene en
el tramo de recompresion. En la practica, cuando se toma un factor de
seguridad de 1.5, se puede usar una rigidez fisicoquimica del orden de
1.2 t/m?2. Desde luego, si mediante pruebas de laboratorio o mediciones
de campo se estima un valor mayor de la presion de preconsolidacion, el
valor anterior se podra aumentar en consecuencia.

Por otra parte, en la figura 2.29, segun Cuevas se muestran: «...las curvas
de correlacidn entre la resistencia en la punta del cono y los coeficientes
de deformabilidad volumétrica (rama virgen) y (rama de recompresion),
obtenidos de datos de laboratorio, para arcillas con un ligero grado de
preconsolidacién...»*. El coeficiente, m,, se obtuvo en el rango de esfuer-
Z0S Pl ¥ [pv0,+ (2/3)(pe— p’w,)] donde p/,, es la presion de preconsolidacién.

La tabla 2.7 contiene los datos de deformabilidad de suelos de la zona
poniente de la Ciudad de México. Las tobas estdn formadas por limos
arenosos y los conglomerados estan formados por boleos y gravas empa-
cados en una matriz arenosa o por boleos y gravas empacados en una
matriz arenoarcillosa (Gutiérrez y Cuevas, 1992). Se observa que los
modulos obtenidos con el odémetro son pequefios comparados con los
modulos determinados con pruebas de cono en campo; ya que es usual
saturar la probeta de suelo en una prueba de consolidacién, es probable
que los médulos del odémetro se hayan obtenido en muestras saturadas;
por esta razdn, se hace la hipdtesis de que los mddulos del odémetro
corresponden a muestras saturadas, totalmente.

49 Santoyo, E., et al., El cono en la exploracion geotécnica, México, TGC Geotec-
nia, 1989.
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Tabla 2.7. Parametros de deformabilidad. Muestras estadisticas de tobas y de
conglomerados (Deméneghi y Sanginés, 2000)
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Tobas Conglomerados
El Enat Efldt
Propiedad mecanica 2 Pruebas de cono Pruebas de cono
Odémetro
en campo en campo
t/m? t/m?2 t/m?
Namero de valores, N 6 12 13
Media 1368.889 6 211.667 7570.769
Varianza, s* 1126 863.54 3760 051.52 2816957.69
Desviacién estandar, s 1061.538 1939.085 1678.379
Coeficiente de variacién 0.775 0.312 0.222
0.4
. 0.3
Figura 2.29.
Curvas de m, m, En rama virgen
o m, En la rama de recompresién
correlacion de la
compresibilidad

(Cuevas, 1988)

m, o m, cm?/kg
o (=]

0.0§ 5 4 = 10 12
g. en kg/cm?

Respecto a las arenas pumiticas, en una prueba de placa se obtuvo E, =2
400t/m?, mientras que, de dos ensayos de odémetro se determinaron
magnitudes de E’ de 640 y de 1 000t/m? (Ledn, 1976).

En la tabla 2.8, se presentan los parametros de deformabilidad de las
poblaciones estadisticas de las tobas y de los conglomerados usando los
datos de la tabla 2.7.




Tabla 2.8. Parametros de deformabilidad. Poblaciones estadisticas de tobas y
de conglomerados (Deméneghi y Sanginés, 2000)
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Tobas Conglomerados
Propiedad mecanica E Enu Eput
t/m? t/m2 t/m2
Numero de valores, N 6 12 13
¥ cuadrada 3.655 9.237 10.182
Media, p 1368.889 6211.667 7570.769
Varianza, 02 1541536.99 4477705.61 3319926.56
Desviacién estandar, o 1241.586 2116.059 1822.066

Con la ecuacioén 2.29, se obtienen los valores desfavorables de las propie-
dades mecdnicas, los cuales se presentan en la tabla 2.9 para los distintos
niveles de confianza, a,. Para usar la tabla 2.9, el ingeniero elige un cierto
nivel de confianza de acuerdo con su criterio y obtiene la probabilidad de
ocurrencia de la propiedad mecénica de interés. Por ejemplo, o, =20 % en
la tabla 2.9: en la toba existe una probabilidad del 20 % de que E’ resulte
menor que 323.970 t/m? y de que E,, resulte menor que 4 430.791 t/m?2.

Tabla 2.9. Valores desfavorables estimados de propiedades de deformabilidad
(Deméneghi y Sanginés, 2000)

Tobas Conglomerados

coig:i:: ay i E Bra Bra

% t/m? t/m? t/m?2

5 1.6449 0 2730.961 4 573.652

10 1.2816 0 3499.726 5235.609

15 1.0364 82.109 4018.583 5682.379

20 0.8416 323.970 4430.791 6 037.318

25 0.6745 531.439 4784.385 6 341.785

30 0.5244 717.801 5102.005 6 615.277

40 0.2533 1054.395 5675.669 7 109.240

50 0 1368.889 6211.667 7 570.769




Cabe aclarar que, los parametros de resistencia dependen del grado de
saturacion del suelo. El valor de una propiedad mecénica, b, en fun-
cion de la variacion de la humedad del terreno, se puede calcular con la
siguiente expresion:

b=b'+a(b,,-b) (2.30)
donde:

a : esun parametro que depende de las condiciones de drenaje del
sitio. Sus valores tentativos se muestran en la tabla 2.10.

Por ejemplo, cuando existe una baja probabilidad de que cambie la hume-
dad del terreno, se considera que las condiciones de drenaje son buenas;
mientras que, cuando existe una alta probabilidad de que se sature com-
pletamente el suelo, se entiende que las condiciones de drenaje son malas
(Deméneghi y Sanginés, 2000).

Condiciones de drenaje a
Tabla 2.10. Valores aproximados
. , . Buenas 0.8
del parametro a (Deméneghi y
Sanginés, 2000) Regulares 0.5
Malas 0

En la practica, conviene utilizar un nivel de confianza, a,, alejado del
50 %, para tomar en cuenta la dispersion de los datos estadisticos. En este
sentido, podemos tomar un valor de a, comprendido entre el 20 y 30 %.

Por ejemplo, para a, =20 % las propiedades mecanicas de las tobas son
(tabla 2.9):

E'=323.97t/m?,  E,,=4430.79t/m?
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Para ilustrar el calculo del asentamiento, consideremos una zapata
corrida con B=2m, L=5m y condiciones regulares de drenaje (a=0.5,
tabla 2.10). Sustituyendo en la ecuacién 2.31, con b=E, obtenemos:

E=2377.4t/m?

Cuando se emplea la formula de Schleicher con v=0.25, se determinan

los asentamientos mostrados en la tabla 2.11:

Tabla 2.11. Incremento neto de presion para no exceder el asentamiento
tolerable de la zapata corrida

Incremento neto Asentamiento
iy Clase de estructura
de presiéon tolerable
t/m? cm
Marcos estructurales
38 5
de concreto o acero
19 2.5 Muros de mamposteria

En términos generales, en la zona poniente de la Ciudad de México,
los hundimientos de las estructuras son bajos. Por ejemplo, una losa
de cimentacion de 42 por 50m en planta, que transmite al terreno un
incremento de carga de 60 t/m2, tuvo un asentamiento maximo de 2.1cm
(Girault, 1992). El mddulo de deformacién del suelo para alcanzar este
asentamiento es varias veces mayor que las magnitudes de E mostradas
en la tabla 2.9. Se observa que, en este caso particular, los datos estadisti-

cos proporcionan resultados del lado de la seguridad.

Por otra parte, en una arcilla totalmente saturada, de un sitio cercano a
la ciudad de San Francisco (Young Bay Mud), el coeficiente de presion en
reposo, K, es del orden de 1 donde la arcilla estd fuertemente preconso-
lidada, mientras que, donde el suelo esta ligeramente preconsolidado,
K,, se reduce a un valor medio de 0.7. La relacién E,/C, es este depdsito y
varia entre 500 y 800 (Benoit y Clough, 1986).
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CAPITULO

INTERACCION SUELO-ESTRUCTURA

OdIN3ILNOD

La interaccion suelo-estructura es aquella parte de la ingenieria que estu-
dia las deformaciones del terreno de cimentacién cuando estas se ven afec-
tadas por la presencia y rigidez de la propia estructura. La influencia de la
estructura puede ser en condiciones estaticas, lo cual es tratado por la inte-
raccién estatica suelo-estructura o puede ser en condiciones dindmicas, lo
cual cae en el campo de la interaccién dindmica suelo-estructura.

3.1. Interaccion estatica suelo-estructura

Se conocen como métodos de interaccion estatica suelo-estructura aque-
llos procedimientos que para el calculo de las deformaciones del terreno
de cimentacién toman en cuenta la rigidez de la estructura. Todos estos
métodos estan basados en el principio de que en el contacto cimien-
to-terreno, los desplazamientos tanto de la subestructura como los del
terreno son iguales, es decir, existe compatibilidad de deformaciones
entre la estructura y suelo.

En términos generales, el procedimiento de cdlculo para la interaccién
suelo-estructura consiste en tres pasos: (1) se calculan los desplazamien-
tos de la subestructura, (2) se calculan los desplazamientos del terreno
de cimentacion y (3) se establece la compatibilidad de las deformaciones
entre la estructura y suelo.




Se pueden distinguir dos clases de situaciones en relaciéon con la inte-
raccién: (1) cuando los cimientos estan suficientemente separados, de
tal forma que, la carga sobre un apoyo no ejerce influencia sobre los
desplazamientos de los apoyos vecinos (este fendmeno se presenta,
usualmente, en zapatas aisladas) y (2) cuando se trata de un cimiento
continuo, donde el desplazamiento de un punto de dicho cimiento esta
afectado por la carga repartida en toda la subestructura (es el caso de

zapatas corridas o losas de cimentacion).

3.2. Interaccion suelo-zapatas aisladas
3.2.1. Definicion de médulo de reaccion

Para llevar a cabo la interaccion suelo-zapatas aisladas, se hace uso del
concepto de moédulo de reaccién o moédulo de rigidez del terreno de
cimentacion, el cual se presenta en los siguientes parrafos.

Definamos el mdédulo de reaccidn o rigidez lineal vertical de un cimiento
de la siguiente forma:

K=~ (3.1)
donde:

Q, : eslafuerzavertical aplicada al cimiento.
6, : eselasentamiento vertical ocasionado por Q,.

La rigidez lineal horizontal de un cimiento se define asi:

K,=_<" 3.2)
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donde:
Q. : eslafuerza horizontal aplicada al cimiento.
8, : eseldesplazamiento horizontal producido por Q,.

La rigidez a la rotacidn de un cimiento se define asi:
(3.2)

donde:
M : esel momento aplicado al cimiento.

8 : eselangulo (en radianes) producido por dicho momento.

3.2.2. Andlisis de la interaccion suelo-zapatas aisladas

Se deben determinar las fuerzas y momentos actuantes en el marco de
la figura 3.1. La solucidn de la interaccidn suelo-zapatas aisladas con el
marco de la figura 3.1, se realiza a través de las rigideces vertical, hori-
zontal y de rotacidn.

La rigidez vertical del terreno de cimentacién vale K,=2331.96 t/m, la
rigidez horizontal K,=1901.38 t/m y la rigidez a la rotacién

K,=1102.81t-m/rad.

El primer paso de la interaccién es hacer el andlisis estructural con el
método de las rigideces (véase el anexo H), en el cual se debe cumplir con:

KS+P+P=0 (3.4)




donde:

K : eslamatriz de rigidez de la estructura.

& : eselvector de desplazamientos.

P¢ : eselvector de cargas de empotramiento.

P¢ : eselvector de cargas concentradas.
) 2m 6m , 2m
1 1 1 1

. , 8t/m
Figura 3.1. Geometriay YV Y VY

cargas sobre la estructura
de barras inclinadas

1=0.0000675m*

= 4
1=0.0054m A 0.09

A=0.18m?

Sm 1=10.0000675m*

A=0.09m?
E = 2214000 t/m?

—> Qh3 —>0h4
hass&:[:,/(g AT
Qvl Qv2

La formacién de la matriz, K, y de los vectores §, P°y P¢ para el marco de
la figura 3.1, viene descrito en el anexo H; como resultado de esto, en la
figura 3.2, se exhiben los grados de libertad de la estructura y en las tablas
1, 2y 3, la matriz de rigidez, K, el vector de cargas de empotramiento, P,
y el vector de cargas concentradas, P, de toda la estructura, respectiva-
mente. (En la tabla 3.1, solo incluimos los renglones de §,, &, 85, §,, 6,y
8., porque por simetria §,=6,, §,=- 6,, 6,=- 05, §;=5,, §,,=- &,, 0,,=-
011)-

Figura 3.2. Numeracién de
barras y grados de libertad
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La rigidez del terreno de cimentacién se puede incluir en el vector de
cargas concentradas, P¢, de la siguiente forma: las fuerzas Q,, Q, y M se
pueden obtener con las ecuaciones 3.1 a 3.3:

Q,=K,5, (3.5)
Qh=Kh Sh (3.6)
M=K,0 3.7)

En la figura 3.3, se muestran las reacciones del terreno en funcién de las
rigideces del mismo y de los desplazamientos:

8t/m

0000675 m*

_ . 1=0.
1=0.0054m Py

A=0.18m?

Sm .0000675 m*

Figura 3.3. A=0.09m?

Reacciones del terreno

- D E = 2214000t/m?
de cimentacion

Kro, @Khsg Kro), @ KhS,
Kv§, Kv§,

Al usar las ecuaciones 3.5 a 3.7, se calculan 2231.96 §,
las fuerzas Q,;, Quo, Quay Qpay M5y Ms: 2231.96 &,
1901.38 8§,
0,=2231.966, , 0Q,=2231.968, 1901.38 6,
Qi=1901.386; , Q,=1901.385, - 1102.81 85

BP=| 1102.81 0, | (3.8)

M;=1102.8108; , M,=1102.816, 0

El vector de cargas concentradas
queda asi:

S O O O O
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Cuando se reemplaza en la ecuacion 3.4, los valores de k (tabla 3.1), P¢
(tabla 3.2) y P¢(ecuacion 3.8) resolviendo el sistema de ecuaciones, obte-
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nemos lo siguiente:

§,= 0.010291m 8§, = 0.0055104m
6,= 0.00049148 , §,= 0.013289m
8,=—0.000078886 m , 0,,= —0.0054707

Los elementos mecdnicos en las barras de la estructura se calculan
siguiendo el procedimiento indicado en el anexo H. (Se deja como ejer-
cicio para el lector.)

Las fuerzas en los apoyos se determinan con las ecuaciones 3.5a 3.7:

Q. = 0,=2331.96(0.010291) = 23.998t
Qms = 1901.38(0.0055104) = 10.477t
Qne = 1901.38 (- 0.0055104) =-10.477t
M, = 1102.81(0.00049148) = 0.542t-m
M, = 1102.81 (- 0.00049148) = —0.542 t-m

Se deben determinar las fuerzas y momentos actuantes en el marco de
la figura 3.4. a, despreciando los efectos de acortamiento de barras. En
la figura 3.4. b y en la tabla 3.4, se exhiben la numeracién de barras y
grados de libertad. Las matrices de rigidez y los vectores de cargas de
empotramiento se hallan con los valores del anexo H (marcos planos con

barras ortogonales, sin considerar el acortamiento de barras).




Figura 3.4. a.

Geometria y cargas

8m
1.54t/m

(N Y N Y

1=0.0054m*

1=0.0000675m*

1=0.0000675m*

sobre la estructura 4.6m 1.2t 1.2t
E =2214000t/m
ws AL ws L
Qvl Qv2
9 Os
ey A
3
1 2
Figura 3.4. b. Numeracién
05 0, de barras y grados de
N Y D libertad
— —
83 84
N2 & 5
Tabla 3.1. Barra 1. Matriz de rigidez
0, 8, 8,
1299.52 649.76 423.76 05
0 6s
649.76 1299.52 423.76 0, —
Pa=|0 67
423.76 423.76 184.24 8, 0 83
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Tabla 3.2. Barra 2. Matriz de rigidez

8, 8, 8,
1299.52 649.76 423.76 B
649.76 1299.52 423.76 B
423.76 423.76 184.24 5,
Tabla 3.3. Barra 3. Matriz de rigidez
8, 8, 8, 5,
7970.4 3985.2 | —-1992.6 1992.6 0,
3985.2 7970.4  —-1992.6 1992.6 B
-1992.6 | —1992.6 664.2 -664.2 5,
1992.6 1992.6 -664.2 664.2 5,

_ wlL?
12

-4.62
-4.62

4.62
-4.62

La matriz de rigidez y el vector de cargas de empotramiento de toda la
estructura se exhiben en las tablas 3.5 y 3.6. (En la tabla 3.5, solo inclui-

mos los renglones de §,, &, 65y 8,, porque por simetria §,=8,, §,= -5,
B5=—0;, 0= -0,).

El vector § es: 6=

[

N

w

N

=)}

~

CDCDCIDUgDO')OOO)O)

©

El vector de cargas

concentradas vale
(figura 3.4):

Pe=

Qu-1.2
Q,-1.2

cocEEEE
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Larigidez del terreno de cimentacidn la incluimos con las ecuaciones 3.5

a 3.7 (obtenidas de las ecuaciones 3.1 a 3.3):

Q,=K,8, (3.9)
0,=K,5, (3.10)
M=K.8 (3.11)

En la figura 3.5, se indican las reacciones del suelo en funcién de las rigi-
deces y los desplazamientos:

1.54t/m
1=0.0054m*
Figura 3.5. [=0.0000675m* I1=0.0000675m*
. 4.6m 1.2t 1.2t
Reacciones
del terreno
E =2214000t/m

—> Kh§, —> Kh§,
Krb; a :I: Kr6, a 1
Kvb, Kvé,

Sustituyendo valores, se tiene:

Q,=2331.96 &, , Q,=2331.96 &,
Q=1901.38 §, , Q,=1901.38 &,
M, =1102.81 6, , M, =1102.81 6,
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_ _ (D)
2331.96 §,-1.2 %
El vector de cargas concentradas 2331.96 5,~1.2 H
queda asi: 1901.38 , Z
| 1901.38 &, 8
Pe=
1102.81 6,
1102.81 6,
Cuando se reemplaza 0
en la ecuacion 3.4, se tiene: .0 _
—4.62-1.2+2331.96 6,=0 (a)
184.24 §,+423.76 §.+423.76 0,+1 901.38 §,=0 (b)
423.76 0,+1 299.52 0, +649.76 0,+1 102.81 §.=0 (©)
426.76 0,+649.76 0,+5 284.72 0,+4.62=0 ()

La ecuacion (a) correspondiente al grado de libertad (§,).
La ecuacion (b) correspondiente al grado de libertad (5,).
La ecuacion (c) correspondiente al grado de libertad (65).
La ecuacion (d) correspondiente al grado de libertad (8,).

Al resolver el sistema de ecuaciones, se obtiene:

6,=0.0024958m , &,= 0.00014033m
85=0.00022213 , 0,=-0.00091278

Para hallar los elementos mecdnicos, se utiliza el procedimiento indi-
cado en el anexo H. (Se deja como ejercicio para el lector).

Las fuerzas en los apoyos se determinan con las ecuaciones 3.5a 3.7:

Q.. =0,,=2331.96 (0.0024958) = 5.82t

Qs =1901.38 (0.00014033) = 0.267t
Qun =1901.38 (-0.00014033) =—0.267t
M, =1102.81(0.00022213) = 0.245t-m
M, =1102.81(-0.00022213) = —0.245t-m




3.2.3. Determinacion de los médulos de reaccioén del suelo

La determinacion de las rigideces k,, k, y k. se lleva a cabo usando su
definiciéon que estd dada por las ecuaciones 3.1 a 3.3; por ejemplo, el
modulo k, se obtiene aplicando a la zapata una carga vertica, Q,, y calcu-
lando el asentamiento que produce dicha carga.

También, dado el caracter no lineal de los suelos, es necesario que tanto
la carga sobre el cimiento como sus dimensiones sean lo mas cercano
posible a sus magnitudes definitivas en la estructura, pues de otro modo,
la determinacién de las rigideces sera solo aproximada.

Se debe determinar la rigidez lineal vertical, K,, de la zapata de la
figura 3.6, utilizando para ello la férmula de Burland y Burbridge. El sub-
suelo estd formado por una arena normalmente cargada, N=15 golpes.

Figura 3.6. Zapata

261t

A
v

Sin escala Acotaciones en metros

T 0.3
20m l—0.3 o

D,=58%, ¢=37° y,=1.6t/m3
Arena  §,=2.6
\' Suelo friccionante
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El asentamiento en milimetros de la zapata estd dado por Burland y Bur-
bridge (1985):

6=q,B"L,
1.17
¢ N4
donde:
g, : eselincremento neto de presion en kPa.
B : eselancho delacimentacion en metros.

Sustituyendo valores:

4. = 26/1.7(2) =7.647 t/m?2 =74.995 kPa
I. = 0.0264

B = 17m

6 = 2.870mm  =0.00287 m.

El médulo K, vale (ecuacion 3.1):
K, = 26/0.00287 =9059.2t/m.

La teoria de la elasticidad proporciona los siguientes valores de los
modulos de reaccién para un cimiento somero de planta circular:

2ER
= oy (3.12)
32(1-v)GR
= gy (3.13)
K,= 8GR? (3.14)

3(1-v)
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Estas formulas se pueden usar en zapatas rectangulares cuando B<L<2.5B,

mediante el siguiente artificio.

Sea A=BL el érea del cimiento rectangular:

R= [ (3.15)

Para calcular K, y K, usamos las ecuaciones 3.12 y 3.13 con R obtenida
de la ecuacion 3.15.

Sea I: el momento de inercia del cimiento alrededor del eje que se desea

calcular, K,.

R=,/— (3.15)

K, se computa con la ecuacién 3.14, con R obtenida de la ecuacién 3.16.

Por lo antes sefalado, los cdlculos de los mdédulos de reaccién con las
ecuaciones 3.12 a 3.14 son solo aproximados, pues el comportamiento
real de los suelos es no lineal.

Otra forma aproximada de obtener los médulos de reaccién es mediante

la realizacion de pruebas de placa (Zeevaert, 1973). El médulo de rigidez
unitario, K,, es definido como:

k,= (3.17)

donde:
A : eselareadel cimiento.
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Si, ky, es el modulo de rigidez vertical determinado con una prueba de placa
de un pie de lado, se puede emplear la siguiente férmula (Terzaghi, 1955):

(B+0.3) |
k=ky| —— 3.18
= s
donde:
B : eselancho de lazapata en metros.

En el caso de arcillas:

(n+0.5)
k=ky|—" 3.19
' [ 1.5n ] ( )
donde:
n = L/B,siendo L lalongitud del cimiento.

La tabla 3.4 contiene valores propuestos por Terzaghi (1955) para k.
Cabe destacar que, las ecuaciones 3.18 y 3.19 se deben usar con precau-
cion, pues solo son aproximadamente validas cuando el suelo es iso-
trépico, hasta una profundidad bajo el desplante del cimiento igual al
ancho del mismo (Zeevaert, 1973); por lo mismo, dichas ecuaciones no
son aplicables a suelos estratificados.

Tabla 3.4. Valores promedio propuestos para, k,, (médulo de rigidez vertical) para
una placa cuadrada de 1 ft y con espesor de 1 ft (modificada por Terzaghi, 1955)

Compacidad o Valores promedio de k; Rango de valores de kg
Material . .
Consistencia t/ft3 kg/cm3 t/ft3 kg/cms
Suelta 40 1.29 20-60 0.64-1.92
Arena | Medianamente 130 417 60 - 300 1.92-9.62
compacta
Compacta 500 16.1 300 - 100 9.62-32.1
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Tabla 3.4. Valores promedio propuestos para, k;, (médulo de rigidez vertical) para
una placa cuadrada de 1 ft y con espesor de 1 ft (modificada por Terzaghi, 1955)
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(continuacion)
) Compacidad o Valores promedio de k, Rango de valores de k;
Material Consistenci
onsistencia /£t ke/em? /£t ke/em?
Rigida 75 2.41 50-100 1.6-3.21
Arcilla Muy rigida 150 4.82 100 - 200 3.21-6.42
Dura 300 9.64 300 9.6
Para arenas secas multiplicar por 1.5 y para arenas sumergidas multiplicar por 0.6
Aqui, 1t=2 000 lb.

3.3. Interaccion suelo-cimiento continuo

Se tiene un cimiento totalmente flexible con carga uniforme apoyado
en un suelo cohesivo totalmente saturado. El asentamiento a largo plazo
toma la forma indicada en la figura 3.7 a, el diagrama de reaccién del
terreno, en este caso, es igual al de la carga, es decir, la reaccion es uni-
forme. Si dicho cimiento se apoya sobre un suelo friccionante, el asenta-
miento se distribuye como se indica en la figura 3.7 b; por ser el cimiento
totalmente flexible, también, la reaccién del suelo es uniforme.

a) Material eldstico, is6tropo y
homogéneo, por ejemplo, una arcilla
saturada.

b) Material eldstico y homogéneo cuya
rigidez aumenta con el confinamiento,
tal como una grava o arena

sin cohesion

e | bl

Je— [—
_D:E_ et m -~ -, Figura3.7. Diagrama de reaccién

'.' Marrow

del terreno. Perfil de distorsién de
asentamientos debidos a una carga
uniforme sobre la superficie de una
masa suelo (Sowers, 1962)




Ahora, se tiene una placa de una rigidez infinita que estd apoyada en una
arcilla totalmente saturada (figura 3.8 a). El hundimiento es uniforme,
pero el diagrama de reaccién a largo plazo toma la forma indicada en la
figura 3.8 a. Si la placa se apoya sobre un suelo friccionante, el diagrama
de reaccién toma la forma de la figura 3.8 b.

Entonces, observamos que los diagramas de asentamientos y de reac-
ciones del terreno dependen de la clase de suelo y de la rigidez de la
estructura. Un cimiento real puede quedar entre los dos casos extremos
sefialados, pues su rigidez no necesariamente es nula o infinita. En los
siguientes incisos, veremos como se realiza la interaccién suelo-estruc-
tura para las estructuras de cimentacion de rigidez finita.

Q Q
a) Material is6tropo, eldstico
y homogéneo, tal como,
una arcilla saturada.

b) Material eldstico y
homogéneo cuya rigidez
aumenta con el confinamiento,
tal como una grava o arena

sin cohesion

b)

Figura 3.8. Presion de contacto en la base de una
cimentacion rigida sobre la superficie de
una masa de suelo (Sowers, 1962)

También, analicemos un marco estruc- Zapata corrida

tural con una cimentacién a base de una \

e

Marco estructural a)

zapata corrida (figura 3.9 a), en el cual se
trata de obtener los diagramas de asen-

tamientos y de reacciones del terreno de EE==aggEEsnnjj|

cimentacion (figura 3.9by c). Diagrama de asentamientos D)

Figura 3.9. Marco estructural con cimentacién LLLU'LLJ_MJ

a base de una zapata corrida Diagrama de reaccién c)
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Para empezar, iniciemos con el diagrama de reacciones. En el caso
general, la forma del diagrama es diferente de una reaccidon uniforme
(figura3.9D). Sustituyamos la curva de reaccidn del terreno por una serie
de reacciones uniformes ry, r,,, 1, (figura 3.10a). La interaccién sue-
lo-estructura estdtica, como ya se comentd, consiste en tres fases: (1) El
andlisis estructural, lo llevamos a cabo utilizando el método de rigideces,
considerando las reacciones r; como incdgnitas; a continuacion, apli-
cando la tercera ley de Newton, aplicamos las cargas r; sobre el terreno
(figura 3.10b). (2) Obtenemos los hundimientos de este en funcién de
las r;, empleando el método de Chamecki (1956). (3) El problema de la
interaccion se resuelve estableciendo la compatibilidad de deformacio-
nes entre la estructura y suelo, es decir, si el suelo estd en contacto con
la estructura de cimentacién, las deformaciones de ambos medios deben
ser iguales.

Zapata corrida

x
N

h h [

Figura 3.10. Cargas sobre -
3 1+ 6
la estructura y el suelo -k 7

a) Reacciones del terreno

b) Cargas sobre el terreno
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1) Analisis estructural

El andlisis estructural lo realizamos empleando el método de rigideces.

La matriz de rigidez, el vector de cargas de empotramiento y el vector de

cargas concentradas se obtienen como se indica en el anexo H.

