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RESUMEN
En laactualidad, es comln que para efectos del analisis estructural de edificaciones en el Perd,
se desprecie los asentamientos de las cimentaciones. En otras palabras, los modelos
estructurales cominmente incorporan condiciones de borde en los nodos de cimentacion que
restringen las deformaciones verticales, por lo que no se consideran los posibles efectos de
redistribucion de fuerzas internas asociados a los asentamientos de la fundacion en el disefio
estructural. Esta seleccion de metodologia de andlisis estructural quizas esté asociada a la
relativamente alta capacidad portante, baja deformabilidad de los suelos y la simplicidad del
modelo. Sin embargo, considerando que las cargas transferidas desde la superestructura a los
cimientos no son uniformes para los distintos elementos, es de esperarse que existiran
asentamientos distintos en los diversos elementos de cimentacion. La ocurrencia de
asentamientos diferenciales, por mas pequefios que sean, afecta los valores de fuerzas internas
de los elementos de la estructura con respecto a los calculados con la suposicion habitual de
cimientos sin asentamiento vertical. Es decir, la ocurrencia de asentamientos diferenciales
causa una redistribucion de cargas en los diversos elementos internos que componen la
superestructura. El objetivo principal de esta tesis es evaluar el impacto que tiene el no incluir
asentamientos totales y diferenciales en los nodos de apoyo del modelo estructural comparado
con la metodologia habitualmente utilizada por ingenieros calculistas en el Perd. De
identificarse diferencias importantes, y en especial el peligro de incurrir en disefios no seguros,
se buscara difundir los resultados de esta investigacion para ayudar a mejorar la practica local.
Por el contrario, si la investigacion concluye que la suposicién habitual no difiere mucho de la
metodologia que incorpora asentamientos, entonces también es importante difundir los

resultados para ayudar a justificar la practica habitual.

El presente trabajo de investigacion emplea el modelo estructural con el programa Etabs de un

portico de 4 pisos considerado representativo para edificios de baja altura. ElI modelo es 2Dy



asume que las columnas estan cimentadas sobre elementos superficiales para estudiar el efecto
de asentamientos absolutos y diferenciales ya mencionado. Se realizaron dos series de analisis:
la primera involucré analisis del pértico utilizando la metodologia habitual de analisis que
desprecia los asentamientos verticales de las zapatas, las cuales se modelaron como nodos
restringidos en todas las direcciones (base empotrada). La combinacion de carga considerada
fue carga vivay muerta sin incluir cargas laterales como viento o terremoto que se considero
fuera del alcance de esta tesis de pregrado. La segunda serie de analisis incorpor6 resortes
lineales equivalentes como condicion de borde en los nodos de cimentacion. Estos resortes
lineales equivalentes capturan la no linealidad de la interaccion cimiento-suelo usando un
proceso iterativo donde la constante del resorte representa una rigidez secante de la curva
presidn-asentamiento de la zapata. En ambas series de analisis estructural, se comparan las
fuerzas internas en los elementos estructurales (i.e., momentos flectores, fuerzas de corte y

axiales).

Los resultados de este estudio muestran que al permitir los asentamientos en el modelo
estructural, se genera una redistribucién significativa de las fuerzas internas en la estructura,
para las condiciones de carga y geometria utilizadas. Por tanto, la consideracion de la
interaccion suelo — estructura podria presentarse como un factor importante del analisis previo
que, de no tomarse en cuenta, podria ocasionar que los elementos sean disefiados de una manera

poco conservadoray con un margen de seguridad menor al planeado en el disefio.
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1. INTRODUCCION

Los suelos de Lima estan mayormente conformados por conglomerados de grava que
geoldgicamente se formaron por depésitos antiguos de los rios Rimac y Chillon. Este tipo de
suelo presenta estupendas propiedades mecanicas que favorecen a que se utilice cimentaciones

superficiales sin presentar problemas de asentamientos excesivos o de capacidad de carga.

Una préctica usual para modelar estructuras sobre el suelo limefio es utilizar herramientas
tecnoldgicas, tales como los programas SAP o ETABS, los cuales permiten realizar modelos
estructurales tomando en cuenta la interaccion suelo-estructura o sin considerarla. Sin embargo,
debido a lo mencionado anteriormente acerca del suelo de Lima, es comin utilizar modelos

empotrados o simplemente apoyados en la base, despreciando los asentamientos producidos.

Sin embargo, debido a que los elementos tienen cargas distintas, y a la variabilidad inherente
de los suelos, se pueden producir asentamientos diferenciales, lo cual genera una redistribucion
de fuerzas y, por lo tanto, cambios en las fuerzas reales que ocurren internamente en la

estructura.

Asimismo, los modelos que si consideran las deformaciones verticales del terreno poseen el
inconveniente de suponer como lineal la relacion existente entre la presion aplicada en el
terreno y los asentamientos que se produciran. Esta asuncion, a diferencia de la anterior, puede
ser generada de manera indirecta, ya que recién resulta evidente en el analisis de los métodos

de prediccion de asentamientos utilizados en el disefio de las cimentaciones.

De este modo, partiendo de la suposicién que cada uno de estos problemas esta relacionado de
manera indirecta con el otro, se podria reformular el modelo. El desarrollo de esta tesis
contempla la correccion de estos dos inconvenientes tomando en cuenta de forma mas realista

la interaccion entre el suelo y la estructura.



El presente trabajo de investigacion considera que ambos problemas pueden corregirse, de una
manera sencilla, para obtener resultados mas confiables. Estos resultados son las fuerzas
internas que aparecen en la estructura luego de realizar el analisis del modelo con las cargas
vivas, cargas muertas y los asentamientos que se produciran en las cimentaciones. Es por ello,
se asumira que la interaccion entre el suelo y la estructura se puede representar mediante
resortes de una rigidez especifica, en vez de asumir un empotramiento o apoyos simples en la
base. Por otro lado, para encontrar la rigidez de estos resortes serd necesario asumir una
relacion no lineal entre la carga que llega a la cimentacién y el asentamiento que se producira.
Para ello, se utilizara la teoria de la curva hiperbolica que refleja dicha relacion (Li & Liu,

2012).

De esta manera, segun las redistribuciones de fuerzas que se generen debido a los
asentamientos producidos, los valores de las rigideces de los resortes iran variando para cada
iteracion hasta que converjan en un Unico valor. Esos resultados serviranpara medir y comparar
las diferencias existentes con los valores que se obtienen de la metodologia clasica. Finalmente,
y en base a los objetivos propuestos, esas comparaciones serviran para determinar el impacto

de tomar en cuenta condiciones mas reales en el analisis estructural.

1.1 Objetivos

1.1.1. Objetivo general

Evaluar la relevancia de considerar el efecto de interaccién suelo — estructura en el analisis

estructural de un portico 2D entérminos de margen de seguridad en los elementos estructurales.

1.1.2. Objetivos especificos
o Describir los parametros que intervienen en la curva hiperbolica que refleja la relacion

no lineal entre la presion aplicaday el asentamiento.



o Hallar las fuerzas internas que se generan en un pértico 2D empotrado en su base, al
someterlo a cargas lineales en sus vigas.

o Hallar las fuerzas internas que se generan en un portico 2D con resortes en su base, al
someterlas a cargas lineales en sus vigas. Se considera un comportamiento no lineal y larigidez
del resorte va cambiando segun su deformacion.

o Evaluar y comparar las variaciones en las fuerzas internas de la estructura al inicio del

disefioy a final de la ultima iteracion.

1.2  Antecedentesy justificacion

1.2.1. Antecedentes

Predecir los asentamientos que se produciran en los proyectos de construccion es de suma
importancia en caso se cimente en terrenos granulares. Dependiendo del valor previsto de
asentamiento y distorsion angular, el disefio de las cimentaciones variard debido a la
redistribucién de fuerzas que se genera en el interior de la estructura. Es asi que, en la
actualidad, una de las metodologias mas usadas parael calculo de asentamientos es la sumatoria
por capas. En ella, se calcula las deformaciones de cada sub estrato debajo de la cimentacion

hasta la zona de influencia, con el fin de obtener el asentamiento total.

El calculo de las deformaciones, producidas debido a las presiones aplicadas por la estructura
al suelo, esta directamente relacionado al médulo de compresion o elasticidad del suelo. Como
ya es conocido, resulta complicado obtener muestras inalteradas de depésitos de arena o grava
para poder conocer este parametro y poder predecir los asentamientos. En consecuencia,
diversos autores, como Schmertmann (1970-1978), Burland & Burbidge (1985), Terzaghi,
Peck & Mesri (1996), y asi sucesivamente, presentan maneras distintas de calcular los
asentamientos, basados en la cuantificacion indirecta del modulo de compresibilidad. Esto se

logra a través de una serie de ensayos in — situ en donde se logra determinar la resistencia a la



penetracion. Por ejemplo, con el nimero de golpes obtenidos del ensayo de penetracién
estandar (SPT, por sus siglas en inglés) o la resistencia en la punta en el ensayo de cono de

penetracion (CPT, por sus siglas en inglés) se puede determinar la resistencia del suelo.

Sivakugan y otros autores (1998) demuestran que el método de Schmertmann (1970) puede
llegar a sobreestimar los asentamientos producidos hasta en un 339%. De igual forma, basado
en investigaciones y resultados de 31 expertos, se sostuvo en el congreso “Settlement 94,
sostenido en la ciudad de Texas, Estados Unidos, las serias deficiencias del estado actual de

los procedimientos de calculo de asentamientos (Briaud & Gibbens, 1994).

Del mismo modo, Li & Liu (2012) defienden la tesis de que la sobreestimacion de los
asentamientos en los métodos clasicos se debe a que estos no reflejan una correcta relacion
carga — asentamiento. Asimismo, una serie de investigadores como Fahey & Carter (1993),
Lehane & Cosgrove (2000), Briaud (2007), entre otros, han tratado de desarrollar expresiones
para poder determinar el mddulo de compresibilidad del suelo para utilizarlas en la prediccion

de asentamientos donde se considere una relaciénno lineal.

Li & Liu (2012) argumentan que, basados en data resultante del ensayo de plato, la relaciénno
lineal entre la presionaplicaday el asentamiento se podriaajustar a una curva hiperbélica. Con
una pendiente inicial definida por el médulo tangencial inicial del suelo y una asintota vertical
en el eje de las abscisas, determinada por la capacidad portante del terreno, se logra representar,

con una mayor precision, la relacionno lineal de la carga — asentamiento.

1.2.2. Justificacion
El presente trabajo tiene como interés analizar el comportamiento de un modelo estructural con
resortes en su base en vez de restricciones de empotramiento. Dicho estudio se desarrolla

debido a que, en la actualidad, a pesar de conocer como interactla el suelo con la estructura, se



le sigue modelando como un material rigido que no se deforma. Esta suposicion no es del todo
correcta, ya que, el suelo, al igual que cualquier material de construccion, es un elemento que
se altera cuando se le aplica una fuerza. Esa alteracion o deformacion provoca los

asentamientos en la edificacion.

Al modelar el suelo como un resorte con un valor de rigidez especifico ya no se le restringe el
desplazamiento vertical, lo cual es mas acorde a la realidad. Ademas, con la finalidad de
optimizar los resultados, se estima esta rigidez a partir de la teoria de la curva hiperbélica que
refleja la no linealidad entre la presion aplicada y los asentamientos. Esto genera una mayor

confiabilidad en los resultados del analisis estructural .

1.3 Alcance

El presente trabajo de investigacion tendra como finalidad evaluar el impacto que tiene el no
incluir asentamientos totales y diferenciales en los nodos de apoyo del modelo estructural
comparado con la metodologia habitualmente utilizada. Par esto se empleard el modelo
estructural con el programa Etabs de un portico de 4 pisos considerado representativo para

edificios de baja altura.

El pértico en mencion constara de 5 columnas separadas entre si distancias de 5, 3, 4 y 3 metros
y formara parte de una edificacionde 5 niveles (4 pisos y azotea). Para el analisis de cargas, se

considerara 1 ton/m2 para todos los pisos. Sin embargo, para la azotea, este valor sera menor.

La estructura estard cimentada en un deposito granular de arena medianamente densa. Junto a
parametros geotécnicos, y correlaciones, se obtendran las curvas hiperbdlicas necesarias para

cada columna del pdrtico.

Del mismo modo, se obtendran las fuerzas internas de la estructura para los dos casos

propuestos: en el primero, se consideraran restricciones tipo empotramiento en labase y en el



segundo, se modelaran restricciones tipo resortes que permitiran los desplazamientos verticales

de los elementos estructurales.

Una limitacidon del trabajo es que no se considera sismo como una solicitacion en el analisis
del portico. Ademas, para obtener los parametros del suelo asumido, no se han considerado
ensayos reales de campo, sino valores propuestos por diversos autores. Finalmente, es
importante mencionar que la geotecnia es una rama de la ingenieria bastante variable. A pesar
de ello, la suposicion principal de donde se parte es que se estd trabajando con un suelo

uniforme en toda su seccion.



2. MARCO TEORICO

Cernica (1995) menciona que, “es una practica comin separar las estructuras construidas sobre
el suelo (por ejemplo, edificaciones, puentes, presas) en 2 categorias: la parte superior se
designa como la superestructura, y los componentes que interrelacionan la superestructura con
la zona adyacente del suelo, se puede denominar como la fundacion” (p. 395). De la mano con
dicha descripcion, Berry y Reid en 1993 sefalaron que, “todas las estructuras de ingenieria
civil aplican una carga al suelo o a la roca subyacente. Esta parte de la estructura a menudo esta
por debajo del nivel del terreno, transmite la carga a un estrato resistente y se denomina
cimentacion” (p. 322). Considerando las citas anteriores, Se define lafuncion de lacimentacion
como la transferencia de las cargas provenientes de la estructura hacia el suelo donde esta

asentado.

Independiente del tipo de fundacion que se emplee, la labor de la ingenieria consiste en
proporcionar un disefio apropiado de cimentacion basandose en factores adecuados de
seguridad. Ese trabajo debe proporcionar el cumplimiento de dos requerimientos importantes
para evitar el dafio o colapso del sistema. El primero de ellos esta relacionado con la resistencia

al corte del suelo y el segundo criterio, con el asentamiento excesivo.

El limite de la resistencia al corte del suelo es convencionalmente conocido como la capacidad
portante Gltima o capacidad de carga, q;. Ademas, otro pardmetro importante que se usa en
el disefio es la presion admisible, g, la cual se calcula de diversas maneras dependiendo del
tipo de suelo en el que se va a cimentar. Esta presion admisible se relaciona con la capacidad
de carga mediante un factor de seguridad, el cual se compara con valores ya establecidos para
definir el grado de seguridad (FS = q,/q,).- En cuanto al segundo criterio mencionado
anteriormente, el asentamiento excesivo se limita a partir de valores de distorsion angular ya

establecidos por normas o guias de disefio.



Queda claro entonces que, para cumplir con este requerimiento dual, la cimentacion planteada
debe proveer un factor de seguridad apropiado para asegurar la capacidad portante del terreno

y un asentamiento admisible.

Una particularidad importante de la cimentacion es que esta debe estar ubicado en un estrato
que provea laresistencia necesaria para cubrir la demanda de la superestructura. Asi, se pueden

dividir las cimentaciones en dos tipos: superficiales, discutidas en esta tesis, y profundas.

Las cimentaciones superficiales, también llamadas directas, son aquellas que se apoyan en las
capas superiores del terreno debido a que poseen la capacidad portante necesaria para que la
estructura transfiera sus cargas al suelo. El ejemplo mas comin de este tipo de cimentacion son
las zapatas. Por otra parte, si el estrato superior no presenta la resistencia requerida, las cargas
deberan ser transmitidas a estratos de mayor profundidad. Generalmente se relaciona esta
definicion con las cimentaciones profundas, siendo los pilotes y pilares los elementos mas

usados (Mejia y Cérdenas, 1992).

2.1. Cimentaciones superficiales

Karl Terzaghi, en su libro Theoretical soil mechanics (1943), encuentra que la diferencia
principal entre las cimentaciones superficialesy profundas se centra en larelacion D¢/B, donde
Dy es la profundidad de cimentacion y B, el ancho de la base. Para las cimentaciones poco
profundas, el valor de D;/B podria variar normalmente entre 0.25y 1. Es decir, para él, una
cimentacion seria superficial si esta presenta una profundidad D, menor o igual que el ancho
de la cimentacion. Por otro lado, Braja Das (2015) afirma que: “investigadores posteriores han
sugerido que las cimentaciones con Dy igual a 3 0 4 veces el ancho de lacimentacion se pueden

definir como cimentaciones poco profundas” (p. 481).



En la actualidad, es muy comun usar cimentaciones superficiales cuando el terreno en el que
se asienta la estructura presenta estratos superiores resistentes. En otras palabras, este tipo de
cimentaciones son utilizadas cuando la capacidad portante del suelo supera ampliamente a la

presion que el proyecto intenta transferir al suelo.

2.1.1. Tipos de cimentaciones superficiales

Cuando distintos elementos de la estructura se soportan sobre apoyos simples, la cimentacién
suele llamarse zapata y pueden ser individuales, corridas o continuas. Por otro lado, si una
unica losa cubre el estrato de fundacion en toda el area que ocupa la superestructura, esta se

denomina platea (Terzaghi, Peck y Moretto, 1973).

Un mayor detalle de los tipos de cimentaciones superficiales se explicaen el Anexo A.

2.1.2. Patrones de falla

Una fallacomun de las cimentaciones superficiales es por capacidad portante. Es decir, cuando
la carga que se aplica al suelo supera la resistencia al corte que esta presenta. Dependiendo del
tipo de suelo, densidad y otras propiedades, la falla por capacidad portante suele estar
acompafada de una penetracidn de la zapata y un abultamiento del suelo a sus lados (Cernica,
1995). Ademas, el patron de falla brinda una perspectiva de lo que sera la forma de la curva

esfuerzo-deformacion del suelo.

lan Smith (2006) senala que: “Terzaghi en 1943 declar6 que la falla por capacidad portante de
una cimentacion es causada por una falla general o por una falla local del suelo. Luego, en
1963, Vesic menciond la falla por punzonamiento como una forma adicional de falla por

capacidad portante”.
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Basado en estudios y observaciones, Vesic nota que los patrones estan intimamente
relacionados con algunos factores. En general, estos factores son la compresibilidad relativa

del suelo para una determinada geometria y las condiciones iniciales de carga.

Un mayor detalle de los patrones de falla en cimentaciones superficiales esta en el Anexo B.

2.1.3. Capacidad de carga

Tal como se mencion6 anteriormente, uno de los tipos de falla mas comunes en la cimentacion
disefiada se origina cuando la presion aplicada al suelo supera la capacidad de carga que este
presenta. En otras palabras, cuando la capacidad portante Gltima, g,, no ofrece la demanda

requerida.

Son muchos los autores que han desarrollado diversas ecuaciones para el célculo de la
resistencia portante del suelo. La mayoria de estas se basan principalmente en un concepto
similar: que la capacidad de carga del suelo proviene de los aportes que brinda la cohesion, el

angulo de friccién interna y el peso especifico del suelo.

Los primeros estudios de lateoria de la capacidad de carga fueron desarrollados por Ludwing
Prandtl en los afios 20’s. Investigaciones posteriores sefialaron profundamente las deficiencias
que la ecuacion de Prandtl proponia, debido a que consideraba que la resistencia ultima
dependia enteramente de la cohesion del terreno. En la practica actual, la ecuacion de Prandtl
nunca se usa, sin embargo, es bueno recordar que marca el inicio del concepto de capacidad de

carga (Cernica, 1995).

Actualimente, las teorias mas utilizadas sobre la capacidad de carga fueron las desarrolladas

por Terzaghi y Meyerhof. Un mayor detalle de ambas teorias se explica en el Anexo C.
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2.1.3.1. Comparacion de coeficientes

De los desarrollos de Terzaghi y Meyerhof, expuestos en el Anexo C, se realiza una
comparacion entre los resultados con lafinalidad de analizar sus diferencias. La siguiente tabla

presenta una compilacion de los valores resultantes de N, N, y N, :

Tabla 1. Coeficientes de capacidad portante de de Terzaghi y Meyerhof

Terzaghi Meyerhof

0° Nc Nq Ny Nc Nqg Ny
0 5.70 1.00 - 5.10 1.00 -

2 6.30 1.22 0.18 5.63 1.20 0.01
4 6.97 1.49 0.38 6.19 1.43 0.04
6 7.73 1.81 0.62 6.81 1.72 0.11
8 8.60 2.21 0.91 7.53 2.06 0.21
10 9.61 2.69 1.25 8.34 2.47 0.37
12 10.76 3.29 1.70 9.28 2.97 0.60
14 12.11 4.02 2.23 10.37 3.59 0.92
16 13.68 4.92 2.94 11.63 4.34 1.37
18 15752 6.04 3.87 13.10 5.26 2.00
20 17.69 7.44 4.97 14.83 6.40 2.87
22 20.27 9.19 6.61 16.88 7.82 4.07
24 23.36 11.40 8.58 19.32 9.60 5.72
26 27.09 14.21 11.35 22.25 11.85 8.00
28 31.61 17.81 15.15 25.80 14.72 11.19
30 37.16 22.46 19.73 30.14 18.40 15.67
32 44.04 28.52 27.49 35.49 23.18 22.02
34 52.64 36.51 36.96 42.16 29.44 31.15
36 63.53 47.16 51.70 50.59 37.75 44.43
38 77.50 61.55 73.47 61.35 48.93 64.07
40 95.67 81.27 100.39 75.31 64.20 93.69
42 119.67 108.75 165.69 93.71 85.37 | 139.32
44 151.95 147.74 248.29 118.37| 115.31| 21141
46 196.22 204.20 426.96 152.10| 158.50| 328.73
48 258.29 287.86 742.61 199.26| 222.30| 526.45
50 347.52 415.16| 1,153.15| 266.88| 319.06| 873.86
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Como se aprecia en la tabla anterior, las expresiones propuestas por ambos autores reflejan
ciertas diferencias en los valores numéricos de los coeficientes. Esta diferencia se hace mas
notable mientras mayor es el valor del angulo de friccion interna del suelo. Terzaghi provee
valores de coeficientes mas conservadores que Meyerhof, dado que el primero no presenta

factores de correccion por forma, profundidad e inclinacion de la carga.