En una barra de cimenta-

.y wLz?
cion (figura 3.11), el vector STl
de cargas de empotramiento
para el sistema local vale: _ wl? +
12
WL ’13]
——+| — | Lr,
2 (32
wL (3
e)’ - - ——+| — |Lr,
m 2 (32
0
Figura 3.11. 0
Geometria y cargas
en la barra de 0
cimentacion
0
L L . ]
A
[ VY S N W Y A A

L/2 , L/2

Ty

(11 5 )
R Ler - —
(192 192

(5 J [ 11)
— | L2+ | —
(192 192

L?r,
L2r,
Lr

s

Lr

(D)
O
Z
=
m
Z
O
@)




En el sistema global cuando a =3 =0, el vector de cargas de empotramiento

queda asi (anexo H):

(3.20)

2) Calculo de deformaciones del suelo

-

192

(11 5
. L2rr— .
(192 192

5 j ( 11)
L2r+ | —
192

L2r,

L2r

s

Lr,

s

Lr

Las cargas que transmite la estructura al terreno de cimentacién son

iguales en magnitud y en sentido contrario a las reacciones del suelo

sobre la estructura por la tercera ley de Newton (Deméneghi, 1996). Cal-

culemos los asentamientos del terreno en funcién de estas cargas: esti-

memos una reaccion, r,, actuando en la superficie (figura 3.12); la pre-

sién vertical vale r,d,/a, donde d, y a, son la longitud y el 4rea en las que

actua la carga, respectivamente. La deformacion del estrato de espesor,

H;, debida a la carga, r;, vale:
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1
Sijk = [EzzJ H;0 i

pero:
L T dx
O = — (3.21)
Ay
donde:
Lyx : eselvalor de influencia vertical, el cual es igual al esfuerzo nor-
mal vertical en el punto ij que es producido por una presién uni-
taria cuando esta actuando en el area a, (Zeevaert, 1973).
k
’
Y YYYVYY T" .
i T~ !
Figura 3.12. RN |
Calculo de los RN |
asentamientos = T
del terreno T~ Yo,

=if

E_; es elmodulo lineal de deformacién, el cual se define como el cociente
del esfuerzo normal vertical entre la deformacién unitaria vertical que
se presenta en el punto ij.

H; Ly ry dy

1
5 k=
E,; ay

La deformacion del estrato, j, que es debida a todas las cargas vale:

1 - L T dy
WA

ij e G
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donde:
n, : eselnumero total de cargas, r,.

ne 1 nr I . d
8"=8°i+z[15] HY ik T B (3.22)

k=1 A

j=1 zij

donde:
n, : eselnumero total de estratos.

En la ecuacién 3.22, los hundimientos del terreno quedan en funcién de
las cargas 7.

Cabe aclarar que, aunque el procedimiento es unidimensional aparen-
temente, en la practica se pueden tomar en cuenta, en la estimacién de
E,;, tanto los incrementos del esfuerzo horizontal como el efecto de la
presién de confinamiento en la rigidez del suelo, asi como, el hecho de
que la curva esfuerzo-deformacién unitaria es no lineal. En efecto, E,;

esta dado por:

=y (3.23)

Si, 0,; es el esfuerzo normal vertical en el punto, ij, (a la mitad del estrato
j) ¥, €4 es la deformacion lineal unitaria vertical del estrato, j. €, se

puede calcular usando una teoria no lineal o una teoria lineal.

Los esfuerzos normales verticales y horizontales se obtienen aplicando
la ecuacién 3.21 para todas las cargas r,, es decir:

oo Z L 7 dy (3.24)
2 —

k=1 A
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I..1nd (3.25)
xijk 'k Yk
Oyj= Z EE—
k=1 A
5 =Z L i i (3.26)
Vij E—
k=1 A

3) Compatibilidad de deformaciones

En esta fase, se establece la compatibilidad de deformaciones entre la
estructura y suelo de cimentacion, lo cual equivale a considerar que, tanto
los desplazamientos de la estructura como los del terreno son iguales, es
decir, que el suelo no se despega de la estructura (Deméneghi, 1996).

Para ilustrar el analisis de la interaccion suelo-estructura, se realizaran
ejemplos. En el primer ejemplo, se utilizard una ecuacién constitutiva no
lineal para la determinacidn de la deformacién del suelo. En el segundo
ejemplo, se utilizard la teoria de la elasticidad lineal para la determina-
cién de la deformacion. Y en el tercer ejemplo, se presenta un método

iterativo para determinar la deformacién del suelo.

Se debe ilustrar la forma de realizar el andlisis de interaccidn no lineal
suelo-zapata corrida con el cimiento de la figura 3.13. Las propiedades
del suelo se presentan en la tabla 3.5. El método no-lineal se presenta en
el anexo A.

Tabla 3.5. Propiedades de deformacion del suelo

Estrato Ay Sy A, Sey v K, y t/m3

1 360 1.69 733 0.705 0.295 0.418 1.8
2 480 1.67 879 0.715 0.295 0.418 1.8




Figura 3.13. Caracteristicas de la estructura y del terreno de cimentacién

3.2m 3.2m
le ] |
< 1 1
2m
PLANTA
En la estructura
E=1130000t/m?2
35t lsor 35t  1=0.05163m*
\ \
~NYY Y Y Y Y Y Yy
~
0.8m
Estrato 1
1.6m
Estrato 2
Roca

ELEVACION

El analisis estructural se lleva a cabo empleando el método de rigide-
ces descrito en el anexo H. En la figura 3.14, se muestran los grados de
libertad y en la figura 3.15, el sistema de cargas sobre la estructura. Las
matrices de rigidez se obtienen con los valores del anexo H, ya que se
trata de barras horizontales. Los vectores de cargas de empotramiento se

calculan con la ecuacién 3.20.

0, 05 0
N\ "\ M
Figura 3.14.
Numerac10n-de barras Barra 1 Barra 2
y grados de libertad
5, 5, Y
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Figura 3.15. Sistema de cargas sobre la estructura

35t 50t 35t
\d \d
3.7t/m
r2
rl r3
Matriz de rigidez. Barra 1
94 e5 81 82
72927.375 36 463.688 - 34 184.707 34 184.707 0,
36 463.688 72927.375 - 34 184.707 34 184.707 05
- 34 184.707 - 34 184.707 21 365.442 -21365.442 8,
34 184.707 34 184.707 -21365.442 21 365.442 5,
Matriz de rigidez. Barra 2
0 05 5, 8,
72927.375 36 463.688 - 34 184.707 34 184.707 05
36 463.688 72927.375 -34184.707 34 184.707 05
- 34 184.707 -34184.707 21 365.442 -21365.442 5,
34184.707 34 184.707 -21365.442 21 365.442 8,
Vector de cargas de empotramiento. Barra 1
3.15733 — 0.58667 r;, — 0.26667 71, | 6,
_ = 3.15733 + 0.26667 r; + 0.58667 71, | 65
Pf=
YUl - 592 + 131, + 031, 5,
- 592 + 03r, + 13m, 8,
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Vector de cargas de empotramiento. Barra 2

3.15733 — 0.58667 1, — 0.26667 1,
— 3.15733 + 0.26667 r, + 0.58667 1,
- 592 + 13r, + 0.3,
- 592 + 03r, + 13r,
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La matriz de rigidez de toda la estructura es la suma de las matrices de
rigidez de cada una de las barras. Teniendo en cuenta que debido a la
simetria donde §,=8§,, 8= -0, y 6,=0 se tiene una matriz de rigidez de
3X3:

5, 5, 0,

21 365.442 —21 365.442 —-34164.707 8,
—21 365.442 42 730.884 34 164.707 5,
—-34164.707 34 164.707 72927.375 0,

El vector de cargas de empotramiento de toda la estructura es la suma
de los vectores de carga de empotramiento de cada una de las barras, el
cual vale:

- 592 + 131, + 03, 8
Pe= | - 11.84 + 0.671, + 267, 5,
3.15733 — 0.58667 1, — 0.266671, | 6,

El vector de cargas concentradas es:

- 35
- 50
pe= 35
0

-

N
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Sustituyendo valores en la ecuacidn 3.4, se tiene:
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K&+ P°+P°=0

(6,)  :21365.4425,-21365.4426,-34184.7070,+1.3r, +

+0.37,-5.92-35=0 (3.27)
(6,)  :—42730.8848,+42730.8845,+68 369.4140,+0.61, +
+2.67, —11.84—50=0 (3.28)
(8,): —34184.7076,+34184.70768,+72927.3750,-0.58667 1,
~0.266677,+3.15733=0 (3.29)

En este punto, se hace notar que se tiene un sistema de tres ecuacio-

nes con cinco incoégnitas. Para complementar el sistema, se calculan las

deformaciones.
| 3.2m | 3.2m |
[ | |
p T - I —
z Areal Area 2 | Area3
Calculo . . o
de asentamientos 10 | 20 | 30
| | : |
Se debe hallar el 3.2m 3.2m 3.2m
asentamiento bajo el a) PLANTA
punto 1 (figura 3.16a).
Haciendoi=1lenla
_ 35t 50t 35t
ecuacién 3.21. y v
0.5t
(@) (@) (@)
(1,1 (2,1) (3,1) 0.8t
Estrato 1
Figura 3.16. © (2,1) (2;2)O (3,2) O 1.6m
Calculo de Estrato 2 . ¢

los valores de Roca
influencia b) ELEVACION




e N
H, Linn 4, + LiaTrd, + LT3 d;

Ea)) U @y a, a )

N )
. Lyt d, + LinTyd, + Ly T3 d; (3.30)

(a2 ) U a4 a, a )

Los mddulos de deformacion E,,, y E,;, estdn dados por la ecuacion 3.23:

(0)

E, = Zl1 (3.31)
€11
(0)

Eg =2 (3.32)
€12

Las deformaciones unitarias €,y €,,,1as obtenemos usando el procedi-

miento no lineal expuesto en el anexo A, con las siguientes expresiones:

Deformacion por cambio de forma

gp=1-exp =
(3.33)
Pee= bspt+pco (3.34)
f=1—u[(0"+0y] (3.35)
Gz
c=b,+b, [(G’f“’y)] (3.36)
O-Z

1 NS ) g
Aglc (s—z) Ce+coz) - (s—l)(pw+ccrz)s‘1 (s—2)(s—1)Pc;‘

|
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Deformacion por cambio de volumen

[t Gz)l‘s—pvi“] (3.37)

g,=1l—exp

A,pi(1-s)

pve=b3pt+p('o (3.38)

Ahora, ilustremos la aplicacion del procedimiento, calculando el médulo
E,,,. Los esfuerzos 0, 0,,, y 0,,, se obtienen con las ecuaciones 3.24 a 3.26:

Linhdy  Lyatad, Iys1sds

Oy = + + (3.30)
ay a, as
Linnid, Lagwnt,d, Igs7sd
Gy = w14 LaeTa | Lais T3 ds (3.30)
a, a, az

_ Iymrl dl + Iy112 Ty dz + Iy113 T3 d3 (3_30)
a, a, as

Gyll -

Como ejemplo, obtengamos los valores de influencia I,,,;, L, € 1,1, Se
coloca una presién unitaria g=1t/m? en el area q, (figura 3.16) y se com-
putan los esfuerzos normales o,, 0, y 0, debidos a esta carga a la mitad
del estrato 1; asi, obtenemos:

o,=1I,,,=0.4868711t/m?
o,=1,,,=0.227869t/m?
0,=1I,,,,=0.2098534 t/m?

y

los demads valores de influencia se determinan en forma similar y se pre-

sentan en la tabla 3.6.
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Tabla 3.6. Valores de influencia

Punto Estrato Reaccion I, I, I,
1 1 1 0.2278684 0.2098527 0.4868721
1 1 2 0.0133068 0.0346145 0.0017432
1 1 3 0 0.005662 0.0000189
1 2 1 0.0305764 0.0069832 0.2791376
1 2 2 0.0682321 0.0091878 0.0402185
1 2 3 0.0067291 0.0031684 0.000992
2 1 1 0.0152252 0.0242974 0.001636
2 1 2 0.4557368 0.4197054 0.9737442
2 1 3 0.0152252 0.0242974 0.001636
2 2 1 0.049969 0.0049217 0.0355776
2 2 2 0.0611528 0.0139663 0.5582751
2 2 3 0.049969 0.0049217 0.0355777
3 1 1 0 0.005662 0.0000189
3 1 2 0.0133068 0.0346145 0.0017432
3 1 3 0.2278684 0.2098527 0.4868721
3 2 1 0.0067291 0.0031684 0.000992
3 2 2 0.0682321 0.0091878 0.0402186
3 2 3 0.0305764 0.0069832 0.2791376

Sustituyendo en la ecuacidn 3.39, se tiene:

0= 0.48687111, (1.6) 0.0017431387,(3.2) 0.00001886487r; (L.6)
1.6(2)

1.6(2)

3.2(2)

0,1, =0.243435551; +0.000871569 r,+0.002810045

en forma analoga se obtienen: 0, y 0,,;:

0,1, =0.24343555 1, +0.000871569 r,+0.002810045 7,

0,,;=0.243435551,+0.000871569 1, +0.002810045 1,

(3.42)

(3.43)

(3.44)
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para el inicio de los célculos, se considera una reaccién uniforme:
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r=r,=1,=[35(2) +50]/6.4+3.7=22.45t/m

reemplazando en las ecuaciones 3.42 a 3.44, obtenemos lo siguiente:
0,11 = 5.4849t/m?
0,,;=2.7367t/m?
0,,;=2.8072t/m?

A continuacidn, calculamos las deformaciones por cambio de forma y por
cambio de volumen.

Cambio de forma: ecuaciones 3.33 a 3.36.

P, = 0.9914t/m?

v = 0.5 (se estima que la deformacion por cambio de forma ocurre a
volumen constante)

0.4946

0.6703

gs = 0.00075907

f

C

Cambio de volumen: ecuaciones 3.37 y 3.38.

P, 1.62 t/m?
€0 0.001028
€11 = E4+€,=0.00178703

Sustituyendo valores en la ecuacién 3.31:

E,,=5.4849/0.00178703 = 3 069.334 t/m?




En forma similar se obtiene:

E,j,=3293.065 t/m2.

Reemplazando en la ecuacion 3.30 y estimando que por simetria r, =7;:

§,=0.00013151 r, +0.0000099976 7, (3.45)

de manera similar, obtenemos:

§,=0.0000211661,+0.000273357, (3.46)

Compatibilidad de deformaciones

La compatibilidad de deformaciones entre la estructura y suelo equivale
aresolver el sistema que esta formado por las ecuaciones 3.27, 3.28, 3.29,
3.45y 3.46, asi, se tiene:

6,=0.0044939m , §,=0.0038785m
8,=0.00055543
r,=33.289t/m , T1,=11.611t/m

Con los nuevos valores de r;=r; (por simetria) y r,, se repite el proceso
hasta que estos ya no cambien en dos iteraciones sucesivas; esto se logra

en la iteracion seis, en la cual se obtiene:

6,=0.0046612m , §,=0.0037665m
6,=0.00067864
r,=31.534t/m , 1,=13.366t/m
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Ejemplo 3.5

Se debe ilustrar el desarrollo de la interaccion suelo-estructura estatica,
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utilizando la teoria de la elasticidad lineal para el calculo de la deforma-
cion de la zapata mostrada en la figura 3.17.

| 3.2m | 3.2m |
) T 1
a) PLANTA I
2m
Figura 3.17. En la estructura
Caracteristicas E =1130000 t/m?
de la estructura 35t l50 t 35t | 1=0.05163m*
y del terreno de y Y
. ., 3.7t/m
cimentacion 0.5m NAF
. 8m
i Estratol Eu=500t/m Arcilla totalmente saturada
b) ELEVACION
. l1.6m
Estrato 2 Eu =560 t/m Arcilla totalmente saturada

El calculo de la deformacién con la teoria de la elasticidad se puede
resolver en forma aproximada, considerando que la deformacién bajo el

punto, i, de un estrato de suelo de espesor, H;, estd dada por:

H,
81'}' = [EJ I:O-ZU -V (Gxij + O-xij):l (3.47)

ij

donde:

v : essurelacién de Poisson.

es el médulo de deformacidn del suelo.

Sustituyendo las ecuaciones 3.24 a 3.26 en la ecuacion 3.47, se tiene:

Hl nr d
8= [ ] Z [Izijk -V (Ixijk + Iyiik)] rZ ‘

Ej ) ia k




sea.

Lip+ Ly —v (Ixijk + Iyijk)

H) & Ligred

i ) k=1 ay

&

ij =

si se toman en cuenta todos los estratos del subsuelo y una posible defor-

macion previa, §,; , la deformacién del punto i es:

e (H) & (T ried
8= 8ot )| — | 20 | K (3.49)
1 \ B ) k=1 Ay

el andlisis estructural es similar al del ejemplo 3.4 del método no lineal.
en el suelo, desarrollamos la ecuacion 3.49 para i=1:

5, = E I111r1d1+ 1112r2d2+ L3734, _

E, a; a, as E, a, a, as

H,, 1121r1d1+ Ly,7yd, + L1373d;

En la tabla 3.7, se muestran los valores de influencia para este problema.

Tabla 3.7. Valores de influencia

Punto Estrato Reaccién I I I,
1 1 1 0.3181538 0.2659315 0.4868721
1 1 2 0.0526525 0.0031307 0.0017432
1 1 3 0.0034809 0.0000384 0.0000189
1 2 1 0.0579423 0.0297508 0.2791376
1 2 2 0.0912396 0.0048027 0.0402185
1 2 3 0.0114948 0.0001265 0.000992
2 1 1 0.0431202 0.0029178 0.001636
2 1 2 0.6363077 0.5318629 0.9737442
2 1 3 0.0431202 0.0029178 0.001636
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Tabla 3.7. Valores de influencia (continuacién)

Punto Estrato Reaccién I I, I
2 2 1 0.06499 0.004222 0.0355776
2 0.1158847 0.0595016 0.5582751
2 2 3 0.06499 0.004222 0.0355777
3 1 1 0.0034809 0.0000384 0.0000189
3 1 2 0.0526525 0.0031307 0.0017432
3 1 3 0.3181538 0.2659315 0.4868721
3 2 1 0.0114948 0.0001265 0.000992
3 2 2 0.0912396 0.0048027 0.0402186
3 2 3 0.0579423 0.0297508 0.2791376

Cuando se sustituyen valores, se tiene:

8,=(0.8/500)[(0.194828/2) r, - (0.02614844/2) r, - (0.00174077/2) r, | +
(1.6/560)[ (0.23528931/2) r, - (0.00780255/2) r, - (0.00481864/2) r;

tomando en cuenta que r;=7;:

6,=0.000483712r,-0.00003206525T, (3.50)
en forma analoga se obtiene:
§,= —0.000031436 r, +0.00098398 7, (3.51)

Resolviendo el sistema de ecuaciones 3.27, 3.28, 3.29, 3.50 y 3.51:

§,=0.014285m

)

§,=0.013224m

8,=0.00075212

r,=30.487t/m r,=14.413t/m

Nota: es importante que los médulos de deformacion, E;;, se determinen

ijs

considerando el efecto de la presién de confinamiento en el terreno, el
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hecho de que la curva esfuerzo-deformacién unitaria de los suelos es no
lineal, asi como la posible variacién con el tiempo de las propiedades
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mecanicas.

En este ejemplo, se desarrolla la interaccidn estatica suelo-estructura de
un suelo plastico parcialmente saturado.

En un suelo pldstico parcialmente saturado, ademas de los asentamien-
tos producidos por las cargas de una estructura, se presentan deforma-
ciones debidas a cambios de la humedad en el suelo. Un ejemplo de esta
clase de fenémeno lo constituyen las arcillas expansivas que sufren fuer-
tes cambios volumétricos al variar su humedad natural. Consideremos el

cimiento de la figura 3.18.

| 4m | 4m |
I T 1
Figura 3.18. 2m
Caracteristicas
de la estructura a) PLANTA
y del terreno de En la estructura
. . E=1130000 t/m?2
cimentacion I=0.05163 m*
35t 50t 35t
\ A\
3.7t/m
0.5m
N
Estrato 1 Ecv=500t/m Arcilla totalmente saturada 0.8m
Estrato 2 Ecv =566t/m Arcilla totalmente saturada 1.6m

Roca

b) ELEVACION

Ecv: Mddulo de deformacion por cambio de volumen




Para el andlisis estructural, aplicamos la ecuacién 3.4:
K&+ P+ P°=0

Si realizamos calculos semejantes a los ejemplos anteriores, resulta el
siguiente sistema de ecuaciones:

(6,)=10939.16,—10939.18,—21878.120,+1.6257,+0.3757,— 7.4—35=0

(8,)=—21878.26,+21878.28,+43756.460,+0.751,+3.257,—14.8-50=0

0,)=—21878.26,+21878.26,+58341.960, - 0.91667 1, — 0.41667 1, +4.9333 =0

Para el planteamiento de las deformaciones en el suelo, se puede seguir
el procedimiento tanto lineal como no lineal que fueron presentados en
los ejemplos 3.4 y 3.5. Tomando en cuenta el cambio volumétrico y cam-
bio de forma, se hallan las siguientes deformaciones del suelo en fun-
cion de las cargas (matriz de flexibilidades del suelo):

6,=0.000817668 r, +0.0000349723, (3.55)

5,=0.0000634471r,+0.001634057, (3.56)

Al realizar la compatibilidad de las deformaciones, se resuelve el sistema
de ecuaciones 3.52 a 3.56 y se obtiene lo siguiente:

6,=0.021759m , 6,=0.020075m
6,=0.0010381
r,=26.129t/m , 1,=11.27t/m

Asimismo, supongamos que por un aumento de humedad en el suelo en
campo libre, la arcilla sufre una expansién de 3cm en los puntos 1y 3y

(3.52)

(3.53)

(3.54)
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de 5cm en el punto 2 (figura 3.18). Al aplicar la ecuacion 3.49 en las ecua-
ciones 3.55y 3.56, obtenemos:

8,=-0.03+0.000817668 r, +0.0000349723, (3.57)

8,=—0.05+0.0000634471 1, +0.001634057, (3.58)

al resolver el sistema de ecuaciones 3.52, 3.53, 3.54, 3.57 y 3.58, se tiene:

6,=-0.013950 m, 5,=-0.018469 m
6,=0.0020384
r,=18.835 t/m, r,=18.565 t/m

Se debe notar el cambio notable en las reacciones del suelo por las expan-
siones de la arcilla.

3.4. Resolucion de la interaccion suelo-estructura
estatica mediante un método iterativo

La interaccidn suelo-estructura se puede resolver mediante un método
iterativo; esto tiene aplicacién en la practica cuando se dispone de un
paquete o un programa de computadora que sustituye al terreno de
cimentacion por resortes, los cuales representan al médulo de reaccion
de dicho terreno. Dado que no se conoce a priori la constante del resorte,
pues depende del diagrama de reaccion del suelo, que es lo que justa-
mente se estd buscando, se tiene que recurrir a un procedimiento ite-
rativo (Chamecki, 1956) que consiste en suponer valores iniciales de las
constantes de los resortes y con ellas computar, por una parte, las defor-
maciones de la estructura y, por la otra, las deformaciones del suelo. La
diferencia entre deformaciones de estructura y suelo permite ajustar la
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constante del resorte; el proceso se repite hasta que coinciden las deforma-
ciones de la estructura y terreno.
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El método iterativo se usa de la siguiente forma:

En el terreno se entra con las cargas, r;, y se determinan las deformacio-
nes, §;, con la matriz de flexibilidades del suelo (se puede iniciar con la
reaccion uniforme); los médulos de reaccion (o constantes de los resor-

tes) se obtienen asi:

r;d;
Kvizi
5.

13

(3.59)

En la estructura se entra con las, K,;, y se calculan las deformaciones; las
reacciones, r;, por unidad de longitud (en t/m) se obtienen de la siguiente
forma:

(3.60)

donde:
d; : eslalongitud en que actdar;.

Con estos valores de r;, se entra nuevamente al suelo (inciso a) y el pro-
ceso se repite hasta que coinciden las deformaciones de la estructura y
suelo.

Se debe ilustrar el proceso anterior con la zapata de la figura 3.19. Los
datos de la estructura y el suelo son los mismos del ejemplo 3.4 (figura
3.13). De acuerdo con la ecuacion 3.4, se tiene:




K&+ P%+P°=0
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Las reacciones del terreno se pueden incorporar en el vector de cargas con-
centradas, P, (figura 3.19b).

35t l 50t 35t
\ /

3.7t/m

% Kvl % Kv2 Kv3

Figura 3.19. a) MODULOS DE REACCION
Método
iterativo
35t l 50t 35t
\ A\
3.7t/m
A
R1=Kvl§, R2=Kv2 §, R3=Kv3 5,

a) REACCIONES DE TERRENO

De esta forma, obtenemos el siguiente sistema de ecuaciones:
(8,)=(21365.442+K,;)1—-21365.442 §,— 34184.7076,~5.92-35=0 (3.61)
(8,)= —42730.8841+(42730.884+K,,) 5, +68369.4140,—11.84-50=0 (3.62)

(8,)= —34184.707 6, +34184.707 6, +72927.3756, +3.15733=0 (3.63)




En el terreno de cimentacion, habiamos obtenido la siguiente matriz de

flexibilidades (ecuaciones 3.50 y 3.51):

6,=0.000483712r,-0.00003206525, (3.64)

§,= —0.000031436 7, +0.00098398 7, (3.65)

Las iteraciones se realizan de la siguiente forma:

Primera iteracion

Elprocesoseiniciaconsiderandounareaccionuniformer, =7,=r,=22.45t/m.

Terreno de cimentacion: aplicando las ecuaciones 3.64, 3.65y 3.59

81 82 Kvl Kl/l
m m t/m t/m
0.010139 0.021385 3542.592 3 359.425

Estructura: con los K,; anterioresy aplicando las ecuaciones 3.61, 3.62,

3.63y 3.60
8, 8, n Ty
m m t/m t/m
0.013295 0.014729 29.437 15.463

Segunda iteracion

Terreno de cimentacion: con los r; anteriores y aplicando las ecuaciones
3.64, 3.65y 3.59
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81 82 Kvl Kl/l
m m t/m t/m
0.013743 0.014290 3427.089 3462.699

Estructura: con los K,; anteriores y aplicando las ecuaciones 3.61, 3.62,

3.63y3.60
&, 5, 7 7
m m t/m t/m
0.013498 0.014775 28.912 15.988

Tercera iteracion

Terreno de cimentacion: con los r; anteriores y aplicando las ecuaciones

3.64, 3.65y 3.59

8, 8, K, K,
m m t/m t/m
0.013473 0.014823 3433.619 3451.506

Estructura: con los K,; anteriores y aplicando las ecuaciones 3.61, 3.62,

3.63y 3.60
5, 5, 7 T,
m m t/m t/m
0.013493 0.014783 28.956 15.944

Cuarta iteracion

Terreno de cimentacion: con los r; anteriores y aplicando las ecuaciones

3.64, 3.65y 3.59
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81 82 Kvl Kl/l H

m m t/m t/m Z
0.013495 0.014779 3433.069 3452.402 8

Estructura: con los K,; anteriores y aplicando las ecuaciones 3.61, 3.62,

3.63y3.60
81 82 rl r2
m m t/m t/m
0.013493 0.014782 28.952 15.948

Enla cuartaiteracion, se aprecia que las deformaciones del suelo y estruc-

tura practicamente coinciden.

3.5. Método aproximado para tomar en cuenta
la rigidez angular de las columnas que llegan
a la estructura de cimentacion

Los procedimientos de interaccion vistos en los incisos anteriores, permiten
tomar en cuenta todos los pisos de la estructura. Con el propdsito de pre-
sentar ejemplos que se puedan resolver a mano, sin el auxilio de la compu-
tadora, hemos presentado modelos muy sencillos, en los cuales, y solo para

fines did4cticos, se considera inicamente la estructura de la cimentacion.

Enseguida, se desea hacer el analisis preliminar de una subestructura,
sin tomar en cuenta los niveles superiores. En este caso, las columnas
transmiten las cargas a la cimentacién, pero como estdn unidas a la
infraestructura, también, imponen una condicién de continuidad estruc-
tural en los nudos correspondientes. La presencia de una columna pro-
voca que en el nudo se presente un momento flexionante que vale, K,0.
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Donde:
K, : eslarigidez alarotacion de la columna (rigidez angular).
8 : eselangulo donde gira el nudo en cuestion.

Este momento flexionante se agrega en el vector de cargas concentradas,
Pc, de la ecuacion 3.4:

K&+ P+ P°=0

Se toman los datos del ejemplo 3.7 y estimando la rigidez angular de
las columnas, K,=6215.222 t-m/rad, calctlense las deformaciones en la

cimentacion.

El vector, P, es:
-35

-50
-35

1 Grado

2

3
6215.2226, | 4

S

6

de libertad
Pe=

6215.2228,
6215.2228,

Cuando se aplica la ecuacidn 3.4, el sistema de ecuaciones 3.27 a 3.29
queda modificado de la siguiente forma:

(5,)=21365.4426,—21365.4426,—34184.7076, +1.37,+0.37,-5.92-35=0  (3.66)

(5,)= —42730.8846, +42730.884 6, 68369.4140, +0.67,+2.67,-11.84-50=0  (3.67)

(0,) = —34184.707 6, + 34184.707 §,+ 72927.3750, — 0.58667 1, —
~0.266671,+3.15733 +6215.2220,=0 (3.68)




en el terreno, habiamos obtenido (ecuaciones 3.50 y 3.51) lo siguiente:

6,=0.000483712r,—0.000032065257, (3.69)

8,=—0.000031436 1, +0.00098398 7, (3.70)

resolviendo el sistema de ecuaciones 3.66 a 3.70, se tiene:

§,=0.014190 m, §,=0.013411 m
6,=0.00057055
r,=30.303 t/m, r,=14.597 t/m

3.6. Determinacion de elementos mecanicos

Los elementos mecdnicos se obtienen como se indica en el anexo H. Para
una barra horizontal de cimentacién, despreciando el acortamiento de
la misma, los elementos mecanicos son los siguientes (sistema global,
figura 3.20).

Direccidn x (sistema global):

M,=WL? _(11/192)L2r,~ (5/192)L2r,+ (4EI/L)8, + (2EI/L)0,~
—(6E1/L2)8,+ (6EI/L?) &, (3.71)

M,="YE2 _(5/192)L2r,~ (11/192)L2r,+ (2EI/L)8,+ (4EI/L)8,~
— (6EI/L?)§,+ (6EI/L?) 6, (3.72)

V, ==L 1 (13/32)Lr,+(13/32)Lr,~ (6EI/L2)8,— (6EI/L2)8,+
+(12E1/L3)8,- (12EI/L?) 6, (3.73)
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V,==WL 4 (3/32)Lr,+(3/32)Lr,+ (6E1/L2)8,+ (6 EI/12)8, -
—(12E1/L3)8,+ (12E1/L3) 8,

M,=(GIIL)®,~(GLIL)8,
M,=-(GLIL)8,+(GLIL)8,
Direccion y (sistema global):

M,="L? 1+ (11/192)L2r,+ (5/192) L2r,~ (4EI/L)8,~ (2EI/L)6, ~
— (6EI/L?)6,+ (6EI/L?) 6,

M,="YL% _(5/192)L2r,~ (11/192)L2r,~ (2EI/L)8,~ (4EI/L)8,~
— (6EI/L?)§,+ (6EI/L?) 6,

V, ==L 1 (13/32)Lr,+(13/32) Lr,+ (6EI/L2)8,+ (6 EI/L2)6, +
+(12E1/L3)8, - (12E1/L3) §,

V,==WL 1 (3/32)Lr,+(13/32)Lr,~ (6EI/L2)0,— (6EI/L2)B, —
—(12E1/L3)8,+ (12E1/L3) 8,

M,=-(GI,/L)8,+(GL,/L)8,

M,=(GI,/L)8,-(GI,/L)8,

(3.74)

(3.75)

(3.76)

(3.77)

(3.78)

(3.79)

(3.80)

(3.81)

(3.82)

Los diagramas de fuerza cortante y del momento flexionante en una barra

de la cimentacidn (figura 3.20) se obtienen con las siguientes expresiones

(direccién x):
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Figura 3.20. >
A A A A A 4 A A A A
Elementos x
mecanicos sobre
una barra de T
cimentacion en :
un sistema global r,

a) Cargas sobre la barra

>
| Voo
83
5,
b) Grados de libertad
M,
Mll

i h_ .

v, | < ~ | *

oM, M, v,
c¢) Elementos mecanicos (barra sobre nudo)
L
x<=:V= —V,+(r,—w)x (3.83)
x2
M= —Mp—vrx+(r,—w)2— (3.84)
v,
M, parax= ——— (3.85)
(r,—w)
xz£ : V:—Vr—wx+rr£+rs x—£ (3.86)
2 2 2




M= —Mp—er—wxz+(rr LJ[ —Lj +[rsj[ —LJ (3.87)
2 2 4 2 2

lVr+ (r,-1,) %

(rs— W)
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M,,.. para x= (3.88)

En las ecuaciones 3.83 a 3.88, el cortante es positivo, si va hacia arriba
a la izquierda de la barra; mientras que, el momento es positivo, si pro-

duce compresion en las fibras superiores de la barra.

Ejemplo 3.9

Se deben calcular los elementos mecdnicos en los nudos de la estructura
del ejemplo 3.5 (figura 3.17) con K, =6 215.222 t-m/rad en las columnas.

Anteriormente, se obtuvo:

8,=0.014190 m, §,=0.013411 m
6,=0.00057055
r,=30.303 t/m, r,=14.597 t/m

Aplicando las ecuaciones 3.71 a 3.74, se tiene:

_37G22 (11 ) (s ,
MP—T [192}(3.2) (30.303) [192}(3.2) (14.597) +

N [(4)(1 130000)(.05163)

w ] (0.00057055) + [(2)(1 130 000)(.05163)] ©)

3.2

_ (6)(1130000)(.05163) o\ 11 (6)(1130000)(.05163) o)),

(3.2)2 (3.2)2
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M, = - 3.534tm
M, = 7.662t-m
V, = 35t
vV, = 25t

Los diagramas de fuerza cortante y momento flexionante se hallan con
las ecuaciones 3.83 a 3.88; sin embargo, en la practica, conviene mode-
lar la estructura de la cimentacidon con cuatro o mas barras para obte-
ner mayor precision. En el siguiente capitulo, se presenta un ejemplo
de analisis y disefio de una zapata corrida, empleando ocho barras en la
estructura de cimentacion; en este modelo, se expone la forma de obte-

ner los diagramas de fuerza cortante y momento flexionante.

3.7. Interaccion suelo-losa de cimentacion

Una losa de cimentacién se puede modelar como una reticula de barras
ortogonales entre si. La solucién es mas precisa a medida que se incre-
menta el numero de estas. Para una reticula de barras horizontales, se
puede despreciar el acortamiento de barras; ademas, a=0. La matriz
de rigidez y el vector de cargas de empotramiento de una barra quedan
como se muestra en el anexo H.

Se debe realizar el analisis de una losa con la reticula de la figura 3.21
(Deméneghi, 1996). La estratigrafia y propiedades se muestran en la
figura 3.22. Se desprecian los efectos de acortamiento de barras. La
numeracion de barras y de grados de libertad se exhiben en la figura
3.23. Como ilustracion, presentamos los grados de libertad de las barras
1y 7 para el sistema global:
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y propiedades
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Enseguida, hallaremos las matrices de rigidez y los vectores de empotra-
miento de las barras 1y 7. Utilizando los valores del anexo H, se obtienen
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las matrices K, y K, que se muestran en las tablas 3.8 y 3.9, respectiva-
mente. La matriz de rigidez de toda la estructura es la suma de las matri-
ces de rigidez de todas y cada una de las barras de la estructura (el rango
de cada matriz se toma de 27 por 27). A manera de ejemplo, en la tabla
3.10, se presenta la matriz de rigidez de la estructura para los primeros

cinco grados de libertad.

Tabla 3.8. Barra 1. Matriz de rigidez

810 0. 5, 5, 0. 015
2382.530 1191265 - 831.115 831.115 0 0 8y
1191.265 2382530  -831.115 831.115 0 0 8,
~831.115  -831.115 386.565 - 386.565 0 0 8
831.115 831.115 - 386.565 386.565 0 0 s,
0 0 0 0 310.08  -310.08 6,
0 0 0 0 -310.08 310.08 | 0,

Tabla 3.9. Barra 7. Matriz de rigidez

010 016 8, 5, 0.1 0.,
310.08 - 310.08 0 0 0 0 By
-310.08 310.08 0 0 0 0 By
0 0 386.565 - 386.565 831.115 831.115  §,
0 0 -386.565 386.565 ~ -831.115  -831.115 &,
0 0 831.115  -831.115 2382530  2382.530 6,
0 0 831.115  -831.115  1191.265  1191.265 6,




Tabla 3.10. Matriz de rigidez global de la estructura para los primeros cinco

grados de libertad
0,6 8, 8, 0y g
773.130 - 386.565 0 - 386.565 0 0.0
- 386.565 859.750 - 386.565 0 - 86.619 06
0 - 386.565 773.130 0 0 8,
- 386.565 0 0 859.750 - 86.619 5,
0 -86.619 0 -86.619 346.770 0.

Para continuar, determinemos los vectores de empotramiento de las

barras1y7.

Cuando se aplica la ecuacion 3.20, se tiene:

1.233
- 1.233
- 1.72
- 1.72

- 1.72
- 1.72

1.233
- 1.233

+

+

-+

+

1.95937,
0.48157,
1.7471,
0.40317,
0
0

0
0
1.7471,
0.40317,
1.05937,
0.48157,

GL=es el grado de libertad.

- 0.48157,
+ 1.05937,
0.40317,
+ 1.747r,

-+

+ 0.40317,
+ 1.747r,
- 0.48157,
+ 1.05937,

10 GL
12

11
13

10
16

11
17
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A continuacién, como ejemplo, presentamos el vector de cargas de empo-
tramiento de la estructura para los primeros cinco grados de libertad:

-3.44 + 3.494r, + 04031r, +  0.4031lr,
-6.88 + 0.4031r, + 5241r, + 0.4031r, +  0.4031r
pe -3.44 + 04031r, +  3.494r, + 0.4031r,
-6.88 + 0.4031r, + 5241r, + 0.4031r, +  0.4031lr,
-13.76 + 0.4031r, + 0.4031r, +  6.9887 +  0.40317,
0.4031r,

el vector de cargas concentradas para los primeros cinco grados de liber-

tad vale:
-9.6 1 GL
0 2
Pc= |-9.6 3
0 4
0 S

sustituyendo valores en la ecuacién 3.4 y tomando en cuenta que por
simetria:

elozeu: _614=9152922= —923= —926= _927

se obtiene el siguiente sistema de ecuaciones (que representa el equilibrio
de cortantes o de momentos en el grado de libertad correspondiente).
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Grado de libertad 1:
773.146,-773.146,— 1662.240,,+3.494 1, +0.8062 1, - 3.44—9.6 =0 (a)

Grado de libertad 2:

—773.148,+859.767 8,— 86.62 6.+ 1662.240,,— 186.230,,+0.8062 1, +
+5.247,+0.4037,—6.88=0 (b)
Grado de libertad 5:

—346.488,+346.48 5.+ 744.920,,+ 1.61241,-6.988 1.~ 13.76 =0 (©)
Grado de libertad 10:

~831.126,+831.12 8, +2692.76 0,,— 310.230,,— 1.0593 1, — 0.48157, +
+1.233=0 (d)
Grado de libertad 13:

—186.238,+186.235,—620.460,,+1154.320,,— 1.05937,— 0.4815 7+
+2.465=0 (e)

Las deformaciones del terreno de cimentacién se determinan con el
procedimiento de la teoria de la elasticidad lineal. Para continuar, como
ejemplo, presentamos la obtencion de §,:

§, = 0.0154(2.4)[0.2271(4.3r,)/4.6225 +
0.009375 (6.457,) /9.245+0.0001528 (4.3r,)/4.6225 +
0.009375 (6.457,) /9.245+0.002988 (8.67;)/18.49 +
0.0001625 (6.457,)/9.245 +0.0001528 (4.3r,) /4.6225 +
0.0001625 (6.457,) /9.245+0.00002824 (4.31,) / 4.6225] +
0.0222(2.0) [0.1139(4.3r,) /4.6225 +
0.04407 (6.457,) /9.245+0.002284 (4.3r;) /4.6225 +
0.04407 (6.45r,) /9.245+0.028026 (8.675) /18.49 +
0.002638 (6.457,) /9.245+0.0022836 (4.3r,)/4.6225 +
0.002638 (6.457,) /9.245+0.0005157 (4.37) /4.6225|
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Si aprovechamos la simetria de la estructura, se tiene (Deméneghi, 1996):
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8,=0.012733 7, +0.0033854 1, +0.00063012 r, (f)
8,=0.0036877,+0.020326 7, +0.0021424 7, ()
8,=0.0028714 r,+0.010629 1, + 0.025023 7 (h)

La compatibilidad de las deformaciones entre la estructura y terreno de
cimentacion se logra remplazando las ecuaciones f, gy h en las ecuacio-
nesa, b, ¢, dy e o resolviendo el sistema de ecuaciones delaa ala h:

r, =3.235t/m, r, = 1.082t/m, rs=1.149 t/m
0,,=0.003760, 8,;= —0.0007646
6, =0.04558 m, 6, = 0.03638 m, 65=0.04953 m

Como ilustracién, hallaremos los elementos mecdnicos en las barras 1y

7 (sistema local) para lo cual se aplican las ecuaciones 3.71 a 3.82.

Barra 1 (direccién x):

M,, = —1.403 t-m, M,, = —1.697 t-m
V, = 4.8t V, = 1.042t
M,, = —1.404 t-m, M, = 1.404t-m

Barra 7 (direccién y):

M, = —1.403 t-m, M,, = —-1.697 t-m
V, = 4.8t V, = 1042t
M, = 1.404tm, M, = —1.404 t-m

En el anexo I, se presenta el analisis sismico de cimentaciones.




CAPITULO

LI' DISENO ESTRUCTURAL DE CIMIENTOS

OdIN3ILNOD

4.1. Diseno estructural de una zapata
4.1.1. Determinacion de elementos mecanicos

Se debe considerar una zapata sometida a carga vertical y momento. El
diagrama de reaccion del terreno es de forma aproximadamente trape-
cial, tal como, se indica en la figura 4.1 a. En la préctica, con el propé-
sito de simplificar los cdlculos, es usual sustituir la reaccién trapecial por
una reaccion rectangular (figura 4.1 b); el ancho B’ de esta reaccion esta

dado por:
B'=B-2¢ (4.1)
donde:
e : eslaexcentricidad.
Y vale:
M (4.2)
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a) Reaccion Trapecial
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Figura 4.1. Cargas sobre B
una zapata < >l

b) Reaccién Rectangular

Las cargas que obran sobre el ala de la zapata se muestran en la figura 4.2.
La carga uniforme para el calculo estructural, g, vale:

q.= q, Wit ™ Weap (4°3)

w,

rell

Figura 4.2.
Cargas que
actian sobre el
ala de la zapata

zap




El ala de la zapata se puede entender como un cantilever sometido a una
carga uniforme, g,, de abajo hacia arriba. Los diagramas de fuerza cor-
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tante y de momento flexionante sobre el ala de la zapata se exhiben en
la figura 4.3. La fuerza cortante tltima y el momento ultimo se obtienen

multiplicando estos diagramas por el factor de carga, F,, correspondiente:

Le

Figura 4.3. Elementos ge Le
mecanicos sobre el ala

izquierda de la zapata a) Diagrama de Fuerza Cortante

N\J\]\ \ I Le2/2

En el caso de una zapata sometida a carga vertical y dos momentos, el

diagrama de reaccidon se muestra en la figura 4.4 a. Para fines de calculo,
este diagrama se sustituye por el de la figura 4.4 b, en el cual las dimen-
siones reducidas B"y L' valen:

B'=B-2¢,, e-= (4.4)
ZQ
M

L'=L-2,, e="_" (4.5)




El disefio por tension diagonal y por flexion se lleva a cabo haciendo uso

de la reaccién uniforme del terreno obtenida con las dimensiones redu-
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cidas B’y L’ de las ecuaciones 4.4 y 4.5, es decir:

’_ ZQ 4.4
= o (4.4)

Figura 4.4. Diagramas de reaccion del terreno de cimentacion (Meli, 1985)

a) Reaccién del terreno b) Reaccién simplificada
para fines de cédlculo

4.2. Diseno estructural

4.2.1. Tension diagonal

En una zona cercana al pafio de la columna o muro que llega a la zapata,
se puede presentar una falla por tensién diagonal que es ocasionada,
esta a su vez, por el esfuerzo cortante (figura 4.5). Esta revision se lleva
a cabo verificando que la fuerza cortante ultima a una distancia, d, del

pafio de la columna o muro sea menor que la fuerza cortante resistente.




Figura 4.5. Falla por — + -

tension diagonal
d

Seccidn critica

N\

\ |
h| d | ‘\‘Grieta
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Para valuar la fuerza cortante resistente, las NTCDCEC® (Normas Téc-
nicas Complementarias para Disefio y Construccién de Estructuras de

Concreto) contienen las siguientes expresiones:

Si p<0.01,  Vu=Fgbd(0.2+30p)\/f*

Si p=0.01,  V,=05Fbd+/f* (4.7)
donde:
b : eselancho de calculo del elemento estructural.
d : eselperalte efectivo del elemento estructural.
p : eslacuantiade acero.

f*=0.8f (4.8)
Fp : eselfactor de resistencia.

50 Gobierno del Distrito Federal, «Normas Técnicas Complementarias para
Disefio y Construccion de Estructuras de Concreto», Gaceta Oficial del Distrito
Federal, Décima cuarta época, t. i, nim. 103-bis, octubre 6 de 2004.




En elementos anchos, como puede ser el ala de una zapata, en los que el
ancho, B, no sea menor que cuatro veces el peralte efectivo, d, (B=4d),
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con espesor hasta de 60 cm y donde la relacién M/V, no exceda de 2, la
fuerza resistente, V,, puede tomarse igual a 0.5 Frbd 4/f.*, independiente-

mente, de la cuantia de refuerzo:

VcR > Vu

4.2.2. Flexion

La seccion critica por flexidn en el ala de la zapata depende del material
que forma la columna o muro que llega a la zapata. En la figura 4.6, se pre-
senta la seccion critica por flexion para tres diferentes clases de material.

Muro o columna de concreto

Figura 4.6. Secciones \/\
criticas por flexiéon
]
AN
Seccidn critica por Flexién
b
'T a) Muro o columna de concreto reforzado
«—1— Muro de mamposteria
— \Seccién critica por Flexion
b/4
—-—

b) Muro de mamposteria x/2 \/\ )
— «4—4——Muro de mamposteria
| ] | |

L6

Ny Seccidn critica por Flexion

¢) Muro o comun con pedestal de placa de acero




La revision por flexidn se realiza verificando que el momento ultimo en
la seccion critica sea menor que el momento resistente en dicha seccion.
Inmediatamente, se presenta un resumen de las expresiones de las NTC-
DCEC (2004) para la revisién por flexién.

El momento resistente en una seccién sobreforzada esta dado por:

My =Fbd?f"q (1-054) (4.9)
5

q=p—-
fe

el acero minimo por flexién vale:

ﬁ/
i

(4.10)

pmin: 0.7

mientras que, el maximo es 0.75p, , donde, p,, es el porcentaje balan-
ceado que vale:

()] 4800

pp= L[J [(fy+6000)] (4.11)
J'=0.85f7, si f*<250kg/cm? (4.12 a)
ﬁ”) [ 1.05- 22;;} B si fc*> 250 kg/cmz (4.12 b)

la cuantia de acero necesaria para resistir un momento ultimo, M,, se
obtiene haciendo M, =M; en la ecuacion 4.9 y despejando, g:

2M,

. (4.13)
Fybd2 f”
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pero:
q= pJJ:y,, (4.14)
A,=pbd (4.15)

la separacion de las varillas se obtiene de la siguiente forma:

a, g

S

S=

donde:
s : eslaseparacion entre varillas.

es el drea de la varilla que se emplea.

[

es la distancia para la que se requiere el area As.

hO]

es el drea de acero requerida.

Por otra parte, en la direccién del lado corto de una zapata rectangular
se concentran los momentos flexionantes cerca de la columna, por lo
que el refuerzo paralelo al lado corto deber ser mayor en la parte central
(Meli, 1985). En la figura 4.7, se muestra la forma como debe colocarse
el refuerzo; en la franja central de ancho B, se coloca una fraccién igual
a 2B/(L+ B) de la cantidad total de refuerzo para el largo L, mientras que,
el resto se reparte en las franjas laterales. Asi, As es el drea de acero por
metro de longitud de la zapata, la cantidad total de refuerzo A,’=A,L /100
y las separaciones del refuerzo en las franjas estan dadas por.

En la franja central de ancho B:

s_as(B+L)_100as(B+L)
24 (2A.L)

(4.16 a)
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en las franjas laterales:

a(B+L) 100a,(B+L)

s= = (4.16 b)
A/ (A,L)
Figura 4.7. Distri- =i \’ .
bucién del acero de
esfuerzo en el lado
largo (Meli, 1985)
0 00 0 00 00 00O O
L 'l
(L-B)/2 B (L-B)/2
Alc L—B‘ A 2B .A'c L-B .
2 L+B ‘L+B 2 L+B

Areas de acero en cada franja

4.2.3. Penetracion
De acuerdo con las NTCDCEC: «...la seccién critica forma una figura

semejante a la definida por la periferia del area cargada, a una distancia
de esta, igual a d/2, siendo d el peralte efectivo de la losa...»*!, (figura 4.8).

51 Ibid.
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Figura 4.8. Obtencién
del esfuerzo cortante
maximo de disefo, v,.

d/2 d/2
" E—
NTCDCEC : :
(Normas Técnicas | I
Complementarias para d I |
Disefio y Construccion I I
de Estructuras de 1 |
Concreto) 2004 1 1
Seccidn critica por penetracién
C,+d
A%
|_C1 — " 4\ M
I
I
v
C,+d T L A
C, |
L I ——
|
|
| B
 S—
CAB

Transmisién del momento entre una columna y zapata

Cuando haya transferencia de momento, se supondra que una fracciéon
de momento esta dada por:

1
¢ +d
1+0.67
c,+d

la cual se transmite por excentricidad de la fuerza cortante total, con res-

a=1- (4.17)

pecto al centroide de la seccidn critica definida antes. El esfuerzo cor-
tante maximo de diseno, v,, se obtendra tomando en cuenta el efecto de
la carga axial y del momento, suponiendo que los esfuerzos cortantes
varian linealmente (figura 4.8), es decir:
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V aM
V= p +ajc can (4.18)
A.=2d (c,+¢,+2d) (4.19)

~ d(c1+d)3+(c1+d)d3+d(c2+d)(c1+d)2 (4.20)
6 6 2

En columnas rectangulares, c, es la dimension paralela al momento trans-

mitido y ¢, es la dimensidn perpendicular a c,.

En las expresiones anteriores, V es la fuerza cortante que actia en toda
el drea de la seccidn critica, la cual la obtenemos a partir de la reaccién
neta, g,, restando a la reaccion del terreno las presiones debidas al peso
propio de la zapata y relleno.

El esfuerzo cortante de disefio, v,,,, (esfuerzo cortante ultimo) obtenido
con los criterios anteriores, no debe exceder ninguno de los dos siguien-
tes valores:

Vi =Fr(0.5+Y) A/f* (4.21)
Vch = FR fc* (4-22)
fr=08f/ (4.23)

a menos que, se suministre refuerzo. y es la relacién del lado corto al lado
largo del 4rea donde actua la carga o reaccion.
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4.2.4. Temperatura
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Cuando el espesor de la zapata es mayor que 15cm, se requiere colocar
acero por temperatura en la porcién sometida a compresion (donde no
se requiere acero por motivos estructurales). Para lo anterior, se emplea

la siguiente ecuacion:

66000 (h/2) (4.24)

" £,(h/2+100)

donde:
A

es el drea de acero requerida por temperatura para un

s

espesor h/2 de la losa de la zapata en cm?/m.
h/2

es el semiespesor de la losa de la zapata en cm.

Cuando el elemento estructural estd en contacto con el suelo, se reco-
mienda emplear por temperatura un drea de aceroigual a 1.5 A; si emplea-
mos 1.5 A, en vez de A, en la ecuacion 4.24, porque los cimientos estan

siempre en contacto con el terreno, obtenemos la siguiente expresion:

~99000(h/2)

" £,(h/2+100) (.29

Diseno estructural de una zapata rectangular

Se debe hacer el disefio estructural de la zapata rectangular de concreto
reforzado de la figura 4.9.

Columna de 25 por 30cm.
Zapata de 1.7 por 2m; espesor losa zapata=30cm.
Profundidad de desplante=60cm.




Estimar en el concreto reforzado f,'=200kg/cm?y f,=4200kg/cm?.
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$Q'=26t, M,=4.2t-m, Mx=6.8t-m y

/l\ X
2.0m 0.3
v

Figura 4.9. 26t
Suelo friccionante l
0.3
0.3
Sin escala Acotaciones en metros

D,=58%, =37°, y4=1.6 t/m3
Arena S=2.6

La sumatoria de cargas al nivel de desplante vale:

£Q =26+1.7(2)(0.3) 2.4+0.25(0.3)(0.3)(2.4) +[(1.7(2)-0.25(0.3)] (0.3)(1.6) =
=30.098 ¢

MJ/
e,=— 2 =4.2/30.098=0.1395m
2Q

v

M,
e,=—=6.8/30.098=0.2259m
%Q

B'=B-2e,=1.421m, L'=L-2e,=1.5482m




La presion de contacto media entre el cimiento y terreno vale:

g=30.098/1.7(2) =8.852t/m?

a) Penetracion

De acuerdo con las NTCDCEC: «...la seccién critica forma una figura
semejante a la definida por la periferia del area cargada, a una distancia
de esta igual a d/2, siendo d el peralte efectivo de la losa...»”, (figura 4.8).

Ahora, revisaremos la penetracién de la columna en la direccién del
ejey. Cuando haya transferencia de momento, se supondra que una frac-
cién de momento dada (ecuacion 4.17) es:

1

a=1-
c,+d
1+0.67
c,+d

1
a=1-
0.3+0.264
1+0.67 [ —
0.25+0.264

la cual se transmite por la excentricidad de la fuerza cortante total, con

=0.412

respecto al centroide de la seccidn critica antes definida. El esfuerzo cor-
tante maximo de diseno, v,, se obtendra tomando en cuenta el efecto de
la carga axial y del momento, suponiendo que los esfuerzos cortantes
varian linealmente (figura 4.8), es decir:

V. aM,
Vig=—+ =

(ecuacion 4.18)
Ao T

52 Ibid.
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A.=2d(c,+c,+2d) (ecuacion 4.19)
A,=0.5692m?

J.= d (CI;' d)3 n d (Cl Z d)3 + d (CZ M d)z(cl * d)z (ecuacion 4.20)

7,=0.031206 m*

En columnas rectangulares, ¢, =0.3m es la dimensién paralela al momento
transmitido y ¢,=0.25m es la dimensién perpendicular a c,.

En las expresiones anteriores, V es la fuerza cortante que actia en toda
el drea de la seccidn critica, la cual la obtenemos a partir de la reaccion
neta, g,, restando a la reaccion del terreno las presiones debidas al peso
propio de la zapata y relleno.

g, = 8.852-0.3(2.4)-0.3(1.6)=7.652t/m?
V= 7.652[1.7(2)-(0.25+0.264)(0.3+0.264) | =23.799t
cis = (0.3+0.264)/2=0.282m

sustituyendo en la ecuacién 4.2, se tiene:

Vi = 23.799/0.5692+0.412(6.8)(0.282)/0.031206 = 67.13t/m?
Vaga = F.vu=1.4(67.13)=93.98t/m?

el esfuerzo cortante de disefo, v,,,, (esfuerzo cortante ultimo) que fue

obtenido con los criterios anteriores no debe exceder ninguno de los dos

siguientes valores:

Ve = R(0'5+Y)\/f;>* (ecuacion 4.21)
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Vi =0.8(0.5+1.7/2)4/160 =13.66 kg /cm?
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Vege=Fra/f" (ecuacion 4.22)
Voza=0.8 4/160 =10.12kg/cm?
fF=0.8f (ecuacion 4.23)

a menos que, se suministre refuerzo. y=1.7/2=0.85 es la relacion del
lado corto al lado largo del 4rea donde acttia la carga o reaccion.

se observa que:

Vigu=9.40kg/cm? <V 4,=10.12kg/cm? .. cumple

b) Tensién diagonal

La seccidn critica por tension diagonal se presenta a una distancia, d, del
pafio de la columna. Haremos la revisién en la direccién del eje y. Para lo
anterior, se calcula el cortante ultimo en esta seccién y se compara con

el cortante resistente del concreto (figura 4.10).