COEFICIENTES DE CAPACIDAD
PORTANTE

= « = Nc-Terzaghi ==== Nq- Terzaghi Ny - Terzaghi

Ny - Meyerhof

= « = Nc- Meyerhof ==== Nq - Meyerhof

180.00
160.00
140.00
120.00
100.00
80.00
60.00
40.00
20.00

COEFICIENTES NC,NQ, NY

0 5 10 15 20 25 30 35 40 45
ANGULO DE FRICCION (°)

Figura 01. Coeficientes de capacidad portante de Terzaghi y Meyerhof (Propia)

La ecuacion de Terzaghi es, segun Cernica, lamas ampliamente usada en el &mbito geotécnico
para el célculo de la capacidad portante del suelo debido a lo simple que es utilizarla. A
diferencia de otros autores, como Meyerhof o Hansen, no se necesita calcular factores de forma,
inclinacion o profundidad para conocer la capacidad portante. Sin embargo, como ya se ha

mencionado, brinda valores mas conservadores que los otros autores.

De igual modo, la formula de capacidad de carga que se utilizara en el presente trabajo es la que

fue adaptada por los profesores del curso de Ingenieria de Cimentaciones de la PUCP.
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. .1 .
qu = cN¢s i +y1DsNyiy, +§)/ZBNySyly ..(Ec.01)

Donde:

Nq = e™®" % tan?(45 + ¢/2) ... (Ec.02)
Nc = (Nq—1)cotg...(Ec.03)

Ny = (Nq — 1) tan(1.4¢) ... (Ec.04)

iy =i, =(1— 9‘80)2 ..(Ec.05)
a
iy = (1= . (Ec.06)
a = arctg (g—H) ..(Ec.07)
14

Ademas, la siguiente tabla, extraida de los documentos de dicho curso, muestra la forma de

calcular los factores de forma respectivos.

circular continua rectangular cuadrada
s, 1,2 1,0 140,287, 1,2
Sy 0,6 1,0 1-0,2 ﬁ/;_' 0,8

Figura 02. Factores de forma segun el tipo de zapata (PUCP, 2017)

2.1.3.2. Presion Admisible

Desde sus primeros inicios, la ingenieria de cimentaciones siempre ha intentado determinar
cual es el area efectiva de la cimentacion que soportara parte de la estructura construida. Los
primeros criterios de eleccién eran rusticos y empiricos y dependian del lugar de la

construccion. Para finales del siglo XIX, los calculos se volvieron mas racionales y se tenia la
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certeza de que la presion que llegaba al suelo no debia sobrepasar un valor recomendable para
disminuir el riesgo de fallay evitar los asentamientos excesivos. Esta presién, conocida como
presion admisible, suele calcularse segiin normativas y guias de construccion como una
fraccion de la capacidad portante y es generalmente traducido como un factor de seguridad

minimo.

FS = Z—”... (Ec.08)

a

Los cddigos y normas de construccion recomiendan valores de factores de seguridad minimos.
En el caso de la norma peruana, el factor de seguridad recomendado para casos estaticos es
tres. Es decir, que la maxima carga que debe admitir el suelo, para cumplir la norma, debe ser

la tercera parte de la capacidad portante del terreno.

2.1.4. Asentamientos

El asentamiento es la deformacion vertical del terreno debajo de la zapata. Por si solo, el
asentamiento de un elemento estructural no causa dafio. Sin embargo, los asentamientos
diferenciales, traducidos en distorsiones angulares, son parte de las principales causas de

grietas y pérdidas de estabilidad de las estructuras.

La norma peruana E. 050 define de manera simple qué es un asentamiento diferencial y cémo
se relaciona con la distorsion angular. Siendo esta Gltima uno de los parametros de entrada mas

importantes en el disefio geotécnico.
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Distorsion angular (o)=6/L

5Ia= Asentamiento total de A
5Te= Asentanuento total de B

&= Asentamiento diferencial

| [

ol

5

Figura 03. Asentamiento Diferencial (RNE E. 050)

El asentamiento relativo 6’ y la longitud L entre elementos estructurales, permiten calcular la
distorsion angular. Este valor esta involucrado a una serie de dafios que pudiera existir en la

superestructura.

Tabla 2. Distorsion angular segiin lanorma RNE E. 050

o | Descripcion

1/150 Limite en el que se debe esperar dafio estructural en edificios convencionales.

Limite en que la pérdida de verticalidad de edificios altos y rigidos puede ser
1/250 | visible.

Limite en que se debe esperar dificultades con puentes gruas y en que se debe
1/300 | esperar las primeras grietas en paredes.

Limite seguro para edificios en los que no se permiten grietas y para cimentaciones
rigidas circulares o para anillos de cimentacidn de estructuras rigidas, altas y
1/500 | esbeltas.

Limite para edificios rigidos de concreto, cimentados sobre un solado de espesor
1/650 | aproximado de 1.20 m.

Limite donde se esperan dificultades en maquinaria sensible a asentamientos.

1/750

A una mayor aceptacion de dafio en la estructura, mayor sera la distorsion angular permitida,
puesto que el valor del asentamiento diferencial maximo permitido en la construccion sera

superior.
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La norma también estipula que, para el caso de proyectos que se ejecuten sobre suelos
granulares, el asentamiento diferencial se puede estimar como el 75% del asentamiento global;
es decir:

!

Or = 975"

.. (Ec.09)

2.2. Calculo tradicional de asentamientos

2.2.1. Componentes de los asentamientos

La United States Army Corps of Engineers (USACE) define el calculo del asentamiento total,

producto de una carga aplicada en el suelo, como la suma de 3 componentes:

p=p;+ pc+ps-...(Ec.10)

Donde, p; = asentamiento inmediato, p. = asentamiento de consolidacion primaria, y pg =

asentamiento por consolidacion secundaria.

Los asentamientos por consolidacion primariay secundaria generalmente son pequefios cuando
la sobrepresion aplicada al suelo de cimentacion es menor al valor del esfuerzo de

preconsolidacion (maxima presion efectiva que el suelo ha soportado en el pasado).

El asentamiento inmediato, p;, es el cambio o deformacion repentina del suelo debido a la
aplicacion de una carga. Las formas de calcularlo dependen del tipo de suelo con el cual se
trabaja: cohesivo o granular. En el caso de suelos sin cohesion, su célculo se basaen ecuaciones
empiricas y semiempiricas debido a la complicacion que existe con la variacionno lineal de la

rigidez del suelo con la profundidad.

El asentamiento por consolidacion primaria, p., ocurre durante la disipacién del exceso de

presion de poros que produce la aplicacion de una carga en el suelo de cimentacion. Este
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componente deasentamiento es practicamente insignificante en suelos granulares debido a que,

por su alta permeabilidad, este ocurre rapidamente.

El asentamiento por consolidacion secundaria, ps, es un tipo de deformacion por creep del
suelo y ocurre generalmente en arcillasy limos debido a la alta compresibilidad que presenta
el tipo de terreno. Aunque este componente del asentamiento total deberia seguir al
asentamiento por consolidacion primaria, ambos procesos suelen ocurrir simultaneamente.

Asimismo, con respecto a suelos granulares, su calculo no es relevante.

2.2.2. Descripcion de métodos
El asentamiento en suelos granulares ocurren de manera repentina. Diversos métodos tratan de
predecir, mas que calcular, el asentamiento que tendra una zapata superficial debido a la

sobrepresién aplicada.

Dichos métodos, que seran descritos en este capitulo, estiman el asentamiento para suelos
granulares basados en resultados de ensayos de campo como: ensayo de penetracion estandar

(SPT), ensayo del cono de penetracion (CPT), ensayo del dilatometro (DMT), etc.

Todos los métodos propuestos, empiricos y semiempiricos, presentan claras diferencias entre
ellas. Sin embargo, existe un comun que las relaciona. En todas de ellas inciden 3 factores
importantes: el ancho de la cimentacion, la presion aplicada y un factor representativo del

terreno.

Para conocer el asentamiento que se produce en el suelo, es necesario conocer el modulo de
compresibilidad que lo representa. Debido a que es complicado obtener muestras inalteradas
de suelos granulares y llevarlas a los laboratorios para ser ensayadas, se suelen usar
correlaciones con los valores obtenidos de los ensayos de campo descritos arriba: SPT, CPT,

DMT, etc.
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Por otro lado, es importante mencionar que, para poder predecir el valor del asentamiento, la
mayoria de autores consideran en sus ecuaciones la existencia de una relacion lineal entre la
presion de contacto y el asentamiento. No obstante, tal asuncién no es del todo correcto.
Basados en ensayos de platos (PLT), los resultados arrojan una relacion no lineal entre la

presion ejercida por el elemento estructural y el hundimiento al cual se vera forzado la zapata.

2.2.3. Métodos que reflejan una relacién lineal carga - asentamiento

Estos métodos de prediccion de asentamientos suelen usarse en el disefio de cimentaciones de
las estructuras. Dada su base empirica y tradicional, estas ecuaciones reflejan una relacion
proporcional entre la carga aplicaday el asentamiento producido. Los desarrollos completos se

presentan en el Anexo D.

2.2.3.1.  Aproximacion de Terzaghi, Peck & Mesri

Gholamreza Mesri, basado en los escritos de Terzaghi y Peck, desarrolla su método de
prediccion de asentamientos en funcion del resultado de penetracidon estandar (SPT), Ngg.
Gracias a graficos obtenidos por los estudiosos Burland y Burbidge de diversos ensayos, se
logra obtener diversas correlaciones importantes en los que se basa Mesri para obtener la

formula. El origen de la formula se explica detalladamente en el Anexo D.