Figura 4.10.
Secciones criticas .
. nsién .,

por tensién diagonal > | €— Flexién

diagonal y por

flexién 12.481t/m? I
| 1.548m |
m . |
~ 0.85m '
I

0.586m




Calculo del cortante ultimo:

Las fuerzas se calculan con la reaccion neta del terreno (tomando en
cuenta el efecto de los dos momentos M, y M,). La reaccién vale (ecua-

cién A):

,_ 2Q B i
9= =30.098/1.421(1.5482) =13.681t/m

la reaccion neta para fines estructural es ¢’,=13.681-0.3(2.4) —0.3(1.6) =
12.48 t/m?

Ahora, hallemos el cortante y el momento en la seccidn critica por ten-

sion diagonal (en un ancho unitario de zapata, b=1 m), si tenemos:

V = 12.48(0.586) = 7.31t
M = 12.48(0.586)2/2 = 2.14t-m
V, = 1.4(7.31) = 10.24t

Segun las NTCDCEC: «...en elementos anchos como son las zapatas, en
los que el ancho B no sea menor que cuatro veces el peralte efectivo d (B
>4d), con espesor hasta de 60cm y donde la relacién M/ (Vd) no exceda
de 2.0, la fuerza resistente V; puede tomarse igual a 0.5 F, bd +/f.*, inde-

pendientemente, de la cuantia de refuerzo».”

Ya que trabajamos por metro de ancho de zapata, b=1 m=100cm y como
se cuela una plantilla de concreto pobre sobre el terreno, el recubri-
miento del acero puede ser de 3cm y puesto que el didmetro de la vari-
lla del nim. 4 es de 1.27cm, el peralte efectivo del acero de la zapata es
d=30-3.6cm=26.4cm.

53 Ibid.
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En este caso, se cumple que el ancho es mayor que cuatro veces el peralte

efectivo:

B>4d, B=170cm >4d=105.6cm

M
i 0.011<2 .. cumple como elemento ancho

Ve =0.5F, (bd) +/f:¥=0.5(0.8)(100)(26.4),/160=13357 kg
V..=13357kg>V,=10440kg

c) Acero por flexion

Posteriormente, haremos el disefio por flexién en la direccidn del eje y.
El momento flexionante en la seccidn critica vale (figura 4.10):

12.48 (0.85)2/2

M 4.51t-m
M, = 1.4(4.51)

6.312 t-m

el acero minimo por flexidn es el siguiente:

C/
Pmin=0.7 L (ecuacion 4.10)
Ny

2
=07 | 2% —0.00236

4200

mientras que la cuantia méxima es 0.75 p,, donde, p, es el porcentaje

balanceado.
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~ i 4800 (ecuacion 4.11)
P15 )| (5,+6000)
f=0.8517, si  f*=<250kg/cm? (ecuacion 4.12 a)
f*
f/=11.05-—"—1|, si f*>250kg/cm? (ecuacion 4.12 b)
1250
Ponie=0.01143

La fraccidn de acero necesaria para soportar un momento ultimo, M,,
esta dada por la siguiente expresion:

1 2M, ( ion 4.13)
=1- - . ecuacion 4.
1 Fybd2 f
2(6.312x109)
g=1-[1- =0.07695
0.9(100)(26.42)136
— f;” ./’
p=q (ecuacion 4.14)
5y
p=0.002492
A,=pbd (ecuacion 4.15)
A,=6.578 cm?

la separacidn de las varillas es:

a8
A

s= (ecuacion 4.16)

£
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donde:

a, : eselareadelavarilla que se emplea=1.27 cm? (num. 4).

g : esladistancia para la cual se requiere el area de acero A,
g=100 cm.

A, : eseléareadeacerorequerida=6.578 cm?2.

Al sustituir valores, s=19 cm; en consecuencia, se necesitan varillas del

num. 4 a cada 19 cm en el lecho inferior (figura 4.11).

Si procedemos en forma similar, se requiere A;=4.403cm? en la direc-
cion del lado largo de la zapata (eje x); en esta direccién, debemos con-
centrar el refuerzo en la franja central de la zapata. Aplicando las ecua-
ciones 4.16 ay 4.16 b, se tiene lo siguiente.

Franja central: s=26cm
Franjas laterales: s=53cm

La separacién minima por flexién cuando se aplica la ecuacion 4.10 resulta
de 20cm, por lo que usaremos s=20 cm en la franja central y 30cm en las
franjas laterales (figura 4.11).

Figura 4.11. L
Caracteristicas _ .
estructurales de la
zapata

N°3 @23cm |

»u
| ¥ & ® & = P | | Recubrimiento
| @}—de3cm
30cm
LS LA

l4cm

- S 1 Plantilla de concreto
N°4 @19cm 200cm N°4 @20cm pobre




d) Acero por temperatura
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El acero del lecho superior se proporciona por temperatura para lo cual,
se emplea la siguiente expresiéon de las NTCDCEC (2004):

66000 (h/2)

= i6n 4.24
§ fy(h/2+100) (ecuacion )

donde:

A, = eselédreade acero necesaria por temperatura en cm?/m para el
semiespesor de losa h/2.

h/2=es el semiespesor de lalosa de la zapata=30/2=15cm.

Sustituyendo valores, A;=3.075cm?2.

Cuando se aplica la ecuacion 4.16 con varillas del nim. 3 (a,=0.712 cm?),
s=23cm; por lo tanto, se necesitan por la temperatura varillas del num.
3acada23cm en el lecho superior.

En la figura 4.11, se muestra un croquis con las caracteristicas estructu-
rales de la zapata.

Disefo estructural de una zapata corrida

El disefio de una zapata corrida es similar al de una zapata aislada con la
diferencia que en aquella se debe dimensionar, ademas, la contratrabe de
cimentacidn y en la zapata corrida no se hace la revisién por penetracion.

Para ilustrar el proceso, hagamos el disefio estructural de la zapata
corrida de concreto reforzado de la figura 4.12.




Primero, determinamos el momento de inercia de la zapata. El centro
de gravedad queda a 26.09cm de la base del cimiento (figura 4.12 a) y
el momento de inercia con respecto a dicho centro de gravedad vale
0.02982 m*.

<>
30 35
I}O
k€ >
160
Figura 4.12. . . ,
. a) Corte Transversal Distancias en centimetros
Zapata corrida Croquis sin escala
de concreto
reforzado En la estructura:
E=1,139.00 t/m2
320 320 1=0.02982
k€ >1€ >
iit 3ft %it
/a'a’a’a’aa’a’a’a’'a’a’a’a’a'a|
Estrato 1 Es=5000t/m? nu=0.278 80
Estrato 2 Es=5600t/m?2 nu=0.270 i 160

Roce
b) Corte Longitudinal

Para el analisis de interaccidn, dividimos cada contratrabe de 3.2 m de
longitud en cuatro barras, lo cual da un total de ocho barras para las dos
contratrabes. Utilizando el procedimiento indicado en el capitulo ante-
rior (interaccidn suelo-estructura), se obtienen los diagramas de reac-
cién y de asentamientos mostrados en la figura 4.13.

Cuando se emplean las ecuaciones 3.71 a 3.74 del capitulo anterior, halla-

mos las fuerzas cortantes y los momentos flexionantes en los nudos de
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las barras; con las ecuaciones 3.79 a 3.84, se obtienen los diagramas de

fuerza cortante y momento flexionante indicados en la figura 4.14.

2.5

Figura 4.13.
Diagramas de
asentamientos 3.6
y reacciones

272

a) Asentamientos, mm

46.6

Figura 4.14.
Elementos
mecanicos

16.3 16.3
17.2

b) Reacciones, t/m

151

10

a) Diagrama de Momento Flexionante, t-m

+

b) Diagrama de Fuerza Cortante, t
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Diseno estructural de contratrabe
Ejemplo 4.3
a) Acero por flexion

La fraccidn de acero necesaria para soportar un momento ultimo, M,,
esta dada por la siguiente expresion:

1- /1 M, ( i6n 4.13)
=1-|1-——— ecuacion 4.
q FR bdzﬁ”
. ﬁl/ o,
pP=q (ecuacion 4.14)
5
A,=pbd (ecuacion 4.15)

El célculo del acero positivo (lecho inferior de la contratrabe) es el siguiente:

M,=15.2+105(1.4) =21.28 x 105kg/cm

q—l—\/l 2 (21.28%105)

~0.9(30)(81)2 136

p = 0.003
A, = 7.288cm?
Usamos tres varillas del num. 6.

El calculo del acero negativo (lecho superior de la contratrabe) es el siguiente:

M, = 10.5x105(1.4)=14.7 x 105 kg/cm
p 0.00204

A, = 4.957 cm?

Usamos dos varillas del num. 6.
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Revisién por fuerza cortante.

La separacion de los estribos verticales esta dada por las NTCDCEC (2004):

Add o A,
"(V,-Ve) ~ "3.50b

s= (4.26)

A, es el drea transversal del refuerzo por tensién diagonal comprendido en
una distancia s. V;, se obtiene con las ecuacion 4.6 o con la ecuacién 4.7.

Se utilizardn como estribos varillas del num. 3. Sustituyendo en la ecua-
cion 4.26, se tiene:

s=0.8(2)(0.712) (4 200) (81)/(35000~-7 115)
s=13.9cm

En la figura 4.15, se muestra el armado de la contratrabe.

Figura 4.15. Armado de la contratrabe de la zapata corrida

Distancias en centimetros
croquis sin escala

{2N°6 r=3cm 2N°
1 0
2N°%  1N% JN 6 ;/N°6
4 4
€ 80 B3 cm g 120 > € 120 $r=3cm € 80 >
|EN°3@13] | EN°3@13 | | EN°3@13 | |EN°3@13]
1€ 320 I 320 >

r: Recubrimiento Libre

)
O
Z
_|
m
Z
O
@)




Disefio estructural de la losa de la zapata
Ejemplo 4.4

a) Tension diagonal
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En la figura 4.13b, se muestran la variacién de la reaccion del terreno
a lo largo de la zapata corrida. El valor de 46.6t/m en los extremos de la
estructura no lo tomamos para el disefio estructural de la zapata, porque
se concentra bajo la carga de la columna y no se transmite a la zapata (de
hecho, si utilizamos un mayor nimero de reacciones, los altos valores de
estas, en los extremos, quedan exclusivamente bajo las columnas). Ahora,
haremos el disefio estructural para la reacciéon de 17.2t/m (figura 4.13).

La reaccion del terreno en unidades de esfuerzo vale:
g=17.2/1.6=10.75t/m?

La reaccion neta para fines estructurales es:
4,=10.75-0.2(2.4) - 0.65(1.6) =10.75-1.52=9.23t/m?

La seccidn critica por tensién diagonal se presenta a una distancia, d, del
pafio de la columna y como trabajamos por metro de ancho de zapata,
b=1m=100cm. Ya que se cuela una plantilla de concreto pobre sobre el
terreno, el recubrimiento del acero puede ser de 3cm y puesto que el dia-
metro de la varilla del ndm. 3 es de 0.712 cm, el peralte efectivo del acero
de la zapata es d=20-3.4 cm=16.6cm.

Enseguida, hallemos el cortante y el momento en la seccidén critica por
tension diagonal (en un ancho unitario de zapata, b=1m, figura 4.16).




Figura 4.16.

Secciones criticas Tensién g,
- X diagonal

por tensién diagonal !

b or flaxidn | I

|
| €— Flexién
1

e 0.80m >
I 0.65m >
[ 0.484m >

V. = 9.23(0.484) = 4.467t

M = 9.23(0.484)2/2 =1.081t-m

V, = 1.4(4.467) =6.254t

Segtn las NTCDCEC: «...en elementos anchos, como son las zapatas, en
los que el ancho B no sea menor que cuatro veces el peralte efectivo d (B
>4d), con espesor hasta de 60cm y donde la relacién M/ (Vd) no exceda
de 2.0, la fuerza resistente, V ;, puede tomarse igual a 0.5 Fybd+/f.*, inde-
pendientemente, de la cuantia de refuerzo...».**

En este caso, se cumple que el ancho es mayor que cuatro veces el peralte
efectivo:

B>4d, B=320cm>4d=105.6cm

M/ (Vd)=1.458<2 .. cumple como elemento ancho
Vir=0.5Fg bd +/f*
V,2=0.5(0.8)(100)(16.6) 4/160 =8399 kg

Vx=8399kg>V,=6254kg

54 Ibid.
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b) Acero por flexion

El momento flexionante en la seccidn critica vale (figura 4.16):

9.23(0.65)2/2  =1.9498t-m

M
M, = 1.4(1.9498) =2.7298t

el acero minimo por flexién es:

o .,
Drmin=0.7 i (ecuacidn 4.10)
N Ty

2
Donin=0.7 200 _.00236

4200

mientras que, la cuantia maxima es 0.75 p, donde, p, es el porcentaje

balanceado:

_( S]] 4800 (ecuacion 4.11)
Pe=1 £ | (£,+6000)

£/ =0.85f*, si f*<250kg/cm?

= [1.05 - 15;()] fX,  si f¥>250kg/cm?

Prmge=0.01143
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La fraccion de acero necesaria para soportar un momento, M, esta dada

por la siguiente expresion:

1- /1 2M, ( ion 4.13)
=1l- I ecuacion 4.
1 Fobd2f
2(2.798 % 10°)
g=1- [1- =0.08450
0.9(100)(16.6)2(136)
~ _fc” -
pP=q (ecuacion 4.14)
5
p=0.002736
A,=pbd (ecuacion 4.15)

A,=4.5423 cm?

la separacién de las varillas es la siguiente:

s= %8 (ecuacion 4.16)
Aq
donde:
a, : eselareadelavarilla que se emplea=0.712cm? (num. 3).
g : esladistancia parala que se requiere el drea de acero A,,
g£=100cm.
A, : eselareadeacerorequerida=4.542cm?2.

Sustituyendo valores s=15cm; en consecuencia, se necesitan varillas del

num. 3 a cada 15cm en el lecho inferior.
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c) Acero por temperatura
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El acero en direccién longitudinal de la zapata y el del lecho superior
se proporcionan por la temperatura para lo cual, se emplea la siguiente
expresion NTCDCEC (2004):

66000 (1/2) (ecuacion 4.25)
* f,(n/2+100)

donde:

A, : eseléreade acero necesaria por temperatura en cm?2/m para el
semiespesor de losa h/2.

h/2: esel semiespesor de lalosa de la zapata=20/2=10cm.

Sustituyendo valores A;=2.143cm?
Cuando se aplica la ecuacion 4.15 con varillas del num. 3 (a,=0.712cm?),

s=33cm; por lo tanto, usaremos varillas del num. 3 a cada 30cm por la

temperatura.

Enla figura 4.17
se muestra DW 2 N%
un croquis Contratabe
0 z o /
con las N 3@3{)0111 = It = 3em .
caracteristicas N 4
O O O O
estructurales 20 [ i
del ; N°3@30cm N°3@30cm r=3cm
e la zapata. 0
p r=3cm O \Q 3N 6ﬂ o i
Z S
i‘* / NEAN
N3@15cm e—>f N\ Yr=3em
. 30 Plantilla de concreto pobre
Figura 4.17 e N

Armado de zapata o0

corrida (Reaccién de 17.2 t/m)
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CALCULO DEL ASENTAMIENTO
DE UN CIMIENTO EN ARENA

Resumen

Para el célculo del asentamiento de un cimiento apoyado en un depdsito
de arena, se presenta el siguiente procedimiento. Se utiliza una ecuaciéon
constitutiva no lineal que toma en cuenta el efecto de la presion de con-
finamiento con la magnitud de la rigidez del terreno. La ventaja de esta
técnica es que al considerar la no linealidad del suelo, se hace uso de
muy pocas propiedades mecanicas que, ademads, no cambian con la pre-
sién de confinamiento. El procedimiento se aplica al cémputo del asen-
tamiento de un cimiento que puede estar apoyado sobre varios estratos
de arena. Se incluye un ejemplo ilustrativo de este calculo.

A.1. Introduccion

Cada disciplina de la ingenieria civil tiene que desarrollar técnicas apro-
piadas a su propia especificidad. Tal es el caso de la mecdnica de suelos,
en la cual se tienen que encontrar las leyes que rigen el comportamiento
de los medios granulares.

Un medio granular tiene la caracteristica de que su rigidez (como medio)
aumenta con la presion de confinamiento; ademas, en estos materiales

la relaciéon esfuerzo-deformacioén unitaria es, en general, no lineal. Por
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lo tanto, debemos buscar procedimientos que tomen en cuenta estas
caracteristicas especificas de un medio granular.

Se presentard un procedimiento que trata de contemplar los factores
citados en el parrafo anterior para el célculo del asentamiento de un
cimiento apoyado sobre un suelo friccionante. La ventaja de esta técnica
es que permite computar dichas deformaciones con un nimero muy

reducido de propiedades mecanicas.

A.2. Ecuacion constitutiva
Confinamiento inicial

Para empezar, consideremos un elemento del suelo sometido al estado
de esfuerzo por peso propio que se muestra en la figura A.1. La presion
de confinamiento promedio inicial por peso propio del terreno vale:

pvo+pho+pho

pco_ 3

si

Pha=K0+pvu

donde:
K, : eselcoeficiente de presion en reposo del suelo.

Entonces:

P= (1+32K) P (A1)
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pvo
pho
Ny
FIGURA A.1. Estado
de esfuerzo por peso
propio Pho Do
—

pVO

Por otra parte, si el suelo tiene una cierta cohesiéon o cementacion,
nosotros podemos considerar que esta se debe a una presion de confi-
namiento interna intrinseca, la cual denominaremos P,;,. La presion de
confinamiento inicial, P,,,, sera la suma de la presién de confinamiento
intrinseca, P, mas la presién externa por peso propio, P, es decir:

PbeUZPcie+Pco (A°2)

Ecuacion constitutiva para la estimacion de la deformacion
de un elemento de suelo ocasionada por incrementos
externos de esfuerzo

Juarez Badillo (1965) utiliza la siguiente expresion para el cdlculo de la
deformacidn volumétrica de los materiales:

dV__ do (A.3)
v Vo ‘
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donde:

V : eselvolumen de un elemento de suelo.

o : eselesfuerzoisotrépico sobre el elemento de suelo.

y : esel parametro que mide la compresibilidad volumétrica del

material.

Ahora, en la expresidn anterior vemos que tanto la deformacién como el

esfuerzo se normalizan.

A continuacidén, extenderemos el concepto de normalizacién para apli-
carlo al calculo de la deformacién de un suelo friccionante.

Por otra parte, al construir una obra de ingenieria, se incrementan los
esfuerzos sobre un elemento de suelo (figura A.2), donde o,, 0,y 0, son
los incrementos del esfuerzo normal ocasionados por la presencia de la

obra de ingenieria.

O-Z
Oy
1 /
FIGURA A.2.
Incrementos de — Ox
esfuerzo por una obra

deingenieria | 0O, flemmmmmmqmmmmmmo |

Por un momento, supongamos que el confinamiento inicial, pbeo, (ecua-
cion A.2) se mantiene constante. Demos incrementos de esfuerzo o,, o,
y 0, (figura A.2); entonces, podemos usar una variante de la ley de Hooke
para el cdlculo de la deformacién unitaria:
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s;; [O‘Z-—V (0x+ O‘y)] r (A.4)

donde:

(1 / A) : es el coeficiente de proporcionalidad entre el esfuerzo
desviador y la deformacidn unitaria.

v : es la relacion de Poisson.

r : es un exponente que depende de la forma de la curva esfuer-
zo-deformacion unitaria del suelo.

Al considerar que el espesor, Az,, del elemento es suficientemente
pequefio para que la relacién entre el incremento del esfuerzo horizontal

y el incremento del esfuerzo vertical sea constante, tenemos que:

a,=—= a,=—2 (A.5)
4 GZ
0,=a,0, 0,=4a,0, (A.6)

sustituyendo las ecuaciones A.5 y A.6 en la ecuacién A.4, obtenemos:

sgj {Gz [1-v (a1+a2)]}r (A.7)
1

s:A (foz)r (A.8)

f=1-v(a,+a,) (A.9)

Por otra parte, como mencionamos antes, la deformacién es la funcién
inversa del esfuerzo de confinamiento; posteriormente, veamos cémo

tomar en cuenta este efecto. Consideremos un elemento de suelo some-
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tido a una presién de confinamiento inicial, p,,,, demos incrementos
de esfuerzo o,, 0, y 0,sobre el cuerpo, tal como, se ilustra en la figura
A.2. Estos incrementos de esfuerzo ocasionan que la presiéon de confi-
namiento, p,,,, aumente en una cantidad, AP,,, dando lugar a un nuevo
valor de p,, que es:

Pbe:pbeo+APbe (A.IO)
En términos generales, en mecanica de suelos se acepta que Ap,, sea

igual al incremento del esfuerzo normal en el plano octaédrico, o sea,
que es igual al promedio de los incrementos de esfuerzo:

AP, = ; (0,+0,+0,)

Para fines practicos, podemos sustituir la cantidad de (1/3) por coeficien-
tes, es decir:

AP,,=b,0,+D, (0x+ oy) (A.11)
donde, la experiencia actual es: b, =1/3y b, =1/3

reemplazando las ecuaciones A.6 en la ecuacion A.11, se tiene:

AP,,=co, (A.12)
en el cual:
c=b+b,(a,+a,) (A.13)

sustituyendo en la ecuacién A.10:

Pbezpbeo-'-co-z (A'14)
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Ahora, demos incrementos diferenciales de esfuerzo al elemento. Con
los resultados anteriores, podemos plantear una ecuaciéon constitutiva
general, en la cual la deformacién unitaria sea directamente proporcio-
nal a la variante de la ley de Hooke dada por la ecuacién A.4 e inversa-
mente proporcional a la presiéon de confinamiento dada por la ecuacién
A.14 (figura A.3). (Deméneghi, 1984).

ia2) 1 [f Pﬂ”d{f 1;]

= (A.15)
b5 A [(Pur )] s
Pa
donde:
A : eselmddulo de rigidez del suelo.
rys: son exponentes que dependen del tipo de suelo.
p. : eslapresidon atmosférica=101.3 kPa que se introduce con el fin

de que el médulo A sea adimensional (Janbu, 1963).

La ecuacion A.15 es una ecuacion constitutiva diferencial general que
podemos usar para calcular la deformacion de un suelo para diferentes

condiciones de carga.

A.3. Calculo de la deformacion de un elemento
de suelo granular

Para el cdlculo de la deformacidn vertical de un elemento de suelo de
espesor Az, (figura A.3), se puede usar la ecuacién A.15 que corresponde

a una ecuacion constitutiva diferencial en un medio granular.
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En suelos friccionantes, el exponente r varia entre 0 y 0.2. Para fines

practicos, podemos tomar r=0. La ecuacién A.15 queda asi:

(&)

43
d(az) 1 ba (A.16)

(P beo + Ccz) ] s

Pa

Integrar la ecuacion A.16: al aumentar el esfuerzo normal vertical de 0 a
o,, la altura del elemento cambia de la altura inicial Az, a la altura final
Az (figura A.3); por lo tanto, debemos integrar la ecuacion A.16 de Az, a

Az;en el primer miembro y de 0 a 0, en el segundo miembro:

i)

alag) _ pr L P
XA% Az XA [(Pbeo+CO'z)]S e
Pa

Azf _ f[(Pbeo + Coz) e (Pbeo)l_x]
Az =e (1-s)cx Ax Pa'* (A.18)

pero (figura A.3):
Az =Az,+Aw (A.19)

Az Aw
=1+ —
Az, Az,
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\
Aw=Az
y
Figura A.3. Deformacion | [~~~ ""7""—~~77 .-
de un elemento de suelo Az
de espesor inicial Az, Az,
Aw Az
i S | (A.20)
Az, Az,
AW _ f[(Pbea + Co-z) - (Pbeu)lis]
€ (1-s)cx AxPa'* -1 (A.21)

El desplazamiento Aw se mide hacia arriba. Para que el desplazamiento
hacia abajo sea positivo, como es usual en mecdnica de suelos, hagamos
8,=-Aw. La ecuacién A.21 queda asi:

(Pt o)~ (Po)] g
Az, (A.22)

6,= (1- e (1-s)cx AxPa'*

La ecuacién A.22 permite calcular la deformacién vertical de un ele-
mento de suelo friccionante de espesor Dzo que estd sujeto a incremen-
tos de esfuerzo o,, o,y 0,. Cabe aclarar que, en suelos friccionantes el
exponente s es del orden de 0.5.

Para fines practicos, para el computo de la deformacién de un suelo fric-
cionante conviene emplear la ecuaciéon A.22 con s=0.5 con el procedi-
miento que se indica enseguida.

El coeficiente K, se calcula con la siguiente expresiéon (Mayne y Kulhawy,
1982):
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K,=(1-sen Lp)(OCR) sen (A.23)

donde:

¢ : eseldangulo de friccién interna.

OCR: es el (Overconsolidation Ratio, Coeficiente de Preconsolidacién)
del suelo en el campo.

La relacién de Poisson, v, se obtiene asi:

K,
v (A.24)
1+K,

El médulo de rigidez promedio, A,,, del suelo se determina a partir del
numero de golpes de la SPT (Standard Penetration Test, Prueba de Pene-
tracion Estandar) con la siguiente expresion aproximada:

A, =26.25N"1 (A.25)

el médulo desfavorable se calcula en funcion del nivel de confianza a con:

A=A,C (A.26)

. —0.784tu\/ 1.00758+0.0152(1nN-2.976)?

C= (A.27)

donde:
t, : es una variable t de Student, cuyos valores en funcién de a se
muestran en la tabla A.1.

Cabe aclarar que, existe una probabilidad a de que el médulo A del suelo
sea menor que el valor dado por la ecuacion A.26.
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Finalmente, la deformacion 6, de un estrato de suelo friccionante de
espesor Az, se obtiene usando la ecuacion A.22.
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Tabla A.1. Variable aleatoria t de Student

a (%) 2.5 5 10 15 20 25 30 40 50

Ta 1.978 | 1.657 | 1.288 | 1.041 | 0.844 | 0.676 | 0.526 | 0.254 0

A.4, Calculo del asentamiento inmediato
de una zapata rectangular

o

Se debe calcular

170 ‘

el asentamiento

et e SR LR

N
9]

de la zapata rectangular

}

de concreto reforzado 200 _
de la figura A.E-1. R 30 -j&—

|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
|
T
|
\I/

FFGURA A.E-1. ﬁistancias en centimetros
Ejemplo l630 kN Croquis sin escala

30

30

Arenalimpia  N=25 golpes y=16kN/m? ¢=37° 30

Arenalimosa  N=32golpes y=18KkN/m3 ¢=39° 40

50

Limo arenoso N =28 golpes y=17kN/m3 (=38°

Roca




Solucion

La determinacidn de los incrementos de esfuerzo se lleva a cabo usando
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la presién de contacto entre el suelo y cimiento que en este caso vale
q=197.35kPa.

En la tabla A.E-1, se exhibe el computo de las deformaciones de los tres
estratos del suelo. Las presiones por peso propio y los incrementos de
esfuerzo se obtienen a la mitad de cada estrato. Se usaron las ecuaciones
A.22 a A.27.

Tabla A.E-1.a=20%

Estrato A Dyo K, v Dbeo o, o, o, c f Y4
kPa kPa kPa kPa kPa mm

1 504.92 | 12 |0.398  0.285 7.185 |196.71 | 117.05 119.40 | 0.734 | 0.658 | 1.02

2 665.95| 18 |0.371  0.270 10.448  180.11 | 53.09 | 47.82 | 0.520 | 0.848 | 1.36

3 573.39 | 25.85 | 0.384 | 0.278 | 15.240 | 134.84 | 15.81 | 11.33 | 0.400 | 0.944 | 1.80

Suma | 4.18

Ahora, ilustremos la aplicaciéon del método no lineal con el computo de
la deformacién del estrato 1.

La presion vertical inicial a la mitad del estrato 1 es:
P,e=0.75(16)=12kPa

K,=1-sen 37°=0.398

La relacién de Poisson es: v= 1 +OK = 0.398/(1 +0.398) =0.285

0

Peo=[(1+2(0.398))/3] (12) =7.185 kPa




Los incrementos de esfuerzo normal a la mitad del estrato valen:
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0,=96.71kPa
0,=117.05kPa

0,=119.40kPa

(&)

f=1—v(a1+a2)=1_\,[w]

z

f=1-0.285[(117.05+119.40) /196.71] =0.657

c=b1+b2(a1+az)=bl+b2(0xly)
Gz

c=1/3+(1/3)[(117.05+119.40)/196.71] =0.734
A,=26.25N"1% (ecuacion A.25)

A,,=26.25(25)"1=981.32

Para:
a = 20%
ta = 0.844 (tabla A.1)

Reemplazando en la ecuacién A.27, se tiene:

C= e—0.784 (0.844) \/1.00758 +0.0152 (1n 25 - 2.976)2

@)
Il

0.515
CA,,=0.515 (981.32) =504.92

b
Il




Sustituyendo valores en la ecuacién A.22, se tiene:

0.657 [(7.185+0.734(196.71)*% - (7.185) -]
§,={1-e (1-0.5)(0.734)(504.92)(101.3)"% (0.3)

z

5,=0.001017m=0.102cm

Para obtener la deformacion de los estratos 2 y 3, se procede en forma
similar. De acuerdo con la tabla A.E-1, sumando las deformaciones de
los tres estratos con a=20%, se encuentra un asentamiento total de
62;=4.18 mm. Para a=50 % (hundimiento promedio), se usa un procedi-

miento andlogo y se halla 6z,=2.15mm.