La ecuacion fundamental que describe el asentamiento de suelos granulares que desarrollaron

estos autores es el siguiente:

S = BO.75

q..(Ec.11)

1.4
60

Donde B estd en metros, g en kPa y S en mm. Luego de un reordenamiento de unidades y

considerando la variabilidad de resultados propuesto por Burland y Burbidge, se da por valida
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la premisa de que el asentamiento real sera por lo menos 1.6 veces el asentamiento obtenido de

la ecuacion anterior. Asi, se tiene:

1.4
60

q = 0.00375 5o+ S .. (Ec.12)

Donde B estd en metros, g en kg/cm? y S en mm. A partir de la Gltima ecuacion, este trabajo

de investigacion buscard cumplir con los objetivos especificos propuestos al inicio.

Por otro lado, Mesri propone otras variaciones en dicha ecuacion. Por ejemplo, la expresion
anterior sélo es aplicable para gravas y arenas normalmente consolidadas. Si se tratara de una
arena preconsolidada y el valor de la carga, g, fuera mayor que el valor de la presion de pre

consolidacion, entonces la ecuacion se veria afectada de la siguiente manera:

17
S = 0.00375B975 —
N .

60

2
(q — 3 o'p)...(Ec.13)

Por el contrario, si el valor de la presion de carga es menor a la presion de preconsolidacion, el

valor del asentamiento vuelve a calcularse con la expresion hallada al principio:

S =0.00375B%75

q..(Ec.14)

1.4
60
La ecuacion anterior se formul6 para una ratio de L/B = 1, si este ltimo no tuviera el valor
mencionado se debe aplicar un factor de correccion a la ecuacién y este queda definido por la
expresion:
L
1.25(5)

TE=ly -

(g)+025

]2 ... (Ec.15)

Por ultimo, el valor de N a tomar dependera de las caracteristicas de la arena en donde se obtuvo
los resultados del ensayo de penetracidn estandar. Para muestras de arenas densas y saturadas,

la correccion del valor de N sera con la siguiente expresion:
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1
N'=15+5 (N = 15)... (Ec. 16)

Aproximacion de Schmertmann

20

El procedimiento propuesto por Schmertmann se basa en las medidas de campo realizadas en

distintas areas de trabajo. Segun la USACE, el analisis asume que la distribucion de

deformaciones verticales es compatible con un semi-espacio lineal sujeto a una presién

uniforme.

La ecuaciéon de Schmertmann dicta:

Donde:

Ap

9C,

ESi

Az;
p; = Cl.Ct.Ap.Z?zlE—;. Iz;...(Ec.17)

: Factor de correccién por profundidad de cimentacion.

od
D

o
€1=1-05(")205..(Ec.18)

: Sobrepresion efectiva vertical en la base de la cimentacion (Df), en tsf.

: Presion neta aplicadaa la zapata.

Ap =q— 0 g ... (Ec. 19)

: Factor de correccidn asociado al asentamiento por consolidacion secundaria.

t
C:=1+0.2 loglo(ﬁ) ,t en afios. ... (Ec. 20)

: Modulo de elasticidad secante del estrato i.
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Az; @ Incremento de profundidad del estrato i.
Iz; : Factor de influencia del estrato i.
En la parte Anexo D, se describe como hallar cada uno de los parametros de esta ecuacion.

2.2.3.3.  Aproximacion de Burland & Burbidge (1985)

Este procedimiento se basa en 200 casos de estudios de resultados del ensayo de penetracion
estandar (SPT). La USACE manifiesta, en base a distintos analisis, que la aproximacién de

Burland & Burbidge arroja resultados menores a los otros métodos expuestos.

El asentamiento inmediato, p;, en depositos de gravas y arenas se determina mediante las

ecuaciones:

AP 1ye > 6"y

2
pi = fs.fi.[(AP’ave —§.G’p>.B°'7.IC] (Ec.21)

AP e <G’y
I,
pi = ﬁg.fi.AP’ave.g (Ec.22)
Donde:
fs : Factor de correccion de forma.

2

1.25(4/p)

= (L/g)+0.25

(Ec.23)

fi : Factor de correccidn por espesor de capa.
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!
Y oave
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22

f; (Ec.24)

B z,.(2— H/Zl)
Capacidad portante promedio.

AP'gve = Goave + O oave  (Ec.25)
: Carga promedio en el estrato debido a la presion aplicada en la zapata.
: Presion de confinamiento promedio en el estrato.

. Espesor del estrato.
. Factor de influencia de compresibilidad.

0.23

—Nia
Nave

Ic

(Ec.26)

: Resultado promedio del ensayo de penetracion SPT en la profundidad de influencia

en el area cargada.

El valor de la profundidad de influencia, z;, es tomada como aquella profundidad a la cual el

asentamiento es el 25% del asentamiento superficial. Esta profundidad se puede aproximar

como z; = 1.35B%75 cuando el valor de N,,. aumenta con la profundidad o es constante en

todo el estrato. Por otro lado, 2z, puede tomar el valor de 2B cuando N,,, muestra un

decremento con la profundidad.

Ngve €S el promedio aritmético de los valores obtenidos del ensayo SPT dentro de la

profundidad de influencia z,. Ademas, N,,, no se corrige por el efecto de presion de

confinamiento; es decir, no se estandariza. En vez de eso, se considera la compresibilidad

usando

el factor 1.
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Por otro lado, el valor de N, si debe ser corregido si se tratase de arena fina o arena arcillosa

y estuviera debajo del nivel freatico. Ademas de que el resultado sea mayor a 15.
1
Ngye = 15+ E(N‘“’e —15) (Ec.27)

Ademés, si el suelo de cimentacion se tratase de una grava o arena gravosa, el resultado

promedio N, se debe afectar por un factor.
Ngye = 1.25N,,. (Ec.28)

Por otro lado, los probables limites de exactitud de las ecuaciones 21 y 22 se encuentran dentro
de los contornos de I, dictados por:

0.08

(Nave)l's S IC S (Nave)1'67 (EC.29)

2.3. Interaccidn suelo-estructura de una zapata superficial en arena

Los proyectos de edificacion se construyen apoyandose en el suelo y sus cargas se trasmiten
hacia su base denominada cimentacién. Modelar mateméaticamente la interaccion entre estas
estructuras y el suelo sobre el que se apoyan ha sido motivo de investigacion durante muchos

anos.

Representar dicha interaccion suele ser muy compleja y presenta dos dificultades principales.
La primera de ellas es determinar la presion de contacto o reaccion del terreno que se produce
en el plano de union entre los elementos estructurales de la cimentacion y el suelo. Este
conflicto ocurre, debido a que las condiciones de contorno del problema se expresan en

tensiones y deformaciones.
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La segunda dificultad es considerar la relacion que existe entre la rigidez del suelo y la
cimentacion. Esto es importante debido a la incidencia del tipo de material que se utiliza en la

cimentacion vy el tipo de suelo en donde se apoyara la estructura.

Para poder dar solucion a estas dificultades, se han desarrollado diversos modelos que
representan dicha interaccion. El siguiente cuadro, realizado por el Ing. Jaime Santos Mifion,

presenta los distintos modelos desarrollados:

STH L I'Il'l.ll"ll".h'

_I—o(r rn-;;ru.'n_'.._ _
|feow LinrracTon
. L TEWEIOW
[ Moo oE Wik | vARTAE LiEAL |
AT VARIAL , FUNCTONAL |
" A0
DOEF . BALASTD OLELD REPNIKOV
| VARTAC , AL :J.T,,l‘eu |
L[ HoosLa o PasTERAK | | =
%
| -]
ogeLos | —{ FEceLs o soussinesalE ] =
1 H00.DE KLEIN E
I moceLo W TsoTRona | { [ oo swev ey |
| —
= | VARTALC . FUNCTEHAL O, CHERNASLY
WOUELGS BASADOS [oarsac. | .0
TECR . OLASTICIDAD
EE—— | HoD. WESTERGAASD |

Ty INTROOUCEN L ———
L HIPOTESIS COMPLEMENTARLAS MO0 DE mw-|
----- HOD, DE FROLICH
._Eﬂ.ms INTHODLCEN ll_ —— J
WRIACTAN EN HIPOTESIS HoD. O SOLVAGRAL]

MOCELOS HIPERECLICOS . B

Figura 04. Modelos del suelo (SANTOS, 1980)

Como se observa, existente dos tendencias bien marcadas para establecer un modelo de la
interaccion suelo-estructura. La primera corresponde a aquellos que se basan en el célculo del
coeficiente de balasto, el cual representa la relacionentre la presionaplicada por la cimentacion
y el asentamiento que se produce debido a estas cargas. La segunda tendencia corresponde a
los modelos basados en la teoria de la elasticidad. Dentro de esta, se encuentran los modelos

hiperbdlicos, objeto de estudio de esta tesis.

Al utilizar alguno de los modelos anteriores soluciona ambas dificultades, por lo cual se puede
conocer con cierta precision los esfuerzos que se generan en los elementos estructurales de la
cimentacion y sus respectivas deformaciones. Asimismo, hace posible conocer la

redistribucién de esfuerzos generado por los asentamientos diferenciales.
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En lo que queda de este capitulo, se hara hincapié en los distintos factores que influyen en el
asentamiento del suelo y su importancia en la relacion carga-asentamiento. Luego, se

desarrollaranlas bases de la teoria del modelo hiperbdlico que se empleara en la presente tesis.
2.3.1. Factores que afectan la relacion presion-asentamiento

La presion que ejerceran las cargas aplicadas a la cimentacién superficial por unidad de area
es, en general, la suma de todas las cargas que llegan a la zapata, las cuales son transmitidas
por los muros o columnas, divididas entre el &rea de la cimentacion menos la presion de poros

de agua.

P
q= T;TAL—u (Ec.30)

La relacion carga asentamiento depende de diversos factores. Los principales se indican a

continuacion:

- Tipo de falla: general, local o punzonamiento.
- Carga aplicada, Q.

- Ancho de cimentacion, B .

- Maddulo de elasticidad del suelo, E.

- Maodulo de Poisson, v.

- Angulo de friccion interno, ¢.

a) Tipo de falla
El tipo de falla esta directamente relacionado con la capacidad portante del suelo, g;. Como se
menciond anteriormente, el presente trabajo supone una falla general, Ny, = 30; es decir, la

carga aplicada generara como maximo un esfuerzo igual a la capacidad portante del suelo.
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b) Ancho de cimentacién
El ancho de cimentacion influye de manera directa en los asentamientos que se puedan generar,
puesto gque, a mayor ancho de zapata, mayor sera el asentamiento. Esto se explica mejor en la
zona de esfuerzos debajo de la cimentacion (bulbo de esfuerzos) como se muestra en la Figura

05.