Finalmente, es interesante comparar estos asentamientos con el obte-
nido segun las férmulas de Steinbrenner (Terzaghi, 1943) y (Denver,
1985), el cual resulta de 4.4 mm muy similar a:

8z,=4.18 mm con a=20%

A.5. Conclusiones

Ya que la presiéon de confinamiento varia durante la construccién de
una obra de ingenieria debido a un elemento del suelo, se plantea una
ecuacién diferencial constitutiva para el calculo de la compresion del
elemento, en la cual la deformacién unitaria es, inversamente, propor-

cional a la presion de confinamiento (ecuacion A.15).
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La ecuacién diferencial constitutiva se integra para el intervalo de varia-
cién de los incrementos de esfuerzo ocasionados por la obra de inge-
nieria, lo cual permite encontrar una expresion para el computo de la

deformacién de un estrato de arena (ecuaciéon A.22).

Se presentd un ejemplo para el calculo del asentamiento de una zapata
aislada que estd apoyada sobre tres estratos de suelo arenoso.
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ANEXO

B

Calculo de asentamientos
en suelos friccionantes.

Método de Schmertmann

B. Calculo de asentamientos en suelos
friccionantes. Método de Schmertmann

El asentamiento de una zapata se calcula con la siguiente expresion (Sch-
mertmann, 1970):

§=C,Cyq, . [Ei] Az (B.1)

s

donde:

g, : eselincremento neto de carga =q - pvd.

q : eslapresion de contacto entre el cimiento y terreno.

P - es la presion total inicial en el suelo, al nivel de desplante del
cimiento.

C, : eselcoeficiente que toma en cuenta la profundidad de desplante.
=1-0.5(p,s/q,) 0.5

C, : es el coeficiente que toma en cuenta el flujo viscoso (creep) del
suelo=1+0.2 log,, (t afios/0.1)

I, es el factor de influencia de la deformacién unitaria vertical,

cuyo valor se muestra en la figura B.1.
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ajo el nivel

Profundidad relativa b
de la cimentacién

Factor de influencia del esfuerzo ver-
tical de una cimentacidn rigida I,

0 0.1 02 03 04 05 0.6

|
ST
B Vs
2 B Punta I 05+01[q"]
al,=0. . 7
> N > un s pvp
B
7/
/
/7
/
/
2B Lo - _
(wseE=259)] FIGURA B.1. Diagramas del
o \ Lot factor de influencia de los
) B esfuerzos verticales
y (use E;=3.5¢,)
3B (Schmertmann, et al., 1978)
, 7/
7
/]
7
7
/7
4B
B
q
Ly e
B L
o paragp =1

Bpara%>10 l l l P

Profundidad hacia la punta I,

La méaxima magnitud de I, vale:

Kl

S|

= & &

©

0.5+0.1(q,/p.) 1/2.
es el modulo de deformacién del suelo.

2.5 gc (zapata cuadrada, L./ B=1).
3.5 gc (zapata corrida, L/B>10).
es la resistencia en la punta del cono.
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B.1. Calculo del asentamiento diferido
de una zapata rectangular

En la figura B.E-1, calcular el asentamiento de la zapata de concreto refor-
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zado para un tiempo de 5 afios, si el numero de golpes de la SPT fue de 15.

y
1.7m
FIGURA B.E-1.
Ejemplo de zapata E@
aislada 1>
0.3 T X
2.0m l
Sin escala '
D;=58% @*=37°
! i 26t
v;=1.6t/m3

&5

Anotaciones en metros

Solucion

El subsuelo se dividid en estratos de 20 cm de espesor. En la tabla B.E-1,
se presenta el computo del asentamiento para los tres primeros estratos.
Para el computo del factor I, se utilizé la grafica para una zapata cua-
drada, ya que el cimiento de este ejemplo es muy cercano a ella.




Al tomar en cuenta las deformaciones de 17 estratos de 20 cm de espesor,
hasta una profundidad de 2B=3.4 m bajo el nivel de desplante, se obtuvo
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un asentamiento total de 0.924 cm.

Tabla B.E-1. Calculo del asentamiento

Estrato =z I, I,Az/Es 5
m m

1 0.1 0.1688 2.572x10-5 0.0002554

2 0.3 0.3063 4.667x10-5 0.0004635

3 0.5 0.4438 6.763x10-° 0.0006716

q,=7.892t/m? q.=3.5N=3.5(15)=52.5kg/cm?, Es=2.5¢,=1312.5t/m?
C,=1-0.5(0.96/7.892) =0.9392

C,=1+0.21og 10 (5/0.1)=1.34




METODO DE KONDNER

Para empezar, consideremos una muestra de suelo sometido a una
prueba de compresién triaxial; la forma de la curva esfuerzo-defor-
macidén unitaria es parecida a la de una hipérbola como se indica en la
figura C.1. Kondner propone la siguiente expresion para el computo de

la deformacién (Duncan y Chang, 1970).

£ (C.1)

(01_03): a+be

Enseguida, obtener los valores de a y b, derivando la ecuacién C.1 con

respecto a €:

d(ol—crs) B €
de  (a+be)?

el moédulo tangente inicial es la pendiente de la curva esfuerzo-deforma-

cién unitaria cuando esta tiende a cero, es decir:

1
de 0 a

la ecuacion C.1 se puede poner en la forma:
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(0,-0,) =

(01 - 03)ult se obtiene cuando € = oo (figura C.1), es decir:

1
(01 - Gs)ult = 7? 4 ,
- J_ Asintota = (01-03) 4, = b
¢
I .
de lo anterior: - E=§
3
N 1
3
Ny
1 3
a=— %
E; o
R3]
=
(V]
3
1 b=
b= a
(01 - G3)ult Deformacién axial - €

FIGURA C.1. Curva esfuerzo-deformacion
hiperbélica (Duncan y Chang, 1970)

La asintota (01 - 03)uh es mayor que la resistencia a compresion (01 - 03)f
en una pequefa cantidad. La asintota se puede relacionar con la resis-

tencia mediante el factor R;de la siguiente forma:
(01 - Gs)f =Ry (01 - 03)ult (C.2)

donde:
R; : esun factor que varia entre 0.75y 1.0
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La ecuacion C.1 se puede escribir asi:

€
(0,-0,) = ; = (C.3)
- —L
E (0,03

la deformacidén unitaria vale:

€= (9:-0,) ] (C.4)

Estudios experimentales de Janbu (1963) han mostrado que la relacion
entre el mddulo tangente inicial y la presién de confinamiento se puede

expresar asi:

o5 "
Ei=Eio+K'Pa I (C.S)
P

a

donde:
p. - eslapresion atmosférica=10.3 t/m2.

Si se considera que cuando la falla ocurre no se presenta cambio en o,, la
relacion entre la resistencia a compresion y la presion de confinamiento,
en funcién de la ley de resistencia de Mohr-Coulomb, se obtiene de la
siguiente forma (figura C.2):

(01 - Gs)f
2

c . (0'1—0'3)f+0_3

tan ¢ 2

sen=

2(c: +
(01 B 03)f _ (c Ccosp+0,sen (p) C.6)
1-seny
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FIGURA C.2.
Obtencion @
del esfuerzo
desviador de
falla

el X

0 a.

W

El método de Kondner se puede aplicar al cdlculo del asentamiento de
un cimiento de la siguiente forma: en un elemento de suelo considere-
mos que el esfuerzo o, es igual a la presiéon media de confinamiento:

O-3=p3:pco+i(o-z+ O-x+o-y) (C.7)
6

con 0,=p,, se obtiene el moédulo tangente inicial E; (ecuacién C.5). El

esfuerzo principal mayor es o, =p,,=0,, por lo tanto:
1
(GI_GB)ZGZ_Z(0-2+ o, +0,) (C.8)

la deformacién unitaria € se halla sustituyendo a (o, —0,) en la ecuacién
C.4. El médulo del suelo para este nuevo nivel de esfuerzo desviador es:

(01 - 03) (C.9)
€

E =

s

la deformacion de un estrato de espesor h se calcula con la ley de Hooke:

5=Z[(Uz—\’(0x+0y)] (C.10)

s
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En la tabla C.1, se muestran propiedades aproximadas del suelo que se
pueden utilizar en la férmula de Janbu (ecuacién C.5) cuando se aplica el
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método de Kondner.

Tabla C.1. Valores aproximados de Ky N
de la férmula de Janbu en suelos
friccionantes cuando se aplica

el método de Kondner

Normalmente
Precargado
cargado
Estado Dr N q. n K
kg/cm?
Muy suelto <0.2 <4 <20 0.65 <220 <670
Suelto 0.2-0.4 | 4-10 20-40 0.65-0.62 220-460 670-1390

Medianamente | 0.4-0.6 | 10-30 | 40-120 | 0.62-0.58 460-1280 1390-3840
compacto

Compacto 0.6-0.8 | 30-50 | 120-400 | 0.58-0.55 1280-2080 3840-6240

Muy compacto | >0.8 > 50 > 400 0.55 >2080 > 6240
D, : eslacompacidad relativa.
N : eselnumero de golpes en la SPT.
g. : eslaresistencia en la punta del cono holandés.

C.1. Calculo del asentamiento de una zapata
rectangular por el método de Kondner

Ejemplo C.1

En la figura C.E-1, calcular el asentamiento de la zapata utilizando el
método de Kondner con las siguientes propiedades del suelo:




()
@)
1.7 y 4
J/m
K=665, n=0.61, R,=0.9, f=37°, =
K,=0.398, v=0.285, y= 1.6 t/m?, é
N=15 golpes [05] o
0.3 T X
FIGURA C.E-1. Suelo 2.0m l
friccionante
Sin escala

Dy=58% Arena

*=37° Ss=2.6
¢ S 26t
v,=1.6t/m3 Suelo friccionante
|
[

Anotaciones en metros
El subsuelo se dividi6 en estratos de 20 cm de espesor. En la tabla C.E-1,

se presenta el computo del asentamiento para los tres primeros estratos.

Altomar en cuenta las deformaciones de 17 estratos de 20 cm de espesor,
hasta la profundidad de 3.4 m bajo el nivel de desplante, se obtuvo un
asentamiento total de 0.60 cm.

Tabla C.E-1. Método de Kondner. Ejemplo

Estrato Espesor p,, | p,,, O, O, | O, p. (0,-0,) E; (0,-0%); € E, )
m t/m2 | t/m2 | t/m2? | t/m2  t/m? | t/m2 | t/m? t/m? t/m? t/m? m

1 0.2 1.12 | 0.671 | 7.884 | 5.118 | 5.293 | 3.720 | 4.835 |3680.098 | 11.245 | 0.002143 | 2255.914 | 0.000436

2 0.2 1.44 | 0.862 | 7.708 | 3.471 | 3.373 | 3.288 | 5.282 |2142.714| 9.938 |0.002967 | 1780.287 | 0.000647

3 0.2 1.76 | 1.054 | 7.203 | 2.191 | 1.971 | 2.948 | 5.308 |2004.824 8.911 | 0.003584 | 1481.301 | 0.000812




METODO DE FREDLUND Y RAHARDJO

Una arcilla parcialmente saturada se encuentra sometida a dos clases de
esfuerzos: (a) un esfuerzo total (p,—u,) que es debido a la presidn externa
sobre el sueloy (b) una succién (1, - u,,) que es debida a un esfuerzo interno
por efectos capilares. La variaciéon de alguno de estos esfuerzos ocasiona
una deformacion del suelo o una reduccion de su relacién de vacios.

Asi, denominemos presidn total-succidn, p,,, a la suma de los dos esfuer-

Z0s anteriores.

Po=(py— 1) + (1, - )

En la figura D.1, se muestra una curva de compresibilidad, en la cual en
el eje de las abscisas hemos trazado la presién p,,.

El decremento de relacidn de vacios del suelo es (figura D.1):

e

Ae=C,log [@] (D.1)

vso

FIGURA D.1. Suelo cohesivo
parcialmente saturado
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La deformacion de un estrato de espesor H vale:

[AeHJ
AH= (D.2)
l+e,

Ahora, supongamos que deseamos valuar la deformacién que sufre una

estructura al variar la succién de la temporada de estiaje a la tempo-
rada de lluvias (figura D.2). Antes de la construccion de la estructura, la
presion total vertical a la profundidad z vale (p,,-u,); ademas, el suelo
esta sometido a una succién que vale (u,-u,,), por lo tanto, la presion
total-succion inicial, p,,,, esta dada por:

Pys= (pv_ ua) + (ua_ uwo) (D°3)

FIGURA D.2.
Expansion de un
estrato de arcilla

Arena compacta I_
VA _| P H1

- D Arcilla H,

Roca

La construccion de la estructura produce un incremento vertical de
carga Ap=o0,. Si posteriormente la succién cambia a otro valor u,, la pre-
sidn total-succidn final serd:

pvsf = (pvo - ua) +o,+ (ua_ uwf) (D-3)
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la expansién del estrato de arcilla la obtenemos con las ecuaciones D.1y D.2:

Ae=C,log (pvo_ua)+0z+ (u"_uwf) (D.5)
' (pvo - ua) + (ua - uwo)

AeH
AH=
l+e,

La valuacién de p,,, se puede llevar a cabo con la realizacién de una

prueba de volumen constante que consiste en aplicar una carga dada al
suelo, para luego sumergir este en agua; la arcilla tiende a expandirse,
por lo que, se incrementa la carga para evitar dicha expansion; el pro-
ceso se continua hasta que el espécimen no muestra ya tendencia a
expandirse. A partir de esta presidn, la prueba se continua en forma nor-

mal, cargando y descargando el suelo (figura D.3).

FIGURA D.3. Prueba de
volumen constante
(Fredlund y Rahardjo, 1993)

e L - -

Presion de
C expansion no
s corregida
Ae P¢ (Estado final Presién de
i de esfuerzo) expansion
Wl Y _ 0 corregida

(Estado inicial
de esfuerzo)

Curva en la descarga

Relacién de vacios

\/

log (o, 1,)
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La presidn corregida p, se logra de la siguiente forma (Fredlund y
Rahardjo, 1993): se obtiene el punto de maxima curvatura donde la curva
se acerca al tramo de recompresion (figura D.3). Tracese en este punto
una recta horizontal y una recta tangente; la presion corregida se obtiene
como la interseccion de la bisectriz a las dos rectas anteriores y una recta
paralela al tramo de descarga que fue trazada tangente a la curva de
recompresion. En la practica, se considera que p,,,=p,’. Esta correccion
se hace debido a efectos de la alteracion del suelo al pasar del campo al
laboratorio (Fredlund y Rahardjo, 1993).

La magnitud de u,se tiene que estimar para la condicién mds desfavora-
ble en el campo. Un extremo puede ser, u,,=0, lo que implica que la pre-
sién en el agua puede ser igual o mayor que la presiéon atmosférica. Sin
embargo, no necesariamente se presenta esta condicién extrema, pues
en sitios aridos con buen drenaje nunca se presenta una saturaciéon com-
pleta del suelo. En este sentido, es conveniente realizar mediciones de
campo durante varios afios para tener valores estadisticos de las varia-
ciones de la succidn en cada localidad.

Se puede emplear el mismo criterio para valuar la contraccion de la arci-

lla al pasar de la temporada de lluvias a la de estiaje. Considerando el
mismo ejemplo, en la temporada de lluvias vale:

Pyso= (pvo - ua) +o,+ (ua - uwo)
en la época de estiaje, la succién vale (u,—u,,) y la presién final:
pvsf = (pvu - uu) to,+ (ua_ uwf)

la contraccion se obtiene aplicando las ecuaciones D.1y D.2.
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D.1. Calculo de la deformacion por el método
de Fredlund v Rahardjo

La estructura de una planta es de 8 por 16 m, con g=3 t/m2. En el suelo

(D
O
Z
=
m
Z
O
@)

(figura D.2): C,=0.09, ¢,=1.9. En una prueba de volumen constante:
p, =45kg/cm? (en temporada de estiaje).

Al pasar a la temporada de lluvias, la succién se reduce a 5 kg/cm?. En
temporada de estiaje, la succion aumenta de 5 a 44.8 kg/cm?2.

Ahora, calcular los movimientos de la arcilla al pasar de la época de
estiaje a la de lluvias y de esta a la de estiaje.

Solucién

P = 1.8 (06)+15 (0.3)=153t/m2
o, = 2.986t/m?2

Enseguida, calcular la expansion de la arcilla al pasar de la temporada de
estiaje a la temporada de lluvias:

pvso El.ps' =45 kg/Cm2

en la temporada de lluvias: p,,=0.153+0.299 +5=5.452kg/cm? y cuando
se aplican las ecuaciones D.1y D.2, se obtiene:

Ae=0.09 log (5.452/45) = —0.0825

AH= (AeH J =-0.0825 (0.6)/(1+1.9)=-0.0171m
l+e,

la arcilla se expande 1.7 cm.




Por ultimo, calcular la contraccion al pasar de la temporada de lluvias a

la de estiaje:

(D)
O
Z
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Duso=5.452 kg/cm?

Doy = (Pro—tta) + 0.+ (1, — 11,,) = 0.153+0.299 + 44.8 = 45.252 kg / cm?

Ae
AH

0.0827
0.0171m

la arcilla se contrae 1.7 cm.




Calculo de las deformaciones

Para el calculo de las deformaciones, se pueden utilizar férmulas obteni-
das con la teoria de la elasticidad:

1
§,= il (0,-v(o,+0,) H (E.1)
donde:
o, : eselincremento del esfuerzo normal en direccién vertical a la

mitad del estrato.

0,y0,: son los incrementos de esfuerzos normales en las direcciones
horizontales a la mitad del estrato.

H : eselespesor del estrato.

6, : esladeformacién en el estrato.

Por tanto, se requieren conocer los esfuerzos actuantes en el estrato. A
continuacion, se presentan algunos casos concretos en donde a partir
de la distribucion de la carga aplicada en la superficie del terreno, los
esfuerzos pueden estimarse.
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E.1. Carga uniformemente repartida
en un rectangulo
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La expresion para determinar los esfuerzos normales verticales, bajo la
esquina de un rectangulo que es sometido a una carga uniforme g que es
aplicada en la superficie, se observa enseguida (figura E.1):

F1GURA E.1. Incrementos

de esfuerzos normales,

. bajo la esquina de un
\</ y X rectangulo, que estdn

sometidos a carga

uniforme en un medio

z |0 semiinfinito

GJ’
R o.

| Z

Para o, (Damy, 1985):

o‘z:i [[ 1 +1] X2 | tan™ xy] (E.2)

22 Yz ) A ZA

para o, y o, (Dashké y Kagan, 1980):

gxzi T__X& —tan‘1é+(1—2v) tan"* 2 —tan™! 4 (E.3)

o-xy:i E — % _tan_l %+ (]_ —2\/) tan‘l £—tan_l fo (E4)
2|2 (2+22)A xy y Yz

A=4,Xz+y2+zz (E.S)




E.2. Carga uniformemente repartida
en un circulo
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Los esfuerzos normales bajo el centro de un circulo cargado estdn dados
por (Yoder, 1967):

1 (R2+22)%/2 ’
—_ 3
o = q 1+2v-2z2 (1Tv)+ Z . (E.7)
2 (R2+22)/2  (R2+22)%/2
donde:
R : esdelradio del circulo.

FIGURA E.2. Incrementos
de esfuerzos normales,
bajo el centro de un
circulo, que estan
sometidos a carga
uniforme en un medio
semiinfinito




E.3. Carga triangular

Cuando la carga que se aplica en la superficie es de tipo triangular (figura
E.3), se pueden utilizar las férmulas de Hamilton Gray (Juarez Badillo y
Rico, 1980).

B
L 1
n 1
F1GURA E.3. Esfuerzos
> normales ocasionados
por una carga
triangular
A B
a N/
Z O, lo-zb
— WV

Bajo el punto A:

Opp= PL
21B

B . BL
+| — || sin (E.8)
L (B2L2+B222+ 222 +2+)"/2

bajo el punto B:

z(L2+Bz+z2)1/2 ~ 2
L2422 (L2 + Zz)l/z

o| 2 ST - (E.9)
’ 2nB (L2+z2)1/2 (32+Z2) (BZ+L2+Z2)1/2 .

donde:

L : eslalongitud de la carga triangular.
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E.4. Cimientos sujetos a carga vertical
vy momento

Reaccion del terreno trapecial

En numerosas ocasiones en la practica, un cimiento se ve sometido a carga
vertical y momento. Por ejemplo, una columna le trasmite, usualmente,
a una zapata aislada, carga vertical y momento. El efecto de un sismo se
traduce en fuerzas cortantes y momentos al nivel de cimentacion; asi, un
edificio alto desplantado sobre una losa de apoyo o un cajén de cimenta-
cién, en una region sismica, trasmite al terreno de cimentacién un fuerte
momento de volteo, el cual ocasiona deformaciones en dicho terreno que
pueden llegar a ser muy importantes; por lo tanto, se hace necesario deter-
minar las deformaciones del suelo ocasionadas por una fuerza vertical y

un momento de volteo, tema que trataremos en este inciso.

Ahora, consideremos un cimiento sometido al sistema de cargas de
la figura E.4 y supongamos que la reaccion del terreno es la suma de
una reaccién uniforme debida a la carga Q y a una reaccién debida al
momento M. La reaccion uniforme se obtiene del cociente Q/A, siendo A
el area del cimiento, mientras que la reaccién provocada por el momento
se obtiene en forma aproximada utilizando la férmula de la escuadria:
Ao = (M / I)y. Entonces, observamos que la reaccién del suelo se calcula

con la siguiente expresidn:

Q M
o=+ __ (E.10)
A I Y
donde:
I . eselmomento de inercia de la planta de la cimentacién.
y ¢ esladistancia del centroide del area de la cimentacion a la fibra

donde se esté calculando el esfuerzo.
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(D)
@)
B/2 B/2 FIGURA E4. 5
k # A Reaccion del m
terreno. Cimiento Z
Q . O
M /‘v\ sometido a S
carga vertical y

A momento

| | B
LT 11 1 11 1 1 Joa

+
| //L/J//T T ameo

vmer) |

] (o

En los puntos extremos A y B del cimiento, los esfuerzos se calculan asi:

(7))
35

si el cimiento es rectangular de ancho By longitud L:

6M
Q _ oM (E.11)
BL LB

Q 6M

o (E.11)
BL LB




por la tercera ley de Newton, la carga sobre el terreno es la figura E.4,
pero con sentido de arriba hacia abajo es la (figura E.5):

£

F1GURA E.5. Carga ‘
trapecial sobre el

terreno
M Q

Por lo tanto, para determinar las deformaciones del suelo provocadas

por un cimiento con carga vertical y momento es necesario determinar
el estado de esfuerzo dentro de la masa de suelo que es ocasionado por la
carga de tipo trapecial de la figura E.5.

Cuando solo se desea determinar el esfuerzo normal vertical en la masa
de suelo, el problema se puede dividir en una carga rectangular o, y en
una carga triangular o, (figura E.5). El esfuerzo normal ocasionado por
la primera se calcula con la férmula de Damy (ecuacién E.2), mientras
que para la carga triangular se pueden emplear las férmulas de Hamilton
Gray (figura E.4, ecuaciones E.8 y E.9).

Ademas, cuando se requiere conocer sobre el esfuerzo normal vertical
0,y los esfuerzos normales horizontales o, y 0,, el problema se puede
resolver dividiendo la carga trapecial en un nimero n de cargas unifor-
mes como se ilustra en la figura E.6. Los esfuerzos buscados se obtienen
aplicando las ecuaciones E.2 a E.5 para cada una de las cargas uniformes

en las que se dividio la carga trapecial.
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FIGURA E.6. Carga trapecial dividida en un nimero n de cargas uniformes
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Reaccion triangular

Cuando el momento de volteo es alto, puede ocurrir que se presenten
en un extremo esfuerzos tedricos de tensién entre el cimiento y terreno
(figura E.7). En la realidad, la resistencia a la tensién entre estos dos
materiales es practicamente nula, por lo que, no existe dicha zona de
tensidn; por lo anterior, se requiere determinar la reaccidn del terreno

ignorando esta zona de tension.

FIGURA E.7. Esfuerzos tedricos de tension en el contacto cimiento-suelo

B/2 B/2

T
*




Ahora, supongamos una reaccion triangular como la indicada en la figura
E.8. Por equilibrio de fuerzas verticales, tenemos:

o0,C , ..
; =(Q=4drea del tridngulo
B/2 B/2
= -+ =
Q

FIGURA E.8.

Reaccion

triangular 4 i i

o-ll
= c

IM,= <" +<_—M=0 (E.13)

3M
C=1.5B—- —— (E.14)
Q
de la ecuacion 3.16:
o, = (E.14)

En consecuencia, dado un cimiento en el que las cargas Q y M ocasionan
esfuerzos tedricos de tension en el contacto entre el terreno y suelo, la
reaccion de este, suponiéndola triangular (figura E.8), se obtiene utili-
zando la ecuacién E.16 para determinar la distancia C y la ecuacién E.17
para obtener el esfuerzo o,.
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Los esfuerzos en el interior del medio eldstico que son ocasionados por la
carga triangular se hallan empleando las ecuaciones E.8 y E.9 del inciso

anterior.

E.5. Formulas para deformaciones elasticas

Las deformaciones instantdneas en los suelos se pueden calcular, de
manera aproximada, utilizando las expresiones que proporciona la teoria

de la elasticidad.

El asentamiento de la superficie de un medio semiinfinito homogéneo
e is6tropo, bajo la esquina de un rectangulo sometido a carga uniforme-
mente repartida q, estd dado por la férmula de Schleicher (Terzaghi, 1943):

1-v2 B+4/B2+12 L++/B2+12
5| A0V (1), BHVEIHLE |y LHNBRAL2 (E.16)
nE L B
donde:
B : eselancho del rectangulo.
L es la longitud del rectangulo.
E : eselmoddulo de elasticidad del medio.
Y es la relacion de Poisson del medio.
Si el cimiento es cuadrado, la ecuacién E.16 se convierte en:
2gB(1-v?)In(1+4/ 2
g 2aB(1-v*)In( V2) (E.17)
nE
1.763gB (1 —v?
§= aB(1-v?) (E.18)

nE
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E.6. Rigidez lineal vertical

La rigidez lineal vertical se define como el cociente de la carga vertical
concentrada, Qv, entre el asentamiento vertical que produce dicha carga.
En un cimiento de planta cuadrada de ancho B, la rigidez lineal vertical

esta dada por:

.891EB
V:io 89 (E.19)
1-v2?
Si el medio elastico tiene un espesor, H, el asentamiento bajo la esquina
de un rectdngulo sometido a carga uniforme, g, estd dado por la férmula
de Steinbrenner (Juarez Badillo y Rico, 1980):

nE

8:[‘1(1“’2)] [Lln (B++/L2+B2)y/L2+ H2 Bl (L++/12+ B2)\/Be+ F2 }

L(B+A) B(L+A)

+ 9 (l—v—2v2) H tan-! E
2nE HA (E.20)

A=4/L2+B2+H2 (E.21)

Cuando existe un medio estratificado como el de la figura E.9, formado
por n estratos de propiedades elasticas E y v, el asentamiento de la super-
ficie se puede calcular utilizando la ley de Hooke para cada estrato:

sz=]15 [Gz— V(O‘x+ O'y)] (E.22)
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donde:

0,0,y 0,: sonlosesfuerzos normales vertical y horizontal ocasiona

dos por la carga aplicada en la superficie del medio.

es la deformacidén unitaria del estrato.

La deformacion del estrato estd dada en unidades de longitud por:

S§=¢, H (E.23)
donde:
H : eselespesor del estrato.
B/2 B/2
[ le ]
. Q

FIGURA E.9. Medio M /I:\
estratificado A B

Hl El,Vl

Hz Ez,Vz

H, E; v,

H, E, v,

4

La deformacion de la superficie serd la suma de las deformaciones de

cada estrato.
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E.7. Circulo cargado

En un circulo con radio, R, que es sometido a una carga uniforme, ¢, en su

superficie, el asentamiento bajo el centro esta dado por (Zeevaert, 1973).

svzjm (E.24)
2E

el desplazamiento horizontal de un circulo sometido a una carga hori-
zontal, Qh, esta dado por (Richart, et al., 1970):

_ (7 - 8V) Qn
Sh—m (E.25)

el giro ocasionado por un momento, M, vale (Richart, et al., 1970):

_3(1-v)Mm
T e
E

con las expresiones anteriores, se pueden obtener las rigideces lineal y
angular de un cimiento de planta circular. La rigidez lineal vertical se

define como la carga vertical entre el asentamiento que produce:

Q, 2ER

_ (E.19)
) 1-v2

K,=

<

la rigidez lineal horizontal se define como la carga horizontal entre el

desplazamiento horizontal que produce:
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g% 32 (1-v)GR (E.29)

O-h 7_8V

la rigidez angular o rigidez de rotacién se define como el cociente del
momento entre el giro que produce:

_M _ 8GR*

= E.29
»  3(1-v) ( )

K

T

Giro de un rectangulo sometido a un momento

El giro de un rectangulo sujeto a un momento, M, (figura E.10) se puede
calcular determinando la carga de tipo trapecial (ecuaciones E.13y E.14)
o triangular (ecuaciones E.16 y E.17) cuando actta sobre el terreno. Pos-
teriormente, se divide la carga en un nimero n de cargas uniformes
(figura E.6) y se determinan los esfuerzos normales o,, 0,y 0, con las
ecuaciones E.2 a E.4 a la mitad de cada uno de los estratos del subsuelo.
La deformacidn unitaria de cada estrato se obtiene aplicando la ley de
Hooke (ecuacién E.25) y la deformacién en unidades de longitud, utili-
zando la ecuacién E.25. Esta operacion se realiza bajo los puntos A y B de
la figura E.6 con lo que se determina, mediante la suma de las deforma-
ciones de cada estrato, la deformacién en la superficie, con estos resulta-
dos se puede calcular el giro del

rectangulo sometido a momento.

FIGURA E.10. Giro de un rectangulo

Eje de giro 12
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Segun las NTCDS (Normas Técnicas Complementarias para Disefio por
Sismo): «...en forma simplificada, se puede usar el siguiente artificio:
se obtiene el momento de inercia del rectangulo I en el sentido como
se estd analizando y se determina el radio equivalente a un circulo que
tenga el mismo momento de inercia del rectangulo».28

/4
U )
TT

Con el radio equivalente, R, se emplea la ecuacién E.27 para determinar
el giro de la cimentacién de la planta rectangular.

El criterio anterior es valido cuando la longitud del cimiento es similar
al ancho del mismo. Para valores de longitud mayores que tres veces el
ancho del cimiento es conveniente usar la férmula de Frohlich, para una
cimento continuo (de longitud infinita) de ancho B (Zeevaert, 1973):

=tan-! 16(1_V2)A_/I (E.32)
P R -
donde:
M : esel momento por unidad de longitud del cimiento (t:m/m).

Para las deformaciones permanentes acumuladas por la repeticion de
cargas, en forma aproximada y Unicamente para fines de anteproyecto,
se pueden emplear las siguientes expresiones:

8pN=6p(1+alogN) (E.33)

28 Gobierno del Distrito Federal, «<Normas Técnicas Complementarias para
Disefo por Sismo», Gaceta Oficial del Distrito Federal, t. 11, num. 103-bis, 6 de
octubre de 2004.
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donde:

log :

es la deformacion permanente debida a N repeticiones de carga.
es la deformacién permanente correspondiente a la primera
aplicacion de carga.

es el nimero de repeticiones de carga.

es el coeficiente que depende del tipo de suelo. Para suelos gra-
nulares a = 0.25.

es el logaritmo decimal (base 10).
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Teoria de la consolidacidn primaria
de Terzaghi
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2
. . . . 3
Asentamiento diferido a causa del incremento
neto de carga
y
Segun el RCDF (Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal):
. .7 . . . A
Al considerar que la presion efectiva en una arcilla saturada no cambia
en forma importante por una excavacion, entonces, el asentamiento a .
largo plazo se calcula empleando el incremento neto de carga, el cual
es el resultado de sustraer de la presion o carga total transmitida al
suelo por una subestructura o un elemento de ella, la presion o carga <
total previamente existente en el suelo al nivel de desplante.”
)
Ademas, si el terreno de cimentacidn consiste en arcilla, el asentamiento
debido a la cedencia lateral del suelo es, usualmente, pequefio en com- E

paracién con el asentamiento total; por esta razén, aun el asentamiento
de cimentaciones en estratos de gran espesor de arcilla puede ser eva-
luado por métodos basados en la deformacién unidimensional (Terzaghi
y Peck, 1967). Es decir, para calcular los asentamientos diferidos, unica-
mente, hay que utilizar el esfuerzo normal vertical o,.

29 Gobierno del Distrito Federal, «Reglamento de Construcciones para el Dis-
trito Federal», Gaceta Oficial del Distrito Federal, enero 29 de 2004.




En el anexo G, se presenta la valuacién del asentamiento a largo plazo en
una cimentacion compensada. Cabe aclarar que, si se desea obtener, adi-
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cionalmente, la evolucidon del hundimiento, se puede emplear la teoria
de consolidaciéon de Terzaghi-Zeevaert que considera, adicionalmente,
la componente de deformacién por viscosidad intergranular (consolida-
cion secundaria) (Zeevaert, 1985).

F.1. Deformacion vertical de un estrato de arcilla
Ahora, consideremos un estrato de arcilla de espesor inicial, h,, el cual al
ser sometido a un incremento de carga sufre una deformacion vertical,

8, (figura F.1), quedando con un espesor final, h,:

§=h,—h, (F.1)

Vacios h,

FIGURA F.1. Estrato de arcilla ..
Sélidos h

e _hvl F.2

. (F.2)
h

ezzf (E.3)

supongamos que la compresion vertical se debe, inicamente, a una reduc-

cién de los vacios del suelo, entonces, (figura F.1):




h,=h, +h, (F.4)
h,=h,,+h, (E.5)
al reemplazar las ecuaciones F.4 y F.5 en la ecuacién F.1, tenemos:
6=h,—h, (F.6)
cuando se sustituyen las ecuaciones F.2 y F.3 en la ecuacién F.6, se da:
S=e h,—e,h,= hs(el—ez)

al dividir ambos miembros entre hl, se tiene:

h
Ty 7%

si se toman en cuenta las ecuaciones F.4 y F.2:

& h,

s [ n

E = e, hs+hs] (el_e2)

s [ 1
E = _1+61](e1_e2)

Ae=¢e,—e, (F.7)

Szl Ae ]hl
1+e, (F.8)

)
O
Z
_|
m
Z
O
@)




la ecuacién F.8 permite calcular la deformacion vertical de un estrato de
suelo de espesor inicial, h,, en funcién de su decremento en relaciéon con

vacios y en su relacidn de vacio inicial.

F.2. Ecuacion diferencial de la consolidacion
primaria

Este es un estrato de arcilla de espesor H con el NAF (Nivel de Aguas Fred-
ticas) en la superficie del terreno (figura F.2 a); los diagramas de presién
total, hidraulica y efectiva se muestran en la figura F.2 a. Consideremos
que aplicamos una carga unitaria vertical, ¢, en un area suficientemente
grande para que el incremento de la presion vertical sea constante con
la profundidad; ademas, estimemos que se permite el drenaje en la fron-
tera superior del estrato de arcilla. Los diagramas de presion en el suelo
quedan como se indica en la figura F.2 b.

pvo NAF o pvo’

a) Diagramas He
de presion
iniciales |p

He
FIGURA F.2.
Diagramas de .
g. Permeable
presiones en un
estrato de arcilla NAF ,
pv v permeable. Y q pv
COnNAF XX - """;I’e':m'ea"e"" """""’177""""""' T
5 t=0+ t=t2
t=t1] “ :;w He
. q \
b) Diagramas de H g \
presion con un a Y v T
incremento de v
carga repartida ) ~ \ He
[t— oo A A
A1 t=0+ T L

Permeable t=t
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Ante todo, calculemos el volumen de salida dV; y de entrada dV;; de un

elemento del suelo de espesor, dz, que esta situado a la profundidad z,
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(figura F.3). La curva de variacion de la presion hidrdaulica en un tiempo,
t, se indica en la figura F.3:

2 t
FIGURAF.3. - v
Variacién de la
presion hidraulica Aol
en el tiempo en un dz
estrato de arcilla
1kd

VI

Ahora, obtengamos el gradiente hidrdulico a la profundidad z (figura F.3,
punto A). La altura piezométrica vale (figura F.2 b):

h—£+ | utdu N
R O

h=i:+ jTu +y
u, =V, (H-y)
pero:
h=H-y % +y
Au

h=H+— (F.9)

w




designemos, Au, al incremento de la presién hidrdulica en el punto A
(figura F.3):

(8u),=(0)

el incremento de la presion hidraulica en el punto B vale (figura F.3):

(A1), =(Au) + [ 2(u) ] dz

0z
el gradiente hidraulico en el punto A (flujo vertical) es:

oh
lA: R

0z

tomando en cuenta la ecuacién F.9:

(i)

el gradiente hidraulico en el punto B es:

- [vleaaz %(Au)+ a(aAz”) dzg

el gasto de salida del elemento (cara I) para un area unitaria en direccion

vertical, utilizando la ley de Darcy vale:

dVI_k( 1 o (aw)
dt KYW) oz

dv,=k| — dt (F.10)
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en forma analoga, el gasto de entrada al elemento (cara II) es:

dvy 9 o (Au)
dt:k[iw] - E(Au)+ . dzg

av, =k [1] 9 g (Au) + agA”) dzg dt (F.11)

w oz

la diferencia entre el volumen de salida y el de entrada se da, restando la
ecuacion F.11 a la ecuacion F.10:

AdV=dV,-dv,

AdV = - [k] laz (a) ]dz dt (F.12)

w 02?2

por otra parte, la deformacién vertical del elemento de espesor, dz, vale,
aplicando la ecuacion F.8:

AdS =[de] dz
1+e

y el decremento de volumen para un drea unitaria en direccion vertical:

AdV = l+e

de ] dz (F.13)

el coeficiente de compresibilidad se define como:

-, de=a,dp/
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reemplazando en la ecuacion F.13, tenemos:

AdV =
v 1+e¢

a.dp,/’ ] dz (F.14)

por otro lado, en un suelo totalmente saturado se cumple:
py=p/+u=p/+u,+Au

dp,=0=dp, +du,+d(Au)

dp,/=-d (Au)
d(Au) = [ o gAt”) ] dt

sustituyendo en la ecuacién F.14, tenemos:

a’v
1+e
_a, (F.16)

1+e¢

d (Au)
ot

AdV = -

] dt dz (F.15)

v

m, se conoce como coeficiente de compresibilidad volumétrica del suelo:

AdV=-m, [agAt”)] dt dz (F.17)
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el volumen de agua expulsada del elemento (figura F.3) debe ser igual al
cambio de volumen del mismo, por lo tanto, las ecuaciones F.12 y F.17
miden la misma cantidad y deben ser iguales:

Ll e on{ e

S

C=— (F.19)
vaw

sea.

a C, se le conoce como coeficiente de consolidacion del suelo:

. [aZ(Au)] _ [ d (Au)] (520,

0z? ot

la ecuacion F.20 mide la variacion del incremento de presion hidraulica
en funcioén de la profundidad y del tiempo, y se conoce como la ecuacion
diferencial del fendmeno de consolidacion primaria para el flujo vertical.

F.3. Solucion de la ecuacion diferencial
de consolidacion

Para la solucién de la ecuacién diferencial de la consolidacion:

. [aZ(Au)] _ [ 3 (Au)] (520,

02?2 ot
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se contemplan las siguientes condiciones de frontera (figura F.2 b):
Au=0 paraz=0" y 2z=2H, paratodot>0

con la siguiente condicién inicial:

Au=q parat=0" y 0<z<2H,

para estas condiciones, la solucién de la ecuacién 0.20 es (Juarez Badillo
y Rico, 1976):

Qi+1)2m2 T

Au= qz §(21+1)T[ l(Zi-;thz] e 4% (F.21)

e

(F.22)

a T se le denomina factor tiempo.

F.4. Grado de consolidacion de un estrato de arcilla

El grado o porcentaje de consolidacién a la profundidad z se define de la
siguiente forma (figura F.4):

U,(%) {jg] (100) =[ q_un] (100)

U, (%)= 1—] (100) (F.23)
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FIGURA F.4. Grado de consolidacién en un estrato de arcilla

ey oy
: \\ Qq\\ I

Permeable

Se define el grado o porcentaje de consolidacién de un estrato de arcilla
de espesor H=2H, de la siguiente manera (figura F.4):

[(q-au)dz
U(%)="————— (100) (F.24)

q(2H,)

U(%)= (100)3 1—[ H f (Au) dz (F.25)

1
q(2H,)

al considerar la ecuacién F.21:

j(Au)dz=qO§i§ 4 )nsen[(2i+1)nz] ewg

2H,

e

N 4 _(2i+i)2n2T 2H, (2i+1)n =z
A T )|

—cos[(Zi-l-l)JT Z]= [cos (2i+ 1)3'( —cos(O)]z —(—1—1)=2

o0 8 _(i+1)*e’T
Au)dz=q(2H — 4
2)“( u) < q( 6) = (2i+1)2ﬂze
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al sustituir en la ecuacion F.25, tenemos:

8 _Qi+1)’mT

U(%)=(100)§1- 2 i | (F.26)

En la ecuacién F.26, observamos que el porcentaje de consolidaciéon de
un estrato depende, inicamente, del factor tiempo: U=£(T). En la tabla

F.1, se muestran los valores de U en funciéon de T:

U (%) T U (%) T
3 0 0 55 0.238
;ri)rl;:é( ijoe)lfCTlon 10 0.008 60 0.287
(Judrez Badillo y 15 0.018 65 0.342
Rico, 1976) 20 0.031 70 0.405
25 0.049 75 0.477
30 0.071 80 0.565
35 0.09 85 0.684
40 0.126 90 0.848
45 0.159 95 1.127
50 0.197 100 o

F.5. Calculo del asentamiento de un edificio
debido a la consolidacion del suelo

Se debe calcular el asentamiento por consolidacién del estrato de arcilla,
bajo el centro del 4rea en la planta de un edificio, 102 dias después de
terminada la construccién, estimando que la carga, ¢, se aplica en forma
instantdnea para la estratigrafia y propiedades del subsuelo mostradas
en la figura F.E-1. Suponga que el estrato de limo arenoso esta saturado
por capilaridad hasta la superficie del terreno.
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FIGURA F.E-1. Ejemplo de asentamiento debido a la consolidacién de una arcilla
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y NAF l lm

7m Excavacion —

T Limo arenoso T
1m Gamma sat = 1.9t/m?3 g=5t/m2| 20m

C,=2x10"cm?*/s Arcilla J‘
10
3m C =096 e¢=6 Gamma sat = 1.4t/m3 = 1om
re= V. o Planta del edificio

Arena compacta

Solucion

Para el calculo del asentamiento total por consolidacidn, se aplica la

ecuacién F.17:

C.H P, +0o
8= rc log vo 2
1+eo on'

P =1.9(1)+2(0.9) +1.5(0.4) =4.3t/m?

32=q-Pwu=5-2(1.9)=1.2t/m?

El incremento del esfuerzo vertical a la mitad del estrato, aplicando la
férmula de Boussinesq vale 0,=1.148t/m?2. Sustituyendo valores, se tiene:

0.96(3) 4.3+1.148
6= log =0.04228 m
1+6 4.3




el factor tiempo vale (ecuaciéon F.22):

Gt 2x107(102)(86400)
CH 1502

e

T =0.7834

de la tabla F.1: U=288.03%

el asentamiento a 102 dias valdra: 4.228 (0.8803) =3.72cm
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CONSOLIDACION SECUNDARIA

Cuando se retoma lo visto en el tema de consolidaciéon unidimensional,
podemos distinguir en una curva de consolidacién dos partes: la prima-
ria que es la estudiada bajo el titulo de consolidacién unidimensional y la

secundaria, la cual sera tratada a continuacién.

Se puede definir que la consolidacién primaria es un fenémeno de tipo
hidrodindmico que implica expulsién de agua. Silo expresamos mediante
una analogia fisica, esta seria la analogia mecdanica de Terzaghi.

La consolidacién secundaria, por su parte, es un fendmeno de tipo vis-
coso que se atribuye al agua que rodea a las particulas de arcilla. Se con-
sidera que, en un cierto momento, las particulas resbalan unas sobre
otras (como si patinaran), debido a lo anterior, sucede que el suelo se
sigue deformando, aunque la mayor parte del agua ya haya salido de él.
Cabe recalcar que, si bien es cierto que disminuye el volumen del agua
del suelo, la cantidad de agua que sale durante este fenémeno es muy
poca, en comparacion con la que se expulsa durante la consolidaciéon

primaria.

Actualmente, existen diferentes teorias para el calculo de la consolida-
cién secundaria como son la de Buisman y Zeevaert. En el presente tra-

bajo trataremos esta ultima.
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G.1. Teoria de consolidacidon secundaria

El siguiente modelo fisico esta formado por una unidad de Kelvin y una
unidad de Zeevaert (figura G.1):

)
. | |
FIGURA G.1. Modelo fisico
formado por una unidad Resorte Unidad Amortiguador
. . de Kelvin | —— | lineal
de Kelvin y una unidad de
Zeevaert
I I
Amortiguador =—= Unidad JAmortiguador
no lineal T de — |lineal
w’ Zaavaert

E

Si observamos la unidad de Kelvin, vemos que estd compuesta por un

resorte y un amortiguador lineal, estando el resorte sujeto a la ley de
Hooke y el amortiguador a la ley de Newton.

Ley de Hooke §=0,0

Donde:

g, : esladeformacion unitaria.

a, : eselcoeficiente de proporcionalidad.
o : eselesfuerzo.

Ley de Newton ¢=de, /dt=y,0

Donde

¢ : eslavelocidad de deformacién.
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La unidad de Kelvin en realidad es el modelo del émbolo que representa
a la condicion lineal de Terzaghi, siendo los sélidos del suelo represen-
tativos por el resorte y el agua representada por el amortiguador lineal.

La unidad de Zeevaert esta constituida por un amortiguador lineal y por
otro amortiguador no lineal. El amortiguador lineal esta gobernado por
la ley de Newton y el no lineal por la ley de Zeevaert (Zeevaert, 1986).

Ley de Zeevaert €= e o)

7 | (v+1)|™
Donde:
¢, : eslavelocidad de deformacion.

ayb: son coeficientes.

t : eseltiempo transcurrido desde el instante en que se aplica la
carga al instante en que se mide la deformacion.

es el esfuerzo normal vertical.

Asi como, la unidad de Kelvin representa a la consolidacion primaria, la
unidad de Zeevaert representa a la consolidacion.

Ahora, consideremos detalladamente el modelo siguiente (figura G.2):

L s

FIGURA G.2. Unidad Z

I
T

E
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Al someter a la unidad de Zeevaert al efecto de una carga P, se considera
que dicha carga se distribuye entre el amortiguador lineal y el no lineal:
P=P_+P,

asi, se tiene que: p/A=(P,/A)+(P,/A)
y por ello: o=0,+0,
por otra parte, estimando que la deformacién unitaria en la unidad de

Zeevaert es la misma en ambos amortiguadores, cumple que e=¢,+¢,
pues bien, considerando las velocidades de deformacién, tenemos que:

8n= LPz 0-n

donde:

¢, : eslafluidez del agua viscosa del suelo.

o, : eselesfuerzonormal.

€, : eslavelocidad de deformacion en el amortiguador lineal.

La velocidad de deformacion es el amortiguador no lineal, por su parte,
estd gobernada por la ley de Zeevaert:

) [(zfi )]

donde:
¢ : eslavelocidad de deformacion del amortiguador no lineal.
o, : eselesfuerzonormal.

ayb: son coeficientes.
t : eseltiempo transcurrido desde el instante en que se aplica la

carga, al instante en que se mide la deformacion.
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Si despejamos los valores de o0, y o, de las expresiones anteriores, tene-

mos que:
[ 1 ] .
o,=| —|&,
¢
1 .
On= €,

se debe recordar que el esfuerzo en la unidad de Zeevaert se reparte
entre el amortiguador lineal y el amortiguador no lineal, de modo que:

0=0,+0,

LG
BlSIGE
6

si se integra y se considera que es constante, se tiene que:

s:aoln{[b+(a/cp2)+t]/[b+(a/cp2)]}+c

estimando las condiciones iniciales que indican que para un tiempo igual

a cero la deformacidn es igual a cero:
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0=acin{[b+(a/e,)]/[b+(a/e)]}+C > cC=0
por lo tanto:
s=aoln{[b+(a/cp2) +t]/[b+ (a/cpz)]}

enseguida, demostraremos que b=0. Lo que toma el amortiguador lineal
es (ecuacion G.1):

[IJ .
0,=|— | &
¢,

pero: ge=g,+¢,

por lo tanto, derivando la ecuacién G.2, tenemos:
¢, =ac[b+(a/y,)+1]

sustituyendo la ecuacién G.4 en la ecuacion G.3:
o,=ac/p,[b+(a/e,)+1]

para un tiempo igual a cero, todo el esfuerzo normal lo toma el amorti-
guador lineal, es decir, para: t=0, 0,=0

0

o,=ac/e,[b+(a/y,)+1] > b

la ecuacién G.2 queda, finalmente, asi:

g=aocln {[(a/kpz) + t]/[(a/%)]}

e=acin[1+(¢,/a)t]
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ahora bien, ya que:
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Inx=2.31log,, x=2.31log,

e=ac(2.31) log[1+(p,/a)t]

la expresidn anterior es valida para una sola unidad de Zeevaert, pero en
el suelo se tiene un nimero muy grande de unidades Z, por esa razon, se

trabaja con la siguiente expresion:

e=a0(2.31) log[1+(p,/a)t]

donde:
a : eselpromedio de todas las a del suelo.

La expresion anterior se puede presentar de la siguiente manera:

e=2.31a0 log[1+($,/a) (H2/C,) (C./H?)1]

si hacemos que: 2.31a=m,
_ [ H?
y también: (9,/a) [?e] =

la ecuacién queda asi: €,,=m, clog (1 + ET) ecuacion de Zeevaert para la

consolidacion secundaria

donde:

g, : esladeformacion viscopldstica, la cual corresponde a la consoli-
dacién secundaria.

m,y & : son las funciones de las curvas de consolidacidn y se obtienen en

el laboratorio.




Los valores tipicos para la arcilla de la Ciudad de México aproximada-

mente son:

m, varia de 0.003 a 0.004 [cm?/kg]
Evariade 0.320.4

finalmente, la consolidacion total (deformacidn total es €) es la suma de
la deformacién elastopldstica, €, (consolidacién primaria) y la deforma-
cién viscoplastica, €,, (consolidacién secundaria): e =¢,,+¢,, pues bien,
para trabajar en forma integral las consolidaciones primarias y secunda-

rias se usara la expresion anterior.

Asi, en la teoria de Terzaghi para la consolidacién primaria se tiene que:
AH=m,Ap H corresponde al asentamiento total, €,,.

S,=AHU=m,ApHU siendo, S,el asentamiento (la deformacién) para un
tiempo t.

U : es el porcentaje de consolidacién que depende del factor tiempo T.

Relacién tedrica U (%) -T
U (%) T U (%) T
0 0.000 55 0.238
10 0.008 60 0.287
Tabla G.1. 15 0.018 65 0.342
Relacion entre 20 0.031 70 0.405
el porcentaje de 25 0.049 75 0.477
consolidacién y
el factor tiempo 30 0.071 80 0.565
(Juarez Badillo y 35 0.096 85 0.684
Rico, 1976) 40 0.126 90 0.848
45 0.159 95 1.127
50 0.197 100 o
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Esto se puede expresar de la siguiente forma:
8,=m,ApHU

por otra parte, se sabe que: £,,=m, clog (1+ET) que corresponde a la
deformacion viscoplastica segin Zeevaert.

Sin embargo, ya que por definicién: €,,=6,, /H , entonces:
8,,=m. Ap log (1+ET) H]

donde:

o:Ap: corresponde a un incremento de esfuerzo, o sea, que es el o, de

Boussinesq.

Sumando los efectos elastoplasticos y viscopldsticos tenemos que:
S totar=0,=8,,+8,,=m,ApHU+ [mt Ap log (1 + ET) H]

y llegamos a:
8,=m,ApHU
5,,=m,ApH log (1+ET)
8,= ApH {(m, U)+[m,log (1+£T)]}

donde:

T= (Cvt) /HZy, también, U se encuentra en funcién del tiempo ¢.

Las ecuaciones G.8, G.9 y G.10 son las que se emplean para el cdlculo de

asentamiento por consolidacidn primaria y secundaria.
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G.2. Consolidacion primaria y secundaria

Ejemplo G.1

Se debe determinar el asentamiento a 2, 5 y 10 afos del edificio de la
figura, debido a que la consolidacién primaria y secundaria del estrato
de arcilla es de consistencia blanda.

I 20m I
FIGURA G.3. Planta
de la estructura
W=6t/m2 10m
La estratigrafia del subsuelo es la siguiente:
FIGURA G.4. Estratigrafia
Estrato
-~
4m Arena medianamente compacta 1
KN . . .
Arcilla de consistencia blanda
3m m,=0.0052cm?/kg  m,=0.0048 cm?/kg 2
£=0.46 C,=2.7%x10"* cm?/s
Arena medianamente compacta 3

Solucion

Segun la teoria de Boussinesq, el esfuerzo normal se obtiene a la mitad
del estrato de arcilla:

0,=4.58[T/m2|=Ap
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si el tiempo es de 2 afios, este se debe convertir a segundos para hacerlo
compatible con los coeficientes obtenidos en el laboratorio:

t=2 aflos
t=2x365%24x60%60=6.3072x 107 [seg]
obteniendo el factor tiempo:
T=(C,t)/H% =[(2.7%104)(6.3072x 107)] /[1502]
T=0.757
nota: H,es en centimetros.
De la tabla G.1, se tiene que para: T=0.757, U=0.872
ademads: 4.58[ton/m?] x 1000 [kg/ton]x 1[m2]/1000[cm?]=0.458 [kg/cm?]
sustituyendo en las ecuaciones G.8, G.9 y G.1, se tiene:
8,,=m, ApHU=(0.0052)(300)(0.872) =0.623 [cm]
8,,=m,ApH log (1+ET) =(0.0048)(300)log[1+0.46 (0.757)] = 0.086 [ cm]
8,= ApH {(m, U) +[m, log (1+27)]}

8,=(0.458)(300)§(0.0052)(0.872) +0.0048 log [ 1 +1.46(0.757) |} =
=0.709[cm]
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Procediendo de manera andloga, se obtienen los hundimientos para 5y
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10 anos:
t t T U 5., 5, 5,
[afios] [s] [cm] [cm] [cm]
2 6.307 x 107 0.757 0.872 0.623 0.086 0.709
5 1.6x108 1.892 1.0 0.714 0.179 0.893
10 3.2x108 3.784 1.0 0.714 0.289 1.003




METODO DE RIGIDECES.
MARCOS PLANOS CON BARRAS

INCLINADAS

EI método de rigideces consta de las siguientes etapas (Beaufait, et al.,
1970):

a) Se empotra la estructura y se determinan los elementos mecanicos
cuando la estructura ya esta empotrada.

b) Seliberan los nudos de la estructura y se hallan los elementos meca-
nicos que son debidos a desplazamientos lineales y angulares.

c) Se establecen las condiciones de equilibrio en cada uno de los nudos
donde haya desplazamientos diferentes de cero.

d) Se resuelven las ecuaciones de equilibrio y se obtienen los desplaza-
mientos de la estructura.

e) Se obtienen los elementos mecdanicos en los nudos de la estructura.

La ecuacion general de equilibrio de la estructura es la siguiente:
K6+P,+P,=0 (H.1)
donde:

K : eslamatriz de rigidez de la estructura.
es el vector de desplazamientos (grados de libertad).

@"UO"

es el vector de cargas de empotramiento.

)

o

es el vector de cargas concentradas.
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La matriz de rigideces de la estructura se puede obtener mediante la
suma de las matrices de rigidez de todas y cada una de las barras que
forman la estructura. El vector de cargas de empotramiento de toda la
estructura es igual a la suma de los vectores de carga de todas y cada una
de las barras de la estructura.