Zapata 1 Zapata 2
(area A, )} (area A,)

#4 o

. ,lsais?i;zaL
I ! Lo b ™

S ?’ G-I . .I ¥ d {T:/_:' ! \'x_‘

II"J’- ‘l‘d{:__r {.j_ .‘l‘ " . /.-".
T A A, ? ' '

8,{82

o,

Figura 05. Influencia del ancho de cimentacién en el asentamiento (Muelas A., 2017)

Las otras propiedades mencionadas son caracteristicas propias del suelo que influyen
directamente con los asentamientos producidos. Esto se puede observar en las diferentes formas

de predecir asentamientos que se presentaron anteriormente.

c) Modulo de Poisson
El modulo de Poisson, v, o también llamado razon de Poisson, debe su nombre al matematico
francés Simedn Denis Poisson (1781-1840). Se define como la relacién entre la deformacion
unitaria lateral y la deformacién unitaria axial de un material. Para el caso de suelos, el rango

de valores utilizado por cada tipo es el que se muestra a continuacion:
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Tabla 3. Valores aproximados del médulo de Poisson seguin el tipo de suelo

Tipo de suelo v
Arena suelta 0.1-0.3
Arena Densa 0.3-0.45
Limo 0.2-0.4

Arcilla saturada 0.5
Arcilla parcialmente saturada | 0.3 - 0.4
Arcilla con arena 0.2-04

Fuente: Parametrizacion de suelos (Leoni Augusto: 2012)

d) Modulo de Elasticidad
Es indudable que la respuesta de los suelos a las distintas solicitaciones externas es bastante
compleja. Ademas, es una respuesta no lineal y depende de diversos factores como la
direcciény magnitud de las cargas, la anisotropia del suelo, el nivel de tensiones, los

efectos de tiempo, su historia geoldgica, entre otros.

El modulo de elasticidad o deformacion es quiza el factor mas influyente, correspondiente a
las caracteristicas propias del suelo, que afectan a la relacion presién — asentamiento. Este
parametro se puede definir como larelacionentre el esfuerzo que se genera a cierta profundidad

y la deformacion unitaria en el mismo punto del suelo.

A lo largo de la historia de la Mecanica de Suelos, varios autores han tratado de obtener
expresiones que relacionan el resultado del ensayo SPT con el Mddulo de Elasticidad del suelo.
Sin embargo, estas son aproximaciones y debido a la gran variabilidad de los valores de N, se

genera una gran incertidumbre en los resultados de dicho mddulo, E;.

Otro aspecto importante a tener en cuenta, para la eleccion de este valor, es el hecho que cada
correlacion ha sido establecida para un tipo especifico de suelo o para varios, pero con ciertas
restricciones y limitaciones. Por lo tanto, es importante conocer el origen de cada una de las

expresiones antes de aplicarlo de manera aleatoria.
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A continuacion, se resumen las correlaciones mas conocidas y aceptadas para calcular dicho

parametro:

Tabla 4. Expresiones para calcular el Modulo de elasticidad del suelo

Formula para hallar el Modulo Tipo de . .
de Elasticidad (Es) Suelo Unidades Referencia
E =8N - Kg/cm? Meigh y Nixon (1961)
E = 5(Ng +15) Arena Kg/cm? Webb (1969)
E =7.71N + 191 - Kg/cm? D’ Apollonia (1970)
E = (350 a 500) * log N, Arena Kg/cm? Trofinenkov (1974)
_ _ Limo 2
E =40+ 3(Ngy— 6) & Ngo > 15 o B Kg/cm Begemann (1974)
E=2BN ->B=4 A}Eﬁga Kg/cm? Schmertmann (1978)
E=7JN MPa Denver (1982)
E = aN60
a=5 — arena con finos.
a=10 — arenas limpias, 5 Kulhawy y Mayne
normalmente consolidadas. enas K (1990)
a=15 — arenas limpias,
sobreconsolidadas.

Fuente: Estudio experimental sobre correlaciones en suelos granulares finos (ATALA, 2011)

e) Angulo de Friccion Interno
Este parametro es caracteristico de los suelos granulares. La friccidn interna se define como la
resistencia al deslizamiento causado por la friccion que hay entre las superficies de contacto de
las particulas en el interior de un suelo. Esta caracteristica se encuentra en funcién de la
tangente del angulo de friccién del suelo, el cual es la relacion entre la fuerza que resiste el

deslizamiento a lo largo de un plano y la fuerza normal aplicadaa dicho plano.

Este parametro interviene en el célculo de la capacidad de carga, q4. Varios autores han
desarrollado correlaciones para obtener este valor a partir del ensayo SPT. Algunos de los mas

destacados se presentan a continuacion:
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Tabla 5. Expresiones para calcular el &ngulo de friccion intemo en suelos granulares

Formula para hallar el angulo
de friccion interna, @ (°)

Tipo de suelo

Referencia

® =+12N + 25

Suelo con particulas angulares y
bien gradados

Dunham (1954)

Suelos con particulas redondeados

® = 12N + 20 y bien gradados o angulares y Dunham (1954)
uniformemente gradados
Suelos con particulas redondeadas
® = V12N + 15 y uniformemente gradadas Dunham (1954)
® =+12N + 15 Arena Ohsaki et al. (1959)

® =20+ 3.5VN

Suelo granular

Muromachi et al
(1974)

® =+15N + 15 <45
ParaN > 5

Arena

Japan Road
Association (1990)

Fuente: Soil Strength and Slope Stability (DUNCAN & WRIGHT, 2014)

2.3.2. Curvaesfuerzo-asentamiento

Al aplicar una carga al suelo se generan asentamientos en su superficie. Generalmente, los

métodos de disefio convencionales descritos anteriormente representan dicha relacion de

manera lineal. Esta representacion no es la mas acertada, pero se realiza debido a que es

bastante practica y su aplicacion funciona para realizar disefio de cimentaciones.

Diversos autores, a través de sus investigaciones, coinciden en que una de las formas mas

acertadas de relacionar estos parametros es mediante una curva hiperbolicay no mediante una

regresion lineal (Li & Liu, 2012).

La relacién entre esta deformacion y el esfuerzo aplicado puede representarse segun la Figura

06.
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qa’ Qét  q (kglom®

S (mm)

Figura 06. Relacion entre la capacidad de carga y el asentamiento segun el tipo de

suelo (BERROCAL, 2013)

La curva C; representa la relacion entre la presion media ejercida por la cimentacion vy el
asentamiento que se genera sobre un suelo compacto. Se observa que, en la falla, el
asentamiento tiende a incrementarse de manera continua sin necesidad de aumentar la carga.
Por otra parte, si el suelo es blando, dicha relacion se representa como la curva C,. Esta
representacion grafica muestra que las deformaciones seran mas importantes en funcion de la

carga aplicada.

Varios autores han intentado establecer relaciones que permitan estimar los asentamientos en
suelos granulares en funcion de distintos ensayos de laboratorio, relaciones con otras
propiedades mecanicas del suelo y modelos empiricos. En la siguiente seccidn se explicaran

algunas formas de estimar dicha relacion.

Como ya se mencioné anteriormente, el modelo hiperbdlico, que sirve para representar de
forma grafica la relacion entre los esfuerzos y asentamientos, es una de las mejores

aproximaciones que se ha logrado desarrollar (Duncan & Chang, 1970).

La ecuacidn que gobierna dicho comportamiento es la siguiente:
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P=_ b (Ec.31)

Donde p representa la presion media ejercida por la cimentacion en la superficie y s representa
el asentamiento de la cimentacion debido a las cargas aplicadas. Ademas, los coeficientes a y

b dependen de las caracteristicasy propiedades mecanicas del suelo.
Si se deriva la expresion anterior con respecto al parametro s, se obtiene lo siguiente:

p _(a+bs)—bs_ a
os T (a +bs)2 ~ (a+ bs)?

Esto representa la pendiente en cualquier punto de la curva hiperbdlica. Si se reemplaza dicha
pendiente para el punto inicial de la curva, es decir, para una presion y asentamiento igual a
cero, se obtiene lo siguiente:

0.0) = a _1
o )‘(a+b*0)2‘5

Por tanto, el coeficiente a se define como la inversa de la pendiente inicial de la curva
hiperbdlica. Asimismo, si se calcula el limite de la ecuacion cuando el asentamiento tiende a
infinito, se obtiene lo siguiente:

I S +o0
imp = = —
s—>oop a+bs Hoo

Por tanto, aplicando derivada tanto al numerador como denominador, segin la regla de

L"Hopital:

limp =—

S—00

o~
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Se concluye que el pardmetro b es la inversa de la asintota vertical de la curva hiperbdlica, la
cual sera representada por la capacidad de carga del suelo, g4, que como se menciond

anteriormente, es el esfuerzo maximo al que puede llegar el suelo antes de fallar.

En sintesis, se tienen las siguientes expresiones para calcular los parametros de la curva:

1
a= K, (Ec.32)

1
b=— (Ec.33)
qa

En lossiguientes capitulos, se explicara las diversas formas de obtener el coeficiente de rigidez
inicial, K, y la capacidad de carga del suelo, q,. Obtenido dichos valores, todos los parametros

de la curva hiperbolica estarian definidos.

2.4. Correlaciones para hallar el coeficiente de rigidez del suelo
2.4.1. Modelo de Winkler

Uno de los métodos mas utilizados para representar la interaccion suelo - estructura es aquel
que supone un suelo equivalente a infinitos resortes elasticos, muelles o bielas biarticuladas,
cuyo coeficiente de rigidez se denomina coeficiente de balasto, k. Este se define como la
relacion directa entre la presion media, p, generada por la cimentacién y el asentamiento del

suelo, s:
k. =§ (Ec.34)

Este concepto fue utilizado por primera vez en el analisis de las traviesas del ferrocarril. El
balasto es una capa de grava que se extiende sobre la explanacion de los ferrocarriles para

asentar y sujetar sobre ellas las traviesas del mismo. Este modelo de balasto o, también
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conocido como Winkler, en honor a su creador, posee varias aplicaciones y ha ganado

aceptacion en los tltimos afios, debido a su practicidad y buenos resultados.

Este concepto es utilizado para el dimensionamiento de elementos que trabajan sobre un corte
horizontal de terreno o sobre un corte vertical del mismo. Con respecto al primero, se tiene el
dimensionamiento de vigas flotantes o de cimentacion y losas de cimentacién. Por otra parte,
con respecto a los elementos que trabajan sobre un corte vertical del terreno, se tiene pantallas

para excavaciones o tablestacas.

Es importante mencionar algunas caracteristicas principales de la teoria del coeficiente de

balasto:

- Uso flexible: su aplicacion es de mediana dificultad y se acopla bien a diversos
problemas.
- Es necesario el uso de programas de calculo matricial.

- Suuso es mas adecuado para cimentaciones flexibles que para cimentaciones rigidas.

Algunas formas de utilizar este concepto son mediante los métodos acoplados y los pseudo-

acoplados.

Métodos acoplados: se usan resortes que se conectan con los nudos adyacentes, lo cual permite
que los movimientos de cada uno sean dependientes del resto. Esto genera resultados mas

cercanos a larealidad.

Wil

Vamizal Safirg

A

Cl.ll"!"l.,‘]_ Spring

Figura 07. Modelo acoplado de cimentacion tipo Winkler (CODUTO, 2001)
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Métodos pseudo acoplados: la zona de la cimentacion es dividida en distintas zonas, en las
cuales varia su coeficiente de balasto. Este valor generalmente es mayor en las zonas extremas.
Asimismo, es importante mencionar que el ancho de las zonas se hace disminuir al acercarse a
los extremos, debido a que esto aumenta las tensiones en los bordes la cimentacion. Esto se
hace, debido a que se ha demostrado en otros estudios que el modelo de Winkler obtiene

tensiones mas bajas que el de otros modelos similares en dichos puntos.

Tom A & = 50 biad

Zore Bk, = T4 b
oo O & e |00 Bin®

Figura 08. Modelo pseudo-acoplado de cimentaciéon tipo Winkler (CODUTO, 2001)

2.4.2. Determinacion del coeficiente de balasto vertical

2.4.2.1. Metodologia de la Universidad Nacional de La Plata

En el 2012, el Ing. Augusto José Leoni, director de la Universidad Nacional de La Plata,
propuso un método para calcular el coeficiente de balasto vertical en arenas. Este se basaba en
un conjunto de datos de varios ensayos de placa. El método toma en cuenta la profundidad de
cimentacion y la presion de confinamiento. A continuacion, se explica los pasos a seguir para

aplicar dicha metodologia:

a) Obtener el numero de golpes promedio del ensayo de SPT, N, ye.
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b) Calcular el esfuerzo efectivo del punto a analizar. En este caso, para efectos de la tesis,
se asumira una capa homogénea de arena. Por ello, el esfuerzo efectivo se calcula de la
siguiente manera:

10.75

2

OJO = yl(Df + ) (EC. 35)

Esto ocurre debido a que se asume la ausencia de un nivel freatico y, por consiguiente, de
presion de poros. Ademas, se estd asumiendo que el punto a evaluar sera hasta la mitad de la
zona de influencia (Z; = B'%7%).

C) Estandarizar el N,,., tomando en cuento la presion de confinamiento, a partir de la

siguiente formula:

k
N. = Ngpe (Donde ¢’ se expresa en %) (Ec.36)

O.I

d) A partir del N, se puede calcular el coeficiente de balasto experimental gracias a
correlaciones que se desarrollan a partir de resultados de ensayos de placa en arenas. A

continuacion, se presenta el grafico del cual parten las ecuaciones mencionadas.

35

|
10 /)ﬂ
=
E 25 /
, A
— 20 /
2 e /FJ'
2 15
]
g 10 .___ﬁf-'" -
L" P | ’—k
5 e ---"""-I
o [
0

10 15 20 25 30 35 40 45 hli]
Ensayo de penetracion Nc (SPT)

=
=l

- Arenas secas o himedas e Arenas saturadas

Figura 09. Regresiones para el calculo del coeficiente de balasto en arenas (LEONI,

2012)
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Como se puede observar, las curvas obtenidas corresponden para arenas secas o0 humedas y

para arenas saturadas. Las ecuaciones de ambas se presentan a continuacion:

Para arenas secas 0 himedas:

K, = (N, *0.04)*3 + N, % 0.25 (Ec.37)

Para arenas saturadas o sumergidas:

K, = (N, * 0.04)37 + N, x 0.12 (Ec.38)

2.4.2.2. Modelo dinamico D.D. Barkan-O. A Savinov

Este método es de origen ruso y su nombre se establecio en honor a sus creadores. En 1948,
Barkan y Savinov, propusieron utilizar las siguientes expresiones para obtener el coeficiente

de balasto de una zapata:
K, =C,*A (Ec.39)
K, =C,*A (Ec.40)

K,=C,*1 (Ec.41)

Donde:

Cyy Cy: Coeficientes de compresion elastica uniforme y no uniforme.

Cy. Coeficiente de desplazamiento elastico uniforme.

A: Avrea de labase de la cimentacion.

I Momento de inercia de la base de la cimentacidn respecto al eje principal,

perpendicular al plano de vibracion.
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Los estudios del cientifico O.A. Shejter permitieron identificar la dependencia de los

coeficientes C,, C,y C, con la presion estatica. A partir de ello, se obtuvieron las siguientes

expresiones:

Donde:

CoY Dy:

ayb:

2@+ b) |p
62_60[1 o ] - (Ec.42)
2(a+Db)] |p
Cx—DO[l o ] - (Ee.43)
2(a+ 3b
€, = Co [1 (Z*A )] P (Bc.aa)

Coeficientes determinados a través de experimentos realizados parap = p,.

Dimensiones de la cimentacion en el plano.

Coeficiente empirico asumido. Para calculos practicos 4 = m™1.

Para calcular el coeficiente D, se utiliza la siguiente ecuacion, obtenida a partir de ensayos

experimentales:

1—u

DO = m* CO (EC4‘5)

Ademas, el coeficiente C, se puede determinar a partir de una expresion practica o a partir de

valores predeterminados cuando p, = 0.2 kg/cm? segin el tipo de suelo de la base de

fundacioén.

2 3

_ EO -3 kg
Co= 1772510 (R) (Ec. 46)
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Figura 10. Valores de coeficiente Co segin el tipo de suelo (VILLAREAL, 2013)

Es importante mencionar que esta metodologia fue realizada con el fin de conocer la relacion

suelo-estructura en caso de sismo.

2.4.2.3. Expresiones analiticas

Segun Terzaghi (1955), para cimentaciones cuadradas de lado B, en suelos cohesivos, se puede

estimar el coeficiente de balasto de la siguiente manera:
0.3
kS = k30 I (EC. 47)
B
Siendo k5, el coeficiente de balasto para placas cuadradas de 30 cm. de lado. Del mismo modo,

para zapatas rectangulares, se tiene lo siguiente:

02/ 015
ke =— (1 + T) kso (Ec.48)
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Ademas, para el caso de zapatas rectangulares en arenas, Terzaghi plantea lo siguiente:

B +0.3

2
kS = k30 (T) (EC 4‘9)

Posteriores trabajos como el de Hahn J. (1994), propusieron otras expresiones para casos donde
se utilicen placas con una dimension distinta a 30 cm. Para el caso de arenas sueltas 0 muy

sueltas, limos o arcillas:

ko I (%) (Ec.50)

Para arenas densas:

B + by\>
ks=k0< T ) (Ec.51)

Para arenas compactas:

B + by\*
kszko( = ) (Ec.52)

En estas ultimas expresiones, k, corresponde al coeficiente de balasto hallado mediante

cualquier ensayo convencional y b, el lado respectivo de la placa usada.

Del mismo modo, a partir de las expresiones desarrolladas por Terzaghi, otros autores han

propuesto expresiones para cimentaciones rectangulares sobre arcillas pre-consolidadas:

bo) (Za +1

ks=k0(B = ) (Ec.53)

Donde:

a= (Ec.54)

0| o~
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2.4.2.4. Formas de obtencion del coeficiente de balasto

En esta seccidn se describiran diversas formas de obtener el valor del coeficiente de balasto de

un suelo.

1. En primer lugar, este se puede obtener, a partir del ensayo de placa de carga realizado
sobre el terreno. Es habitual que el ancho de la placa sea un cuadrado de 30 x 30 cm (1pie X
1pie) o bien circular de diametros 30, 60 y 76.2 cm. Ademas, existen relaciones entre los
ensayos sobre arena y arcillapara una placa rectangular de 0.3 m de ancho y longitud L:

L+ 0.15
karena = Karcitla (W) (Ec.55)

En caso la placa sea continua, de 30 cm de ancho y un largo considerablemente mayor, se tiene

la siguiente expresion:

o (karcilla> (Ec.56)
1.5
2. A partir de ciertos parametros caracteristicos del suelo como el modulo de deformacion,
E., latension admisible, el médulo de Poisson, v, entre otros. Por ejemplo, se tiene la relacion
propuesta por Vesic en funcion del médulo de deformacion y el coeficiente de Poisson, la cual

se aplicaen forma reducida para vigas:

k. = : ( ES) Ec.57
ST BxC\1—7v? (Ec.57)

Del mismo modo, Vesic planted una relacion compatible con la propuesta del semi espacio

elastico, la cual considera el ancho de la viga de fundacion, B, en el que también tiene que ver

larigidez del conjunto suelo-cimentacion.

B 0.65( Es )12 E.B*

k=5 \1=v2) |5 Ee5®)

Para zapatas que cumplen con un largo mayor a 10 veces su ancho (L/B > 10), la expresion

se reduce a la siguiente:
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0,65 ( E,

= 1_v52) (Ec.59)

Existen otras expresiones desarrolladas como la de Timoshenko, Woinowsky-Krieger:

1/3

2.15 (E.*
ks :T ? (EC 60)

Donde h es el peralte de la zapata y E. el modulo de elasticidad del concreto. Otra expresion
es la planteada por Vlasov y Leontiev:

0 ES
T H(1 +v5)(1 - 2vy)

ke (Ec.61)

3. A partir de softwares que permitan modelar el terreno, utilizando el método de
elementos finitos. De este modo, se introducira al programa las consideraciones necesarias de
las caracteristicas del suelo y las fuerzas aplicadas. Con ello, se analizaran los asentamientos
producidos y se calculara el coeficiente de balasto de su formulacion teérica.

ke = g
4. A partir de los modelos propuestos por Duncan-Chang, Kondner, Nufiez, entre otros,

que interpretan los ensayos de placa de carga con una mayor precision para calcular el

coeficiente relacionado con el campo.
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Figura 11. Metodologia para determinar el coeficiente de balasto (BERROCAL, 2013)



42

La gréfica anterior posee dos secciones. La primera corresponde al cuadrante derecho, el cual
presenta a la curva esfuerzo-deformacién, derivado de un ensayo de placa de carga. En esta
zona se pueden trazar infinitas rectas tangentes a dicha curva con pendientes 'k’
correspondientes a diversos pares de valores de tension-deformacién. Por otro lado, el
cuadrante izquierdo contiene a los distintos valores de pendiente k, relacionado a los pares

numéricos de tension-deformacion, los cuales se alinean segun una recta.

A partir de una semejanza de triangulos de la zona izquierda, se deducen las siguientes

ecuaciones:

De este modo se obtiene el coeficiente de balasto:
[
k = k; (1 ——) (Ec.62)
Uu

Donde a,, es a la tension ultima del ensayo, al cual le corresponde una deformacidn infinita;
mientras que o es un valor cualquiera de esfuerzo en un punto de la curva. Se puede utilizar de

preferencia a,. que es la tension de rotura medida del ensayo.