A continuacién, obtendremos la matriz de rigidez y el vector de cargas
de empotramiento de una barra con apoyos continuos que es sometida
a una carga uniformemente repartida, w, (figura H.1). Utilizaremos la
siguiente convencidn de signos para una barra horizontal (figura H.2).
Los giros se consideran positivos en sentido antihorario: los desplaza-
mientos verticales son positivos, si van hacia abajo y los desplazamien-
tos horizontales son positivos, si van hacia la izquierda (figura H.2 a). Los
momentos flexionantes son positivos en sentido horario: las fuerzas cor-
tantes verticales son positivas, si van hacia arriba y las fuerzas cortantes
horizontales son positivas, si van hacia la derecha (figura H.2 b).

l L |
J ! FIGURA H.1. Barram
I/Wﬁmﬁlﬂwf-\m{-\f-\/\l
| m EI |
Z/
NIZ M/ M/ ,
Y > b !Z'\ i * -
< ¢ e/
Mg ~ v
FIGURA H.2. Grados de TV’ v
libertad y elementos ' a) Desplazamiento
mecanicos. Convencién
de signos o
T 9, 0, 0 o ¥
— 9 S —
5! >
8/ b) Elementos mecédnicos 5, 185

(barra sobre nodo)
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En el extremo izquierdo de la barra, demos un giro 6,; en la figura H.3a,
se muestran los elementos mecanicos ocasionados por este giro. En la
figura H.3b, se muestran los elementos mecanicos producidos por un
giro 6, en el extremo derecho. Las figuras H.3c y H.3d exhiben los ele-
mentos mecdnicos provocados por un desplazamiento vertical, 5/, en
el nudo izquierdo y un desplazamiento vertical, &/, en el nudo dere-
cho respectivamente. Las figuras H.3e y H.3f muestran los elementos
mecdnicos producidos por un desplazamiento horizontal, §,, en el nudo
izquierdo y un desplazamiento horizontal, 6., en el nudo derecho. Las
figuras H.3g y H.3h contienen los momentos producidos por un giro de
torsion, 8,,, en el nudo izquierdo y un giro de torsién, 8,, en el nudo dere-

cho. Los elementos mecanicos que aparecen en la barra m valen:

L2 [ 4EI 2EI 6 EI 6 EI
Mp’zwi +[] 9;,"*[} Gq’—[JS,%[J 5/ (H.2)
12 L L L? L2
L2 (2EI 4FEI 6 EI 6EI
M= _w+(] ep’+[j eq’{ J6r’+[ JSS' (H.3)
12 L L L2 L2

)
O
Z
_|
m
Z
O
@)




Figura H.3. Elementos mecdanicos ocasionados por desplazamientos

lineales y angulares

\ 0, (2E1/L)8; E §
i
(4EI/L)6; E 5, ) DR—
\ (681/1)8; (651/12); § (AE/L)S; (AE/L)S;
a) Giro 0, e) Desplazamiento §;,
§ (4EI/L)8, \ § 5/
/ { | —
§ / (2E1/L)8; 3 ~— —
) (AE/L)8, (AE/L)S,
(6EI/L*)6, (6E1 /LZ)G’
b) Giro €/, f) Desplazamiento §,,
¥y (6E1/18] (6E1/L) 6;, E § e‘i\ 2 A
5. 3\ E § J J
(128/ L) (G1/L)e (G1/L);
(12E1/1%)8;
c) Desplazamiento &', g) Giro 6,

(6EI/L*)8,

0
!
(12E1/1%)8; (6E1/1)5,

d) Desplazamiento &’

h) Giro 6,
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PR O ) e a e A\
wL ( 6EI 6 EI 12EI 12EI
L e L R [ R ) e K (H.4)
2 - L J - L J S L J - L J
1) O ) e N e a
wL ( 6EI 6 EI 12EI 12EI
Vi=——T+ ; 6, + ; 0, - . 8- . 8! (H.5)
2 NS L J - L J g L J g L J
AE AE
N/=""8/-""125/ (H.6)
L L
AE AE
N/=—3&,+—8§, (H.7)
L L
GI GI
M/=—"9/- 9] (H.8)
L L
GI GI
M/=—106/-—'0, H.9
b= O (H.9)

En una viga de seccion rectangular de dimensiones b por h, el momento
polar de inercia debido a la torsion se puede valuar en forma aproximada
asi (Deaufait, et. al., 1970):

hb? b b))
IL=2=— [1-0.63 —+0.052| — .
et O] o

Pn=K.5,+P,; (H.11)
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en el cual:
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4L 2FL - 6EL  6EI o
T 1 2 L 0 0 0 0
2Bl 4BL - 6EL  6EL = |
L L 2 L2 ‘
6El 6EIl 12El 12EI )
=T T 00 00w
4El 4El 12El 12EI ,
oo 00 00
K,=
0 0 0 o A, o g
L L
0 0 0 o -2 A, o |y
L L
0 0 0 0 o o G Gy
L L
0 0 0 o o o -Z Gy
L L |
’ 2
0, wL?/12 (H.12)
0, -wL?/12
8/ - wL?/12
_ 5. -wL?/12 (H.13)
8= Pt =
5, 0
5, 0 (H.14)
0, 0
6 0




donde:

K, es la matriz de rigidez de la barra m.

8/, : eselvector de desplazamientos de la barra m.

P: : eselvector de cargas de empotramiento de la barra m.

Enseguida, veamos la determinacién de la matriz de rigidez y del vector
de cargas de empotramiento para una estructura tridimensional que esta
formada por marcos planos ortogonales entre si, especificando que en
cada marco pueden existir barras inclinadas (figura H.4).

FIGURA H.4. Marcos planos ortogonales

entre si ell’zep
0%=6,
P
z Rt ,
| /,’ py ) ,=8rcos(a)—8usen(a)
I ,/, //l
: il &' =6, cos(a)—&vsen(a)
Sy 1 ,’;-’!
S L
A s e §8',=6, cos(a) +§8,sen(a)
,’/,5
<o X §',=6, cos(a) +8,sen(a)

8’,=0", cos(a)

,=0", cos(a)

En la figura H.5, se presenta la transformacién de un vector del sistema
global x—y al sistema local x' -y’ cuando se aplican las ecuaciones de la
figura H.5 a la barra inclinada de la figura H.6 (despreciando el efecto de

torsidn con el eje de giro vertical):
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FIGURA H.5. Transformacion de un vector del sistema global
x—y al sistema local x" -y’
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A
y
Y )
o ay a
X/
a, a’,=a, cos(a)—a,sen (a)
a,
~ a’,=a,sen (a) +a,cos (a)
a, r - >

Cuando se aplican las expresiones de la figura H.5 a la barra de la figura
H.7, se tiene:

FIGURA H.6. Desplazamientos de la barra inclinada

0,
Y e
2’ zZ 6, S/IX b ¢
g/ l °
9, 6,
m
6,
0, o ) %
5 X 5, '\a
"N, &1
AN P

a) Sistema local x' -2’ b) Sistema global x—z




FIGURA H.7. Giros de la barra paralelos al plano x—y

” X, 0
y/ 9 b,f(/, eHb_
y g y \% 6,
8
m
m
0
B p
9” X £|:_ '\ B X
WOX
R4 +0,
a) Sistema local x' -y’ b) Sistema global x—y

sean: 91,7 eP

0, 0,
5/ 8 (H.15)

~ 5; ~ 5,

5= 5=

5, 5,

5, 5,
0’ ) (H.16)

65 0,

es decir:

8§ =T,5, (H.17)
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donde: (H.18)

0 0; 5, 5; o, &, 0, 0,

cos(B) 0 0 0 0 0 -sen (B) 0 0,
0 cos(B) © 0 0 0 0 -sen(B) | 6
0 0 cos(@) 0 -sen(B) 0 0 0 5,
0 0 0 cos(a) 0 -sen (B) 0 0 5!

T,=

0 0 sen(B) 0 cos(a) 0 0 0 S,
0 0 0 sen(B) 0 cos (a) 0 0 &,

cos(@) 0 0 0 o («) 0 0,

cos(B) cos (B)
g o (a) 0 0 0 0 0 cos(a) o

cos (B) cos (B)

Los desplazamientos de los sistemas local y global estdn relacionados
mediante las expresiones:

6,=0,cos(B)-6,sen(B) (H.19)
ngeqcos(B)—Gbsen(B) (H.20)
8’,=8rcos(a)—8usen(a) (H.21)

§/=5,cos(a)-§,sen(a) (H.22)




)

O

Z

8;=8rsen(a)+8ucos(a) (H.23) H

Z

S,

§,,=8,sen(a)+85,cos(a) (H.24) O
9;=9pcos(a) sen(B)+6acos(a) cos(B) (H.25)
=90, cos(a) sen(p)+6,cos(a) cos(B) (H.26)

En el sistema local x" -2’ (figura H.6):

P,=K,§,+P¢ (H.27)
pero:

PS=T, Pt (H.28)
y

P,=T,P, (H.29)

~
3
o

nt TnPy

premultiplicando por: T, *

P,=T,'K,T,6,+Px




en el cual:
0, 0,
cos(B) 0
0 cos(p)
0 0
0 0
T 1o
0 0
0 0
-sen() 0
0 -sen(p)

en donde:

K,=T, 'K, T,

0

(H.31)
5, 0, 0,
sen(B)/ |
cos (a) 0 %
sen(B)/
0 cos (a) 9,
0 0 0 5,
sen(B) 0 0 O,
0 0 0 8,
cos(a) 0 0 5,
cos(B)/
cos (a) 0 O
cos(B)/
0 cos(a) | %
(H.32)
(H.33)

sustituyendo las ecuaciones H.12, H.18 y H.31 en la ecuacién H.33, se

obtiene la matriz K,,, la cual se muestra en la tabla H.1:
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para el vector de cargas de empotramiento:

Pé=T'p¢? (H.34)

m

para una barra sometida a carga uniforme, w, en el sistema local x" -2/,

el vector P, vale:

wL?/12 cos
- wL?/12 cos B
—-wL/2 cosa

—~wL/2 cosa (H.35)

wL/2 sena

P; =

m

wL/2 sena
-wL?/12 sen B
-wL?/12 sen B

La ecuacién H.33 proporciona la matriz de rigidez de la barra inclinada
m para el sistema coordenado general xy z. Las ecuaciones H.34 o H.35
proporcionan el vector de cargas de empotramiento de la barra inclinada
m para el sistema coordenado general xy z.

En resumen, primero se utiliza la tabla H.1 y las ecuaciones H.34 o H.35
para hallar la matriz de rigidez y el vector de cargas de empotramiento
de las barras de la estructura. La matriz de rigideces de la estructura
completa se obtiene mediante la suma de las matrices de rigidez de todas
y cada una de las barras que forman la estructura; el vector de cargas de
empotramiento de la estructura completa es igual a la suma de los vec-
tores de carga de todas y cada una de las barras de la estructura. Sustitu-
yendo en la ecuaciéon H.1, se obtiene la ecuacién matricial de equilibrio
de toda la estructura; por tanto, resolviendo el sistema de ecuaciones
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se obtienen los desplazamientos correspondientes al sistema global x y
z (vector §). Los elementos mecdnicos en las barras se obtienen de la
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siguiente forma: se determinan los desplazamientos en el sistema local

con el empleo de la ecuacién H.17 o las ecuaciones H.19 a H.26:

6=T, 6, (ecuacion H.17)

Tabla H.1. Matriz de rigidez, barra inclinada

6, 0, 5, 5, 5, 5, 0, 0,
(4El/L)cos?B+ | (2El/L)cos?B— | —(6EI/L?) (6EI/L?) (6EI/L?) — (6EI/L2)* (=4BI/L+GI/L)* (<2BIL-GI/L)* o
(GI,/L)sen2f3 (GI,/L)sen2f cos B* cosa cos B* cosa cosB* sena cosPsena cospP sen B cospP sen B L4
(2BI/L)cos?P—  (4EI/L)cos?B+ | —(6EI/L?) (6EI/L?) (6EI/L?) — (6EI/L2)* (= 2EI/L-GI/L)* | (AEI/L+GI/L)* 5
(GI,/L)sen2f3 (GI,/L)sen2f cos B* cosa cos B* cosa cosB* sena cosPsena cospP sen B cosf senf 1
—(6EI/L2)cosB* | —(6EI/L?)cosPB* |(12EI/L3)cos?a+ | —(12EI/L3)cos?a— |(AE/L-12EI/L3)* |(12EI/L3-AE/L)* |(6EI/L2)* 6EI/L2)* 5
cosa cosa (AE/L) sen2a (AE/L) sen2a cosasenda cosasena cosa senf cosasenf r
(6EI/L?)cos B* (6EI/L?)cos B* —(12EI/L3)cos?a~— | (12EI/L3)cos?2a+ | (12EI/L3-AE/L)* |(AE/L-12EI/L3)* |- (6EI/L2)* —(6EI/L2)* 5
cosa cosa (AE/L) sen2a (AE/L) sen2a cosasenda cosasena cosasen 3 cosasen 3 $
(6EI/L?)cos B* (6EI/L?)cos B* (AE/L-12EI/L3)* |(12EI/L3-AE/L)* |(12EI/L3)sen2a+ | —(12EI/L3)sen2a- | —(6EI/L2)* —(6EI/L2)* 5
senda senda cosasena cosasena (AE/L) cos?a (AE/L) cos2a sena senf sena senf *
—(6EI/L2)* —(6EI/L2)*cosB |(12EI/L3-AEJL)* |(AE/L-12EI/L3)* @ —(12El/L3)sen?a- (12E[/L3)sen2a+ | (6EI/L2)* (6EI/L2)* 5
cosf sena senda cosasena cosasena (AE/L) cos?a (AE/L) cos2a sena senf sena senf v
(=4EI/L+GIL,/L)* | (- 2EI/L-GI,/L)* (6EI/L?)* —(6El/L2)* - (6EI/L?)* (6EI/L2)* (4EI/L)sen2B+  (2EI/L)sen?B - 5
cosf senf3 cosf senf3 cosa senf cosasenf sena senf3 sena senf3 (GI/L) cos2f3 (GI/L) cos2f3 @
(=2EI/L-GI/L)* (-4EI/L+GI,/L)*|6EI/L?)* —(6El/L2)* — (6EI/L2)* (6EI/L2)* (2EI/L)sen2B- | (4EI/L)sen?+ 0
cosf senf cosf senf cosa senf} cosasenf sena senf3 sena senf3 (GI/L) cos2f3 (GI/L)cos2p B

Los elementos mecanicos en la barra m se determinan con la ecuacién

H.11 o con las ecuaciones H.2 a H.9:

(ecuacion H.11)




Se deben determinar los elementos mecanicos en los nudos de la estruc-
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tura de la figura H.8 a.

FIGURA H.8. Grados de libertad para marco inclinado

2m 6m 2m
I 1 ]
T T 8t/m T 89 11
_ AYAYAAYAYA 2
I=0.0054m*
A=0.18m? I=0.000675m*
A=0.09m?
Sm
I=0.000675m*
A=0.09m?
E=2214000t/m? 5 51
a) Geometria y cargas en la estructura b) Numeracién de barras y grados de libertad

Solucion

Para empezar, numeramos las barrasy los grados de libertad de la estruc-
tura (figura H.8 b). En este ejemplo, no se toman en cuenta los efectos de

torsion (B=0).

a
Barra 0, 0, 5, S, 5, 5, o
1 05 O 8, 8, 8, 8 68.2
2 e11 e12 87 88 89 8ll) O
3 04 0,, 8, 8¢ S, 8.0 111.8




Al emplear la tabla H.1, se obtienen las matrices de rigidez de las barras

1,2y 3,las cuales se muestran en las tablas H.2.1, H.2.2 y H.2.3. La matriz

de rigidez de la estructura completa en el sistema global es la suma de las

matrices de todas y cada una de las barras.

Tabla H.2.1. Calculo de la matriz de rigidez de la barra inclinada 1

». DR
BA A

5 1 7 3 9
T, T, S, 8, S, 5, T, | T
1110.0490 555.0247 —114.8326 114.8326 287.0818 —-287.0818| 0, 0] T,
555.0247 | 1110.0490 —114.8326 114.8326 287.0818 —287.0818 0 0| v, | 5
—114.8326 | —114.8326 31913.8200 | —31913.8200 12719.5800 | —12719.5800 0 0 5,
114.8326 114.8326 | —31913.8200 31913.8200 | —12719.5800 12719.5800 0 0 & |1
287.0818 287.0818 12719.5800 | —12719.5800 5202.6650 | —5202.6650 0 0| &, | 7
—287.0818 | —287.0818 | —12719.5800 12719.5800 | —5202.6650 5202.6650 0 0 6,3
0 0 0 0 0 0 0 0| t, | 9
0 0 0 0 0 0 0 0]
Tabla H.2.2. Calculo de la matriz de rigidez de la barra horizontal 2
11 12 7 8 9 10
T, T, S, S, 5, 5, T, | T
7970.4000 3985.2000 | —1992.6000 | 1992.6000 0 0 0 0l T,
3985.2000 7970.4000 | —1992.6000 | 1992.6000 0 0 0 01, |11
—1992.6000 | —1992.6000 664.2000 | —664.2000 0 0| 0| 05, 12
1992.6000 1992.6000 | —664.2000 664.2000 0 0 0 0 & | 7
0 0 0 0 66420.0000 | —66420.0000 0 06,8
0 0 0 0| —66420.0000 66420.0000 0 086, 9
0 0 0 0 0 0 0| O T, 10
0 0 0 0 0 0 0 0 T

)
O
Z
_|
m
Z
O
@)




Tabla H.2.3. Célculo de la matriz de rigidez de la barra inclinada 3

BARRA 3
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6 12 2 8 4 10
T, T, 5, S, 5, 5, T, | T
1110.0490 | 555.0247 114.8326 —114.8326 287.0818 —287.0818 0 0l T,
555.0247 | 1110.0490 114.8326 —114.8326 287.0818 —287.0818 0| 0|t |6
114.8326 | 114.8326 31913.8200 | —31913.8200 | -12719.5800 12719.5800 0 06, | 12
-114.8326 | -114.8326 | —31913.8200 31913.8200 | 12719.5800 | —12719.5800 0 0 6 | 2
287.0818 | 287.0818 | —12719.5800 12719.5800 5202.6650 | —5202.6650 0 06, 8
-287.0818 | -287.0818 12719.5800 | —12719.5800 | -5202.6650 5202.6650 0, 0]5, | 4
0 0 0 0 0 0 0 0| T, | 10
0 0 0 0 0 0 0 0| T,

Con la suma de las matrices de las barras 1, 2 y 3 (tablas H.2.1, H.2.2 y

H.2.3), obtenemos:

0 0, 5, 8.0 0,1 6,
32578.02 -664.2 12719.58 0  -1877.77 -1992.6 | @/,
-664.2 32578.02 0  -12719.58 1992.6 -1877.77 |
| 1271958 0 71622.66 -66420 ~-287.08 0 5"
fn= 0  -12719.58 -66420 71622.66 0  -287.08 | &/
-1877.77 1992.6 —287.08 0 908045 39852 | &,
-1992.6  1877.77 0 —-287.08 3985.2  3985.2 &,
GL GL

24 | 7 0 7

-24 8 0 8

P,= 0 9 P.= 0 9

0 10 0 10

24 | 11 0 | 1

24 | 12 0 | 12




enseguida, planteamos la ecuacion matricial:
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K-§+P,+P, =0

al resolver el sistema de ecuaciones, se obtienen los siguientes desplaza-

mientos:

6,=0.00080245m 84=0.00080245m
84,=-0.00008378 m 5,,=0.00008378 m
0,,=- 0.00473308 0 0,,=0.00473308

ademas, los elementos mecanicos en cada barra se hallan con el empleo

de la ecuacién H.11:

las matrices de cada barra en el sistema local (K’,) se obtienen con la
ecuacion H.12. En las tablas H.3.1, H.3.2 y H.3.3, se exhiben estas matri-
ces para las tres barras de la estructura.

Tabla H.3.1. Calculo de la matriz
de rigidez de la barra 1

». DR
BA A

5 11 1 7 3 9
T, T, &, &', &', &, v, |t

1110.0490 555.0247| -309.1960| 309.1960 0 0 0 0 T'p S
555.0247/1110.0490| -309.1960| 309.1960 0 0 0 0 T'q 11
-309.1960| -309.1960| 114.8327| -114.8327 0 0 0 0/ &8, 1
309.1960| 309.1960| -114.8327| 114.8327 0 0 0 0 8, 7
0 0 0 0/ 37001.6500|-37001.6500 0 0/ &, 3
0 0 0 0| -37001.6500| 37001.6500 0 0/ &8, 9

0 0 0 0 0 0 0 0| 7,

0 0 0 0 0 0 0 0|




Tabla H.3.2. Calculo de la matriz de rigidez de la barra 2

BARRA 2
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11 12 7 8 9 10
T, v, &', &', 8, &, v, T,
7970.4000, 3985.2000| -1992.6000| 1992.6000 0 0 0 0 T'p 11
3985.2000| 7970.4000| -1992.6000| 1992.6000 0 00 0 o0 T, 12
-1992.6000 | -1992.6000 664.2000| -664.2000 0 0 0 0| &'
1992.6000 1992.6000, -664.2000 664.2000 0 0 0 0 &
0 0 0 0| 66420.0000 -66420.0000 0 0/ &, 9
0 0 0 0| -66420.0000| 66420.0000 0| 0| &', | 10
0 0 0 0 0 0 0 0| t,
0 0 0 0 0 00 0 0 T
Tabla H.3.3. Calculo de la matriz de rigidez de la barra 3
6 12 2 8 4 10
T, T, &, &', &', &, v, v,
1110.0490  555.0247| -309.1960| 309.1960 0 00 0 0 T,| 6
555.0247| 1110.0490| -309.1960| 309.1960 0 0 0 0 t, 12
-309.1960| -309.1960 114.8327| -114.8327 0 00 0 o0&, 2
309.1960) 309.1960| -114.8327| -114.8327 0 0 0 0| &
0 0 0 0| 37001.6500|-37001.6500) 0| 0| &’ | 4
0 0 0 0] -37001.6500| 37001.6500 0 0| &, 10
0 0 0 0 0 00 0 o0 T,
0 0 0 0 0 0 0 0| T

El vector de desplazamientos &', se halla con el uso de las ecuaciones
H.19 a H.26, mientras que, los elementos mecdnicos en cada barra (sis-

tema local) se determinan con el empleo de las ecuaciones H.2 a H.9. Las
tablas H.4.1, H.4.2 y H.4.3 contienen el computo de desplazamientos y
elementos mecdnicos para las barras 1, 2y 3.




TABLA H.4.1. Calculo de desplazamientos y elementos mecénicos, barra 1

RARR
BA A
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5 11 1 7 3 9

T, T a & " &, v, A

0 -0.00473, 0 0.000375| O 0.000713| 0 0 |M,= -2.51077
0 -0.00473, 0 0.000375| O 0.000713| O 0 M= - 5.13775
0 -0.00473, 0 0.000375| O 0.000713| 0 0 |V'= 1.420296
0 -0.00473, 0 0.000375| O 0.000713| O 0 |Vi= -1.420296
0 -0.00473, 0 0.000375| 0 0.000713| O 0 |V,= -26.41699
0 -0.00473, 0 0.000375| O 0.000713| 0 0 |V'= 26.41699
0 -0.00473, 0 0.000375| O 0.000713| 0 0 |M,= 0.0000

0 -0.00473, 0 0.000375| O 0.000713| O 0 |M,= 0.0000

Tabla H.4.2. Célculo de desplazamientos y elementos mecanicos, barra 2

RARR
BA A

5 11 1 7 3 9

v, v, 5 57 5, 5, | T, T,
-0.00473 | 0.00473 | 0.000802 | 0.000802| -0.000083 | 0.000083 | 0 0 M’F= 5.137729
-0.00473 | 0.00473 | 0.000802 | 0.000802| -0.000083 | 0.000083 | 0 0 M’q= -5.137729
-0.00473 | 0.00473 | 0.000802 | 0.000802| -0.000083 | 0.000083 | 0 0 V.= 24.00000
-0.00473 | 0.00473 | 0.000802 | 0.000802| -0.000083 | 0.000083 | 0 0 |Vi= 24.00000
-0.00473 | 0.00473 | 0.000802 | 0.000802| -0.000083 | 0.000083 | 0 0 |V,= -11.12933
-0.00473 | 0.00473 | 0.000802 | 0.000802| -0.000083 | 0.000083 | 0 0 V= 11.12933
-0.00473 | 0.00473 | 0.000802 | 0.000802| -0.000083 | 0.000083 | 0 0 M,= 0.0000
-0.00473 | 0.00473 | 0.000802 | 0.000802| -0.000083 | 0.000083 | 0 0 = 0.0000

Tabla H.4.3. Calculo de desplazamientos y elementos mecdnicos, barra 3

RARR
BA A

5 11 1 7 3 9

T, T, & &' " &', v, )

0 0.00473 0 -0.000375 0 0.000713 0 0 M’P: 2.51077

0 0.00473 0 -0.000375 0 0.000713 0 0 M’q= 5.13775

0 0.00473 0 -0.000375 0 0.000713 0 0 V= -1.420296
0 0.00473 0 -0.000375 0 0.000713 0 0 V= 1.420296
0 0.00473 0 -0.000375 0 0.000713 0 0 V= -—26.41699
0 0.00473 0 -0.000375 0 0.000713 0 0 V= 26.41699
0 0.00473 0 -0.000375 0 0.000713 0 0 M= 0.0000

0 0.00473 0 -0.000375 0 0.000713 0 0 M= 0.0000




Se deben determinar los elementos mecdanicos en los nudos de la estruc-
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tura de la figura H.9 a. Despreciar el fendmeno de acortamiento de barras.

FIGURA H.9. Grados de libertad y momentos en marco horizontal

E=2214000 t/m?
1=0.0054m*

G=922500 t/m?

I,=0.0025 m* 6m
X a) Geometria y cargas
i '
4 rd
6m
y
b) Grados de libertad
6,

flexién ¢) Momentos (t-m)

7.76
7.76
7 .y
L[JJ’ torsién  flexion




Solucion

Para iniciar, numeramos las barras y los grados de libertad de la estruc-
tura (figura H.9 b).

Sistema global x—y:

Barra 0, 9, 5, 8, 0, 0,
1 - 0, - 8, - 0,
2 0, - 8, - 0, -

Sistema local x'—y "

Barra 0, 0, & &’ 0, 0’
1 - 0’ - & - 0’
2 0’ - & - 0’ -

Los desplazamientos estan relacionados entre si de acuerdo con las ecua-
ciones H.19 a H.26:

barra 1: §1=5,, 6,=0,, 0,=0,,
barra 2: 81=6,, 6,=0,, 6,=-0,,
Las matrices de rigidez y los vectores de empotramiento en el sistema

global se hallan con los valores de la tabla H.1 y las ecuaciones H.34 o
H.35:

0, 5, 0,
7970.40  1992.60 0 0,
K,= | 1992.60  664.2 0 8,

0 0 384.38 0,
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0, 8, 0,
384.3 0 0 0,
K,= 0 664.2  1992.60 | §,
0 1992.60 7970.40 | O,
0 0,
Pf= | -24 | §,
-24 | 6,

La matriz de rigidez global es la suma de las matrices de cada una de las

barras, es decir:

5, 0, 0,
1328.40 1992.60 1992.60 | 6,
K= |1992.60 8354.78 0 8,
1992.60 0 8354.78 | 6,
-48 | §, 0 5,
Pi= | -24 | 6, . pPe= 0 0, .
-24 s 0 0,

enseguida, planteamos la ecuacion matricial:

K-§+P,+P, =0

cuando se resuelve el sistema de ecuaciones, se obtienen los siguientes

desplazamientos:

6, =0.09671m, 0, =—-0.020194, 0; =-0.020194




Para obtener los elementos mecdnicos en las barras, trabajamos con el

sistema local, en el cual las matrices K,, valen (ecuacién H.12):
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0’ &' 0’
7970.40  1992.60 0 0’ 0’
K,= | 199260 6642 0 8, ; &1=| &)
0 0 384.38 | 0, 0’
0 8/, 0/,
7970.40  1992.60 0 0’ 0
K,= | 199260  664.2 0 §, ; 08,=| &)
0 0 3843 | 0, 0’
si aplicamos la ecuacién H.11, tenemos:
barra 1: M,=7.75t-m V1=0.0 M,=-7.76t-m

barra 2: M,;=-7.75t-m V’i=0.0 M,=-7.76t-m




ANEXO DINAMICA DE SUELOS.
VIBRACIONES DE SISTEMAS

DE UN GRADO DE LIBERTAD

I.1. Vibraciones libres

Ante todo, consideremos un sistema de un grado de libertad como el que
se muestra en la figura I.1. Se trata de un cuerpo de masa, M, unido a una
base firme mediante una barra de cierta rigidez lateral. La rigidez, K, se
define como el cociente de la fuerza horizontal aplicada en el centro de
gravedad del cuerpo, dividido entre el desplazamiento horizontal, u, que
produce dicha fuerza, es decir:

k= (L.1)
U
" 2 " FIGURA I.1. Vibracién
— libre de un sistema de un
M | — grado de libertad
NI
cu
Ku
a) Sistema
de un .
grado de cu
libertad
Ku
b) Fuerzas que actiian en el diagrama

del cuerpo libre de la masa

OdIN3ILNOD




El amortiguamiento, C, toma en cuenta la disipacién de la energia que se
produce durante el movimiento (fundamentalmente por friccion interna
en el sistema). Se ha observado que la disipacién de la energia se puede
representar mediante una fuerza que se opone al movimiento, la cual es
proporcional a la velocidad del cuerpo, esta fuerza vale Cu.