5. A partir de estudios previos de distintos autores. Para el caso de arenas a distintas

densidades se puede hallar el coeficiente de balasto a partir del grafico de Baker A.L.L (1957).
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Figura 12. Coeficiente de balasto a partir de la densificacién de arenas (BAKER,

1957)

Por otro lado, para cimentaciones sobre arcilla, se toma en cuenta larigidez y las dimensiones

de la cimentacién como se muestra en el siguiente grafico:

i
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Figura 13. Coeficiente de balasto a partir de la rigidez de la arcilla y el ancho de

cimentacion (BAKER, 1957)
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Ademas, Terzaghi propuso un rango de valores del coeficiente de balasto basado en el ensayo
de placade ancho 30 cm y el tipo de suelo. Jiménez Salas (1981) realiz6 una recopilacionde

dicho trabajo y propuso los siguientes valores de modulo de deformacion, E,, y k3q.

Modulo de Coeficiente

TIFO DE SUELO Deformacion de Balasto
Eo (kglom®) | K (kglom®)

Suelo fangoso 11,00 a 33,00 0.50a 1,50

Arena sea o himeda, suelta (Nzzr 32 9) 0,16H a 0 48H 1,20 a 3,60
Arena seca o humeda, media (Nepr 9 a 30) 0.48H a 1,60H 3,60a 12,00
Arena seca o himeda, densa (Ngpr 30 a 50) 1.60Ha320H | 12,00a 24,00
Grava fina con arena fina 1.0f/Ha1,33H | 8.00a 10,00
Grava media con arena fina 1.33Ha1,60H | 10,00a 12,00
Grava media con arena gruesa 1.60Ha2,00H | 12,00a 1500
Grava gruesa con argna gruesa 200Ha2g 5H [ 15,00a 20,00
Grava gruesa firmemente estratificada 266Ha532H | 20,00a 40,00

Arcilla blanda (q. 0,25 a 0,50 kglern®) 15a30 0.65a 1,30

Arcilla media (gu 0,50 a 2.00 kgicm’) 30 a 90 1.30 a 4,00

Arcilla compacta (g, 2,00 a 4,00 kg/em®) 90 a 180 4.00a 8,00
Arcilla dura (g, 4.00 a 10,00 kafcm') 180 a 480 8,00a 21,00

Figura 14. Valores de coeficiente de balasto segin tipo de suelo (JIMENEZ, 1981)

Donde H es el nivel del desplante mas conocido como profundidad de cimentacion.

2.4.3. Ajustes del coeficiente de balasto
Una eleccion correcta del coeficiente de balasto permite tener una mejor aproximacion de los

asentamientos, en comparacion con los métodos convencionales de prediccion del mismo.

Para efectos practicos, se obtiene un coeficiente de Winkler para cada una de las zapatas y se
corrigen debido a la posible falta de precisiondel mismo método. Paraello, se prueban distintos

valores entre los limites mas probablesen el que puede estar comprendido dicho valor.

Con respecto a las correcciones, para zapatas con anchos pequerios (B < 1.5), el coeficiente de
balasto puede estimarse a partir de ensayos de placa o sobre la base de valores tipicos de suelos

conocidos, sin necesidad de realizar ninguna correccion.

Por otra parte, para cimentaciones con dimensiones mas grandes como en el caso de losas, se

deberaaplicar una correccional parametro en mencion. EI ACI-336.2R-88, en su seccion 2.2.8,
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Modulus of Subgrade Reaction, se indica lo siguiente: “Paralosas de cimentacion, la propiedad
del suelo no puede ser estimada de forma confiable en base a los ensayos de placa de carga,

debido a que los efectos de escala son muy severos”.

La misma norma indica que se pueden obtener resultados suficientemente exactos usando la
teoria del modulo de sub rasante, pero modificada, para considerar individualmente la carga
muerta, la carga viva, los efectos de tamafio y larespuesta del suelo asociada. Zonas de distintos
modulos de sub rasante pueden considerarse para proporcionar una estimacion mas precisa de
la respuesta de la reaccion del suelo en comparacion con lo predicho por un solo médulo de

reaccion.

Segun Dimitrov, cuando la carga es aplicada en un extremo de la zapata, debe duplicarse el
valor de k obtenido normalmente. Por otro lado, Bowles (1968) recomienda para cimentaciones
desplantadas, como es el caso de losas de cimentacidn, duplicar la cantidad de resortes en los
extremos como un modo de aproximacion a la relacion real entre la presion media y el

asentamiento dado.

Asimismo, varios autores han propuesto valores de correccion debido a la forma. El siguiente
grafico resume las investigaciones respecto al tema mencionado de Kany, Terzaghi, Sowers,

Dimitrov y De Beer:
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Figura 15. Comparacion entre distintos factores de correcciéon (TELLADO, 1999)
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Otra forma practica de obtener este valor de correccidn es a partir de la siguiente tabla:

Tabla 6. Coeficientes de correccion de forma del coeficiente de balasto

a/lb 1.00 1.50 2.00 3.00 5.00 10 20 30 50

p 1.05 0.87 0.78 0.66 0.54 0.45 0.39 0.33 0.30

Fuente: Interaccién suelo estructura (TELLADO, 1999)

Donde a y b son las dimensiones de la cimentacion y p es el valor de correccion asociado.

2.4.4. Teoria de asentamientos instantaneos

Los metodos descritos anteriormente permiten obtener una relacion lineal entre el esfuerzo y
deformacién; sin embargo, este valor representa un valor de k, de manera secante a la curva
hiperbolica propuesta, y no de forma tangente como se define dicho valor. Si se quisiera usar
valores obtenidos a partir del coeficiente de balasto, este se deberia incrementar en cierto

porcentaje para transformar la pendiente de larecta secante a tangente de la curva.

Otra forma de calcular la pendiente inicial de la curva hiperbdlica es a partir de asentamientos
instantaneos. Se asume que, para este tipo de deformacion vertical, la relacion presion-

asentamiento es lineal y tangente en el tramo inicial de la curva hiperbdlica.

La ecuacion que se utilizard en el presente estudio, se deriva de aquella propuesta por

Papadopoulous (1984):

Go* B *f
=——— (Ec.63
S s (Ec.63)

De esta manera, debajo del centro de una cimentacion, su asentamiento se puede calcular de la

siguiente manera:

S=q0*Be*Ig*If*Ie

I (1—v2) (Ec.64)
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Donde:

S: Asentamiento del suelo.
qo.  Presion aplicada sobre la cimentacion.

B.:  Diémetro equivalente de una cimentacion rectangular.

Iy Factor de influencia de la variacion del médulo de elasticidad con la profundidad.
I Factor de correccidn por rigidez de la cimentacion.
I,: Factor de correccion por la profundidad de desplante.

E,:  Mddulo de elasticidad del suelo.

v Coeficiente de Poisson.

Finalmente, para el caso de zapatas cuadradas (B = L) y para usos practicos en la ciudad de

Lima (I = 1.12) se obtiene lasiguiente relacion:

* B x] x B
SB0F TPy =112+ 222 (1 — v2) (Ec.65)

T g E,

Por lo tanto, la pendiente inicial, k,, de la relacion carga vs. asentamiento seria:

ko =10 = Eo
7 s T B*1.12* (1 —-v2)

(Ec.66)
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3. METODOLOGIA Y ANALISIS DE LA ESTRUCTURA

3.1.  Modelo de estudio para el analisis estatico en un portico 2D

El programa utilizado para realizar el modelo de estudio es ETABS 2016. Se construyé un
portico simple de 4 pisos y una azotea. A continuacion, se presentan las principales

caracteristicas del modelado:

Tabla 7. Condiciones iniciales del caso de analisis

CARACTERISTICAS PORTICO 2D
NUmero de s6tanos 0
NUmero de pisos 4 pisos y una azotea
NUmero de columnas 5
Profundidad de cimentacién (m) -1.2m
Tipo de cimentacion Zapatas aisladas
Distancias entre columnas (m) 5,3,4,3

Fuente: Propio

3.1.1. Propiedades de los materiales

3.1.1.1. Propiedades del concreto

Las vigas y columnas que se utilizaran en el modelo estan compuestas de concreto simple con
resistencia particular (", = 280 kg/cm?). Ademas, el peso especifico del concreto supuesto
es 2.4 ton/m3. Otra caracteristicaimportante que se debe definir es el médulo de Poisson del
concreto, el cual serd, para el presente trabajo, 0.2 (v = 0.2). Asimismo, el mddulo de

Elasticidad, sera calculado de la siguiente manera:

k
E. = 15000,/f . = 15000v/280 = 250998.008%
Para obtener el modulo de corte, se emplea la siguiente ecuacion:
E _ 250998.008 kg

G

= = = 104582.50 ——
2(1+v) 2(1+0.2) 0458 50cm2
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En sintesis:
fe= 280%
ton
Ve = 24?
v=20.2
kg

ton
E. = 250998.008 2509980.08W

cm?

kg

G =104582.50— =
cm

ton
1045825.03 —
m

3.1.1.2. Propiedades del suelo

De acuerdo al Ing. Jorge Zegarra (2016), el suelo se puede definir como la aglomeracién suelta
de minerales y materia organica extendida desde la superficie terrestre hasta laroca en el cual
se cimentan diversas construcciones. Debido a que los suelos son producto de la naturaleza,

estos son bastante complejos:

- El suelo en su estado natural es un material no uniforme.

- Conocer con exactitud sus propiedades y comportamiento es demasiado complejo para
un tratamiento teérico riguroso.

- Hasta los problemas mas elementales se tornan extremadamente dificilesal relacionarse
con los suelos.

- Su comportamiento real esta gobernado por juntas, fracturas, capas, etc.

- La mayoria de suelos se altera con mucha facilidad cuando se toma una muestra del
mismo.

- Es un material anisotrdpico: sus propiedades no son iguales en todas las direcciones.
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Para definir las propiedades teodricas del suelo asumido, se utilizardn algunos valores

propuestos por diversos autores que se basan en ensayos reales en arenas.