Por el principio de D’Alembert, la fuerza de la inercia es igual al pro-
ducto, Mii, pero tiene sentido contrario a la aceleracion. Esta fuerza de
inercia se agrega al equilibrio dindmico del cuerpo.

El fenémeno fisico que estamos estudiando consiste en dar, inicial-
mente, un desplazamiento horizontal, §,, al cuerpo para, después, sol-

tarlo y dejarlo vibrar libremente.

La ecuacion de movimiento (equilibrio dinamico, figura I.1 b) da lugar a
la siguiente expresion:

Mii+Cu+Ku=0 (1.2)

ahora, supongamos que inicialmente no hubiera amortiguamiento, C=0

en la ecuacion I.1:
Mii+Ku=0 (I.3)

La ecuacion 1.2 es una ecuacion diferencial homogénea de segundo

orden. Su ecuacidn caracteristica es:

MM +EKN=0; MA*+K=0 (I.4)
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la solucidén de la ecuacidn caracteristica es:

w= | ]\IEI (1.5)

en donde:
w : eslafrecuencia circular natural del sistema.

Cuando las raices de una ecuacidn caracteristica son complejas, la solu-
cién de una ecuacién diferencial homogénea de segundo orden estd

dada por:

u=C,e* cos (bt) +C,e* sen (bt)

donde:
a : eslapartereal.
b : eslaparteimaginaria del numero complejo.

Por lo tanto:

u=C, cos(wt)+C,sen (wt) (1.6)

u'=-C,wsen (oot)+Czoocos (oot) (1.7)

segun las condiciones iniciales t=0y u=0. Se reemplaza en la ecuacion
1.6, C,=0. Para t=0, u=3§,. Sustituyendo en la ecuacién 1.5, §,=C; y

u==8,cos (wt) (1.8)
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En la figura 1.2, se muestra la variacién de u en funcion del tiempo t.

Figura I.2. Vibracién libre sin amortiguamiento
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So 1/ ! -
\ / | \ /
\ [ \
\) | y,
1 A I
0 2 4 6 8 10 12 14
wT w t, radianes

f | T: periodo S,: amplitud

El periodo T se define como el tiempo en que la masa cumple un ciclo de
movimiento, es decir, cuando la masa pasa por el mismo punto, con el

mismo sentido del movimiento. En la figura 1.2, observamos que wT=2T.

21 (I.9)
T=—
y w
72T
M (1.10)
K
donde:

T : eselperiodo natural de vibracion del sistema de un grado de libertad.




La frecuencia natural del sistema se define como el inverso del periodo:
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_i_ﬁ (I.11)
f= T 21
M
K I.12
P (L12)

la frecuencia mide el nimero de ciclos de movimiento por unidad de tiempo.

La velocidad de la masa se halla derivando la ecuacién 1.7 con respecto
al tiempo.

1= wd,sen (wt) (1.13)

La aceleracion se obtiene derivando la ecuacion 1.12 en relacion con el

tiempo:
ii=—w?§,cos (wt) = —w’u (1.14)

y vemos que la aceleracion es igual al desplazamiento multiplicado por
el cuadrado de w con signo contrario.

Una masa se mueve en vibracién libre con una amplitud de 4cm y un
periodo de 0.75s. Hallar la maxima velocidad y la méaxima aceleracion,
estimando un amortiguamiento nulo.




Solucion

21 21 )
T=—7) w=—=28.378s"
w T

11=-8.738 (4)=-33.51cm/s

1. =-280.735cm/s?

En un sistema de un grado de libertad se da un desplazamiento inicial
do=5.08 cm a una masa de 3.63 kg de peso (kg=kg). La constante del
resorte es K=0.7143 kg/cm. Calcular la frecuencia del sistema en ciclos

por segundo, considerando un amortiguamiento nulo.

Solucion

M = 3.63/9.81=0.37 kg-s*/m
K 71.43 kg/m
w (K/M)"2=13.894 51

w
f= 27= 2.211 ciclos/s=2.211Hz
T

[.2. Vibraciones libres amortiguadas

Ahora, consideremos que si hay disipacion de energia en el sistema
(figura 1.1), es decir, existe amortiguamiento: C=0. El movimiento queda
representado por la ecuacién I.1.

Mii+Cu+Ku=0 (1.15)
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La ecuacidn caracteristica es:
MMN+CN+K\N =0; MMN+CA+K=0 (I.16)

las raices de la ecuacion 1.14 son:

__¢ J[c). k
YoM AleM) M
¢ (c) K
A=+ | | -2
oM A[2M ) M

las raices A, y A, pueden ser reales o complejas, dependiendo del valor de

2
radical, || _C 2_ K es decir, es funcién del signo de la cantidad: SRS S

Se distinguen tres casos:

1) Dos raices reales diferentes.

c ) K
Si las raices son reales [2]\/[] _ﬁ > 0. La solucién de la ecuacién 1.1 esta

dada por:
U=C,eM'+C,eM (1.17)
en estas condiciones, el sistema no vibra, sino que la masa después de

ser desplazada a una distancia, §,, regresa a su posicion inicial. Este
fendmeno ocurre cuando el amortiguamiento, C, es alto.
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2) Una raiz real.
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C 2
Se presenta cuando: [ZM] =0

solo existe una raiz real que vale:

C
2M

la solucién de la ecuacién 1.1 es:
U=C,\e™M+C,\e™
U=C \e™+C, (theM+e™)

de acuerdo a las condiciones iniciales, para t=0, u=25,, por lo tanto, C,=5,.
Para t=0, u=0y C,= —A§,. En consecuencia, la solucién de la ecuaciéon
I.1es:

U=§,e™ (1-\t)

U= SOe{%} (1_ < j (1.18)

2M

Enla figura 1.3,
se muestra la \\

variacion de u N

en funcién

del tiempo.

Desplazamiento

FIGURA L.3.
Movimiento para
amortiguamiento =0
critico

(Cl2m)t




El amortiguamiento para esta condicidn se denomina amortiguamiento

critico y vale:

Con |°_K _,
2M M

Cerie=24/MK (I.19)
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3) Dos raices complejas.

__ ¢ |k _(cV,
Ly I S

oM A M | 2M )
__¢ |k _[cV,
- _|K_

oM A M | 2M

Cuando las raices de una ecuacioén caracteristica son complejas, la solu-
cion de una ecuacién diferencial homogénea de segundo orden esta
dada por:

U=C,e" cos (bt)+C2e‘” sen (bt) (1.20)

donde:
a : eslapartereal.

b : eslaparteimaginaria del nimero complejo.




Por lo tanto:

C
a=—- ——
2M (I.21)
e | K _[C )
A M | 2Mm (1.22)

derivando la ecuacién 1.18:

u= e‘"(— C,bsen(bt) + C,bcos (bt)) (1.23)
parat=0, u=§,. De la ecuacién 1.18: C,=§,
para t=0, u=0. Reemplazando en la ecuacién 1.21: C,=-a§,/b

sustituyendo en la ecuacién 1.18:

u=§,e" [cos (bt) - % sen(bt)J (1.24)

derivando con respecto al tiempo, se obtienen la velocidad y la aceleracion:

u=— -az;bz_ §,e (sen(bt)) (1.25)

u=-— - a2b+ bz- 5,e" (a- sen (bt) + bcos (bt)) (1.26)
sea:

gzciu _ 2(]7% (1.27)
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a { se le denomina fraccidon del amortiguamiento critico:

reemplazando en las ecuaciones .19 e 1.20, tenemos:

a=-(w (1.28)

b o)
b= | — [1-| —/—
M 2,/ MK
b=w/1-T (1.29)

cuando se reemplaza en la ecuacién 1.22, se tiene:

u:SOe‘Z“"lcos(w 1-C -t)+ #sen(w 1-¢° -t) (1.30)
1-¢°

Se debe obtener el periodo en una vibracién libre amortiguada. Los
maximos y minimos de u se presentan cuando su derivada con respecto
al tiempo vale cero, es decir, cuando la velocidad, u, es nula. De la ecua-
cion 1.23, los valores extremos ocurren para bt=nm, n=0, 1, 2, Para
conocer, si se trata de un maximo o un minimo, utilizamos el criterio
de la segunda derivada: cuando esta es negativa, se trata de un maximo
y cuando esta es positiva, se trata de un minimo. En la ecuacién 1.24,
vemos que para bt=nn, n=0, 2, 4,--, i es negativa, por lo tanto, ocurren
los maximos de u. Paran=1, 3, 5, -, ii es positiva y ocurren los minimos.
Al tomar el primer ciclo: bt=2m, en consecuencia, el periodo T de una
vibracién libre amortiguada vale:

=2Tt= 21

b wﬁ (1.31)

TI
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T'= (1.32)
1-C°
pero: T=2m M (ecuacion 1.9)
K
7 T
I's ——— (1.33)
1-¢°

la frecuencia es:

w'= 21 =wy/1-C (1.34)

TI

Para valores pequefios de amortiguamiento, vemos que el periodo de
una vibracién amortiguada es ligeramente mayor que el de una vibra-
ci6én sin amortiguamiento y que su frecuencia circular es ligeramente
menor que la de una vibracién sin amortiguamiento.

La figura I.4 muestra la variacién de u en funcién del tiempo.

\
\ |
," ] e
% TN ]
FIGURA 1.4. 8 ‘1 f": I \ )," \\
. .7 . ‘: T
Vibracién libre 9 ‘t\ | \\ fl
/
con amortigua- § = \ i1 \ wt
miento g \ ,,’ | \ ’," \\ /
® / | \ / |/
A \ [ | \ =
\ . /|
\ I ~
Wi |
g |
T

0 2 4 6 8 10 12 14 16 18
t wT’ {  wt, radianes T': periodo
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Se deben obtener otras expresiones para el calculo de u. El desplaza-

miento esta dado por:
u= e‘”(C1 bcos (bt) + C,sen (bt)) =e®u’
u'=C,bcos (bt) +C,sen (bt)

sea (figura L.5): w'=u,sen (bt+y)

G,

FIGURA L.5. Despla-
zamiento en funcion

del dangulo de fase \

u=e*u,sen(bt+y)
W =u,e[beos (bt +¢)+asen (bt+y)]
Condiciones iniciales: parat=0: u=56, y u=0

sustituyendo en las ecuaciones .33 e 1.34:

asen (p)=—bcos(yp)

tan ()= -

(I.35)

(1.36)

(1.37)
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por lo anterior:

)
°_ evsen(bt+y) (1.38)
sen @

u=

u=""°

at b b b
seng [beos (bt + ) +asen (bt+)] (1.39)

. Sesr:LP e“[2abcos (bt +¢)+(a*~b*)sen (bt+)] (1.40)

asi (figura 1.6):

atb
FIGURA IL.6. "4

Determinacion b
del angulo de fase

b

ﬁ (1.41)

sustituyendo las ecuaciones .26 e 1.27 en la ecuacion 1.39:

A A2+ =w

seny =

(1.42)
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Ejemplo I.3

A una masa de 8kg (kg=Kkg,) se le da un desplazamiento inicial de 3cm

(D)
O
Z
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m
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@)

y se deja vibrar libremente. La rigidez de la barra es de 2kg/cm. Con-
siderando un porcentaje de amortiguamiento critico {=5 %, calcular el
tiempo que tarda en alcanzar la posiciéon de desplazamiento nulo, asi

como, la velocidad y la aceleracidn para ese instante.

Solucion

M=8/9.81=0.8155kg s?/m

= ¢ ,C=27+/MK,=1.2771kg s/m

2 /MK

Aplicando las ecuaciones I.19 e 1.20:

a=-0.783020, b=15.64082
usando la ecuacién 1.35:

tan @ = —15.64082 /(-0.78302) = 19.97499
¢ =1.5207755 rad

aplicando la ecuacién 1.36 con u=0

sen (15.64082t+1.5207755) =0
t=0.103627 s

usando las ecuacion 1.37 e 1.38:

u=-0.4332 m/s
1.=0.67839 m/s?




1.3. Vibracion de un bloque vertical

A causa de su propio peso, la fuerza en el resorte vale (figura 1.7):

CG w

K&,

a) Bloque apoyado sobre un resorte b) Diagrama de cuerpo libre

Figura I.7. Vibracién de un bloque vertical

W=K&

st

Ahora, supongamos que damos un desplazamiento vertical, §,, y deja-
mos vibrar, libremente, al sistema (figura 1.7b).

La ecuacién de movimiento es:

Mz"+C2 +Kz+K&,—~W=0

Mz"+Cz' +Kz=0 (1.43)
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Una masa de 3.63 kg de peso se apoya sobre un resorte de constante
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K=0.3572kg/cm. La masa se desplaza hacia abajo 5.08cm y se le per-
mite vibrar libremente. Hallar: (a) el tiempo requerido por la masa para
moverse 2.54cm hacia arriba, después de haberse soltado y (b) la veloci-
dad y aceleracidn de la masa para esa posicion.

Solucion

a) M=0.37 kgs/m?

K=35.72 kg/m

K 1
w=[—=9.826 —
M S

z=5§,cos (oot) =5.08c0s89.826t=2.54
9.826 t=angcos0.5, t=0.1066 s
b) z=-§,wcos (wt) =43.23 cm/s

#= - 8,w?cos(wt) =245.13 cm/s?

I.4. Vibraciones estacionarias

Se denominan vibraciones estacionarias aquellos movimientos en que la

accion sobre el sistema es de tipo armodnico.




I.5. Vibraciones forzadas

Si consideramos un cuerpo como el de la figura 1.8, el cual se somete a
una fuerza estacionaria que esta dada por:

P=P,sen (Q t)
la ecuacién de movimiento es:

Mu”+Cu'+Ku=P,sen (Qt) (1.44)

ij
—n

—u—
Q
P
@Mﬁ
—_—
P
«——— Ki

<« Cu

a) Movimiento de la masa b) Diagrama de cuerpo libre
(fuerzas horizontales)

FIGURA L.8. Sistema de un grado de libertad

la respuesta de la masa, después de un lapso inicial cuando se disipa un
movimiento por vibracidn libre amortiguada, esta dada por (Newmark y
Rosenblueth, 1976):

p, sen (Q t— Lp)

u="2
K\/ i 2+ 27Q) 2 (1.45)
w? w
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20

p=tan™ =

2
- 2
w
. K
frecuencia circular: W= M

Un motor que pesa 160 kg estd apoyado en cuatro resortes que tienen una

(1.46)
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rigidez de 133.9 kg/cm cada uno. El motor tiene una masa desbalanceada
que pesa 28.4g que esta localizada a 15cm de distancia del eje de rota-
cién. Se conoce que el motor estd restringido a moverse verticalmente,

determinar:

a) Lavelocidad en rpm a la cual ocurre la resonancia.
b) Laamplitud de la vibracion del motor para una velocidad de 1200 rpm.

K
a) w= [—

M
la velocidad de resonancia es=>547rpm
b) Q=1200rpm=125.6rad/s

la magnitud de la fuerza centrifuga es:

Pm =Man=Mr Q*=M(0.15)(125.6)*=6.94kg
u =0.00343cm




I.6. Movimiento estacionario de la base

Ahora, consideremos un sistema de un grado de libertad como el mos-

trado en la figura 1.9, en el cual la base se somete a un movimiento que

esta dado por:

u,=Asen (Q t)
w
~()
p

a) Movimiento de la masa

Uy

c

FIGURA L.9. Sistema de un grado de libertad

la velocidad y la aceleracion de la base son:
w,=AQ*cos(Qt)
u,=AQ%sen (Qt)

la ecuacién de movimiento esta dada por:

Mu”g+ Cu'+Ku=0

(1.47)

b) Diagrama de cuerpo libre

(1.48)

(1.49)

(I.50)
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pero, de la figura L.8: u=u+u” (I.51)
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M (W +u” )+ Cu'+Ku=0
Mu"+ Cu’+Ku=—Mu", (1.52)
Mu"+Cu'+Ku=AQ*Msen (Q1) (1.53)

aqui, vemos que la ecuacién 1.51 es similar a la ecuacién 1.42. En conse-
cuencia, podemos emplear la misma solucién de esta ecuacion con:

P,sen(Qt)=AQ*Msen (Qt)

con este cambio de variable, la respuesta de la masa esta dada por los

siguientes movimientos relativos:

u=AB,sen (Q t—cp) (1.54)
u'=AQB,cos (Q t—Lp) (1.55)
u'=AQ*Bsen (Qt-v) (1.55)

en las expresiones anteriores:

(1.57)

=t -1 - -
p=tan [ QT] (1.58)
1-| —
w




frecuencia circular del sistema: w= i

Los movimientos absolutos (movimientos generales) estan dados por
(figura 1.8):

desplazamiento: U, =u,+u (1.59)
velocidad: uy=u+u (1.60)
aceleracién: u=u"+u” (1.61)

El factor de amplificacién de la aceleraciéon se define como el cociente
del valor absoluto de la méxima aceleracion general, entre el valor abso-
luto de la maxima aceleracion de la base:

m-x

f=

Ye (1.62)

m-x|u”,

fi=m-x|sen(Qt)+B,sen(Qt- )|

En la figura 1.10, se exhibe la variacién de fa con el cociente T,/T para
amortiguamientos de 2 y 10 % del amortiguamiento critico.

En la expresién anterior:
T,=271/w (masa que vibra)
T =21 /Q (base)

En la figura 1.10, se observa que la amplificaciéon de la aceleracion
depende del cociente T,/ Ty del amortiguamiento. La mdxima amplifica-
cién ocurre cuando T,/ T=1; al aumentar el amortiguamiento, decrece el

factor, fa. Para T,/ T—> oo la amplificacién de la aceleracién es nula.
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FIGURA 1.10. Variacién del factor de amplificacion
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26

24
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S 20
£ 18 ‘
'g 16 l [] Amortiguamiento 2 %
3]
b= 14 l X Amortiguamiento 10 %
& 12
E \
< 10
)
o 8
8
= 6
3]
S 4 A\

) AN

,_,__..-r/
0

0 2 4
Cociente T,/ T

Se debe hallar el desplazamiento, la velocidad y la aceleracién (movi-
mientos relativos) de la masa de la figura I.E-1, para t=25s. Movimiento
de la base u,=5sen, 3t (1, en cm, t en s). Considerar {=5 %.

W=10kg,
FIGURA L.E-1.
Elemento sujeto a
movimiento en la K=5kg,/
base =V Kgr/cm
>

U,=5sen3t




Solucion

Q=3s"'-1, M=10/981=0.010194kg s?/cm

w =4/5/0.010194=22.174 s*

Sustituyendo valores en la ecuaciones .55 e 1.56: B;=0.01869, ¢ =0.01380
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Bd = !
@), (28w}
Q? Q
220
p=tan™ -

reemplazando en las ecuaciones 1.52 a 1.54, tenemos:
u=5(0.01869) sen (3¢-0.0138)
u=0.09345 sen (3t-0.0138)
u=0.2804 cos (3t-0.0138)
ii=—0.8410 sen (3¢-0.0138)
parat=25s: u=-0.03742cm

u=0.2569 cm/s, 1i=0.3368 cm/s?




I.7. Vibracion debida a la rotacion

Se debe considerar una masa que esta vibrando libremente como la que
se indica en la figura I.11. La fuerza de inercia vale F=Mu. De la figura
u=0H, u=0H, por lo tanto:

F=M9H. u ?
MH® i
J— M

FIGURA L.11. Rotacién
de una masa de un
grado de libertad H

El momento de volteo al nivel de cimentacion debido a la inercia de la
masa es (Zeevaert, 1980):

O;,=FH=M®0" H*=MH?0"

Ahora, supongamos que la cimentacidn estd sometida a un momento
estacionario dado por O,= Oy, sen (Qt). En el diagrama de cuerpo libre
de la cimentacion (figura 1.12), se muestran los momentos que actian
sobre ella. El equilibrio de los momentos conduce a:

MH?0"+C,0"+K,0=0ysen (Qt) (1.64)
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MH?*6
Opsen(Qt
FIGURA L.12. <7 Opsen(Q1)
Diagrama de cuerpo
libre de la cimentacion

foX:)
N~ 7

\_/ K.0

Para un sistema de un grado de libertad sujeto a una fuerza vertical esta-
cionaria, habiamos obtenido la siguiente ecuacién de equilibrio diné-

mico (ecuacién 1.42):
Mu”+Cu'+Ku=F,sen (Q t) (I1.65)
Las ecuaciones 1.62 e 1.42 son similares, por lo que, para hallar la solu-

ci6on de la ecuacion 1.62, podemos emplear la ecuaciéon 1.42, cambiando
M por MH?y Po por OTo, por lo tanto, la solucién de la ecuacién 1.62 es:

Oro sen (Q t—a)
e:z Y 2 (1.66)
J-56
w w
4 2CwQ
=t ke il
a=tan [(0\)2 B QZ)] (1.67)

(I.68)

6= Corie 221/KrMH2 =2H1/K,M (1.69)
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segun lo anterior, el periodo natural de vibracién por rotaciéon de una
masa estd dado por:

MH? M
T,=2nt [—— =2nH |[— (1.70)
K, K,
WH?
T,=2m (1.71)
gK,
donde:
W : eselpesodelamasa.
g : eslaaceleracion de la gravedad.

1.8. Amortiguamiento

Durante la vibracién de un sélido, se produce cierta pérdida de energia
por calor, lo cual se conoce en términos generales como friccién interna

en el sistema.

La forma mas directa de definir la friccién interna es determinando el
cociente de la energia disipada durante un ciclo de esfuerzo, AW, entre
la energia eldstica, W, almacenada cuando la deformaciéon unitaria es
maxima. A este valor se le denomina amortiguamiento especifico o pérdida
especifica de energia y se ha observado que depende de la amplitud y de la
velocidad del esfuerzo en el ciclo y, a menudo, de la historia de carga del
espécimen (Kolsky, 1963).

En general, se acepta que las fuerzas de restitucion sean proporcionales
a la amplitud de la vibracién y que las fuerzas disipativas de la energia
sean proporcionales a la velocidad. Cuando esto se cumple, la relacién
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de amplitudes positivas entre dos ciclos consecutivos es constante y el
logaritmo natural de esta relaciéon, A’, se toma como una medida de la

friccidon interna.

Enseguida, demostremos que A’ es igual a la mitad de la energia de la
pérdida especifica de energia cuando el amortiguamiento es bajo. De la
figura 1.13:

xa
AN=In|—=
Xp

FIGURA 1.13. Vibracién libre con amortiguamiento

h
\
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El desplazamiento esta dado por la ecuacion:

3
x=80e‘swt[cosoo 1—52-t+[ Jsenoo l—EZ-tJ (1.72)
AJ1-E2
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para: t=t, x,=5,e %%

— _ ~Ew( 1,2
t=t, x, =5, e telar2n/w)
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xll
__ean
Xp
pero: &= < yw=£
AV Mxk M

X, T-C T-C*W
AN=In|=2|= =
xb M'(A) k
por otra parte:

AW _ xZ-xf (o= 2,)(x,+ )

W x? X

sin embargo: x,=x,
X, X+ X7 @X2+x2=2x2 5 2, (o, ) =22

x2-x; 2

x? X,

sustituyendo, tenemos:

AW _ (Xa—xb)(anrx”)g om | X |24
144 X ) %




Por lo tanto, en vibraciones libres con amortiguamiento pequerfio, el
amortiguamiento especifico AW es igual al doble del decremento loga-
ritmico A'.

Por otro lado, en una vibracién forzada para amortiguamiento pequefio,
la forma de la curva desplazamiento-frecuencia es muy aguda, mientras
que para amortiguamiento grande la curva es mucho mas tendida. Si
denominamos, AN, a la diferencia entre la frecuencia correspondiente
a la mitad del pico del lado derecho de la curva, menos la frecuencia
correspondiente a la mitad del pico del lado izquierdo y N a la frecuencia
de resonancia, el cociente AN es una medida de la friccién interna y se
puede demostrar que: N

AN 4B,

N T

en efecto, en una vibracion forzada, el desplazamiento esta dado por:

F, sen (Q-t-y)
0="" e Y (1.73)
S5 e
W, W,
28 2
¢=ang tan : (1.74)

L : k
w, es la frecuencia circular del sistema: w; = V3

el maximo valor de x ocurre para w,=Q es decir:

F, 1 c
m-x-x=—=—, pero &=

ko 28 24/Mk
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o

cw;

m-x-x=

F

o o

la mitad del méaximo de x vale , por lo tanto, haciendo x=

w, 2cw,

en
la ecuacién 1.73, obtenemos:

e 2 2

\/ 1_&22J +[2E£J =2C(D1=
L W3 w; k
e 2 2
k-k Qj + ZF,k& =4l w!
_ W, W,

. 2_
pero: w;=

(1.73)

(1.73)

(k-MQ?)*+(cQ?)’*= 4 w?
despejemos los valores Q” de esta ecuacién:

(MQ?)* +(c2-2MK)Q2+K* —4c2 02 =0

o — (=2 MK) /(=2 Mk)* -4 M2(K -4 ?)
2M?

C2 k k 2 2 2 2
) - = — = —— (P -2kM)-Kk*+4" o]
02— k c N 4M;” M 2M

M 2M? M

para valores pequefios de amortiguamiento:
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C2 k k 2 2 2 2
) s —— ——— |[(P-2kM)-Kk*+4" o]
k c N 4M;” M 2M
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Q= -
M 2M? M
kc? k c?
X — +3cw; -2k +2kM| — ——;
, k c 2M M 4M
Q*=_— - +
M 2M? M

24/3:cw
Q-0 ==

como se afirmé antes, AN=Q, - Q, y N=w,, por lo tanto:

AN_Q,-Q; _(2,-0Q,)(2,+Q,)
N w, w,(Q,+Q,)

para valores bajos de amortiguamiento:

(Qz + Qs)
2

I

0,

Xp

, , X, cw
ademas: A =In(—J =T

AN_ Q7-QF [3C _ 4f3n

1.7
N 2w Mw, T (L.75)




1.9. Propagacion de una onda de cortante
en un soélido viscoelastico

Modelo de Voigt:

Voigt considerd que «...las componentes de esfuerzo en un sélido son
la suma de dos términos: el primero es proporcional a la deformacion
unitaria y el segundo es proporcional a la velocidad de la deformacion

unitaria.»*

En un material isotrépico y elastico, las ecuaciones que relacionan los
esfuerzos y las deformaciones seran ahora:

ENN e,
0,=ANA+2Ge, +\’ (]+2n [J
ot ot
oy
T,.=Gy,,+ =
=Wy r{at]

estas ecuaciones conducen a relaciones similares como aquellas obteni-

das para un sélido eldstico, pero el operador A +1’(d¢,/dt) toma el lugar
de A y el operador G+n (a / at) toma el lugar de G. La ecuacién para los
desplazamientos horizontales es la siguiente:

2

2 oA
p a—;=(%+G) o +GV?u (1.76)

realizando las sustituciones anteriores, se obtiene:

2

ou , i aA i )
P atz—l(“G)Jf (\+n) at] o + (Gﬂz aJV u (1.77)

30 Kolsky, H., Stress Waves in Solids, Dover, 1963.
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en una onda de cortante exclusivamente, tenemos:

o’u ou
— = GV*u+nVv:— 1.76
p 572 n 5 (I.76)

si consideramos una onda de cortante que se propague en direccion
vertical con movimiento de particulas en direcciéon horizontal, se tiene
(Kolsky, 1963):

azu_ Gazu . u 1.79)
Por™ "5 Moo ’
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