Densidad Pese Unitario
Relacién  Contenide de (g/cm?) (kN/m?)
Porosidad n de vacios Humedad w

Descripcion (%) (e) (%) ps Past Ya Vet

1. Arena suelta uniformente gradada 46 0.85 3z 1.43 1.89 14.0 18.5
2. Arena densa uniformemente gradada 34 0.51 19 1.75 2.09 17.2 20.5
3. Arena suelta de grano mixto 40 0.67 25 1.59 1.99 15.6 19.5
4. Arena densa uniformemente gradada 30 0.43 16 1.86 2.16 18.2 21.2
5. Morrena glacial, de grano muy mixto 20 0.25 9 2.12 2.32 20.8 22.7
6. Arcilla glacial blanda 55 1.20 45 1.77 12.0 17.4
7. Arcilla glacial rigida 37 0.60 22 2.07 16.7 20.3
8. Arcilla blanda levemente organica 66 1.90 70 1.58 9.1 15.5
9. Arcilla blanda muy organica 75 3.00 110 1.43 6.7 14.4
10. Bentonita blanda 84 5.20 194 1.27 4.2 12.5

w = Contenido de humedad cuando esta saturada, en porcentaje del peso seco
ps = Densidad en estado seco

pest = Densidad en estado Saturado

¥ = Peso Unitario en estado seco

Ve = PES0 UNitario en estado saturado

Figura 16. Propiedades indices de suelos (TERZAGHI, PECK & MESRI, 1996)

Asimismo, un ensayo muy utilizado en todo el mundo para determinar algunas propiedades
mecanicas en arenas es el Standar Penetration Test (SPT). Este proporciona el nimero de
golpes cada 30 centimetros, luego de penetrar 15 centimetros sobre el suelo (N). A partir de

este valor, se puede clasificar la densidad del suelo de la siguiente manera:

Caracteristica N (SPT)
Muy Suelto 0—4
Suelto 4-10
Medianamente Denso 10-30
Denso 30-30
Muv Denso =50

Figura 17. Caracteristicas del suelo segin ensayo SPT (ZEGARRA, 2016)

Por otro lado, Bowles correlaciond este valor con el peso himedo (Y) y el angulo de friccidn

interna (®) en suelos granulares:



N Descripcion del material Y. kgl'.-"m'.' a

0-4 muy suelto 1100 - 1600 25-30°
4-10 suelto 1400 - 1800 27 -32¢
10-30 medio 1750 - 2050 30 - 35°
30-50 denso 1800 - 2250 35- 40°
50 muy denso 2080 - 2400 30 - 43°

Como referencia, el peso del matenial granular descargado libremente de un
pesa 1300 kgf/m”
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camion

Figura 18. Valores de peso especifico y dngulo de friccion interna en suelos granulares

(BOWLES, 1982)

A partir de esto, se podria asumir los siguientes valores:

Tabla 8. Valores de peso N & vy para distintos tipos de arena

TIPO DE SUELO N (SPT) | Y (gr/cm®)
Arena suelta 8 1.6
Arena medianamente densa 20 1.9
Arena medianamente densa-densa 30 1.95
Arena densa 40 2.03

Ademés, el mddulo de Poisson del suelo asumido es 0.45 (v=0.45). Este valor viene a ser el

méaximo posible de la Tabla 3. Valores aproximados del médulo de Poisson segun el tipo de

suelo3.
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MODULO DE ELASTICIDAD DEL SUELO

Tabla 9. Calculo del médulo de elasticidad del suelo, segln distintos autores (kg/cm2)

Madulo ‘ieESE)'aS“C'dad Unidades | Referencia N=10 N=15 N=20 N=25 N=30 N=35 N=40 N=50
E =8N Kg/cm? Me'%'l‘gé 1'\)“X°” 80.00 | 12000 | 160.00 | 200.00 | 240.00 | 280.00 | 320.00 | 400.00
E =5(Ng + 15) Kg/cm? | Webb (1969) | 125.00 | 15000 | 17500 | 200.00 | 225.00 | 250.00 | 275.00 | 325.00
E =17.71N + 191 Kg/cm? D"?f;;g;ma 268.10 | 306.65 | 345.20 | 38375 | 42230 | 460.85 | 499.40 | 576.50
E =42510g(Ng) Kg/cm? Tr%‘;gig‘;"" 42500 | 499.84 | 55294 | 59412 | 627.78 | 656.23 | 680.88 | 722.06

E =40+ 3(Ngy — 6) ) Begemann _ -
Neo > 15 Kg/cm (Ta72) 82.00 97.00 | 11200 | 127.00 | 142.00 | 172.00
E=2BN>B=4 Kg/cm? SCh(Tg;tga”” 80.00 | 120.00 | 160.00 | 20000 | 24000 | 280.00 | 320.00 | 400.00
E=7VN MPa | Denver (1982) | 22572 | 276.46 | 31922 | 356.90 | 390.97 | 42229 | 45145 | 504.74

Kulhawy y
— 2

E=aNg, KGIen? | e (1690) | 5000 7500 | 100.00 | 12500 | 150.00 | 17500 | 20000 | 250.00
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Como se puede observar, los valores del modulo de elasticidad difieren bastante de
acuerdo a cada autor. Esto se debe a que cada uno desarrollasus formulas para un tipo de
suelo en particular. Ademas, la variabilidad del parametro N;pr oscilaentre un 15 a 45%
(15% < C.0.V < 45%). Es por ello que este modulo de deformacion también posee

gran variabilidad.

Se desarrollarondiversos modelos con cada uno de los valores del modulo de elasticidad
de la tabla anterior y se llego6 a la conclusion de que la ecuacion de Trofinenkov (1974)
cumplia mejor con la asuncion de autores como Braja Dass, Ren-ping Li & Jie Liu: los
asentamientos calculados por métodos tradicionales son sobreestimados. Por lo tanto, esta
sera la ecuacién que se utilizara en el presente trabajo.

kg

3.1.2. Predimensionamiento estructural

El predimensionamiento estructural esta basado en las recomendaciones empiricas de
ingenieros con vasta experiencia en el disefio de estructuras. Al ser recomendaciones, la
primera estimacion de las dimensiones de la estructura estid sujeto a cambios en la

metodologia habitual de analisis estructural.

Para este caso, el cual corresponde a un sistema aporticado, s6lo se predimensionaran las
vigas y columnas. Estos valores obtenidos seran constantes, puesto que el alcance de esta
tesis se enfoca en conocer la variacion de las fuerzas internas de la estructura tomando en

cuenta la interaccion suelo-estructura.
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3.1.2.1. Predimensionamiento de vigas

Para el caso de vigas que forman parte de un sistema sismorresistente, la Norma peruana
E.060, en su articulo 21.5.1.2, indica que la luz libre del elemento no debe ser menor a
cuatro veces su peralte. Esta relacion se debe al hecho de que, a luces mas pequefias, las
fuerzas cortantes predominan sobre los momentos flectores como los causantes de la

posible falla del elemento.

Asimismo, dicha norma menciona que el ancho minimo de las vigas debe ser 25 cm, pero
tampoco puede ser mayor al ancho de la columna que la soporte. Ademas, la relacién
entre la base y el peralte debe ser mas de 0.3 y menor a 0.5, ya que el peralte es la
dimension de la viga que predomina en la resistencia a las cargas externas. Por ultimo, se

recomienda considerar un peralte entre 1/12y 1/10 de la luz libre (Blanco, 1994).

De las condiciones mencionadas anteriormente, se plantea las siguientes expresiones

matematicas para el predimensionamiento de las vigas:

03<b<05
. A .

Donde 1, es la luz libre de la viga. Para este trabajo, la longitud maxima del portico es de

cinco metros, por lo que se obtiene lo siguiente:

500
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00 1 <290 167 <h<s0
—_— —_—
12 10 ' cm

h=50cm

Por lo tanto, se escoge un peralte de viga igual a 50 centimetros, puesto que se busca ser
conservador al ser un poértico de 4 pisos. Del mismo modo se obtiene el valor de la base
de laviga, con los 50 centimetros de peralte:

b
0'3<E<0'5_)15<b<25

b=25cm

Siguiendo la recomendacion de la norma, se escoge el ancho minimo de viga de 25 cm.

En resumen, los primeros resultados arrojan vigas con ancho de 25 cm y peralte, 50 cm.
3.1.2.2. Predimensionamiento de columnas

Para predimensionar las columnas, se tomé en cuenta lo escrito por el Ing. Blanco (1997)

en su libro Estructuraciony disefio de edificaciones de concreto armado.

“Para edificios aporticados integramente, para los cuales el autor recomienda no exceder
de 3 pisos 6 4 pisos, las columnas deberan dimensionarse mediante alguna estimacion del
momento del sismo, (...). Asi para este tipo de edificios, se dispondran columnas de
35x35, 40x40, 25x50, 30x60, 30x40, 30x50 o circulares de 40 o 50 cm de diametro.”

(Blanco, 1997, p. 42)

Para el presente trabajo, se eligié utilizar columnas de 40x40 cm.
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3.2.  Sistematizacion del proceso

El proceso seguido se puede resumir en los siguientes pasos:

- Modelacion del pértico en Etabs 2016 con bases empotradas.

- Disefio de las zapatas con el método de Terzaghi, Peck & Mesri.

- Calculo de la capacidad de carga del suelo, q4, ¥ la pendiente inicial de la curva
hiperbdlica, k.

- Construccion de la curva hiperbdlica para cada zapata.

- Obtencion del coeficiente k a partir de la presion media de la zapata, qg,;, Y la
curva hiperbdlica.

- Introduccién de los coeficientes k para cada zapata en el programa Etabs 2016.

- Con las nuevas cargas que llegan a cada zapata, se obtienen nuevos valores de k
a partir de la curva hiperbolica.

- Se realiza una serie iterativa hasta que la variacion de cargas entre cada cambio

de rigideces k, en el modelo, sea menor a 1% en todas las zapatas.

3.2.1. Modelacion preliminar del portico

En esta seccion se explicara, paso a paso, el procedimiento seguido para construir el
portico del caso de estudio. Este sera explicado desde la definicion de grillas en el
software de analisis, hasta la colocacion de los resortes en vez de las bases empotradas de

la metodologia habitual.

a) Definir grillas
En primer lugar, se definen las grillas en los ejes x e y, ademas de la elevacion z. Estos
se definiran de acuerdo a la posicion de las columnas en el eje x, la altura de entrepiso y

la profundidad de cimentacion del portico.
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]
Grid System Name Click to Modify/Show:
Reference Planes
Options
Bubble Size 1250 mm
Grid Color
Rectangular Grids
(® Display Grid Data as Ordinates (O Display Grid Data as Spacing Quick Start New Rectangular Grids
X Grid Data ¥ Grid Data
Grid 1D X Ordinate: {m} Visible Bubble Loc Grid 1D ¥ Ordinate () Visible Bubble Loc
A 0 Yes End Add 1 ] Yes Start Add
B 5 Tes End 2 8 Tes Start
Delete Delete
8 Yes End 3 16 Yes Start
D 12 Yes End 4 24 Yes Start
E 15 Yes End Sort Sort
oK Cancel
Figura 19. Definicion de ejes en plata (Propia)
|43 Story Data
Master Splice
Story Height Blevation Story Similar To Story Splice Height Story Color
m m m
PISO 4 3 b No None No 0
FISO 3 3 6 No MNone Mo 0
FISO 2 3 3 No None No 0
PISO 1 12 0 No AZOTEA No 0 I
BASE ZAPATA -12
Note: Right Click on Grid for Options
Refresh View

0K

Cancel

Figura 20. Definicion de elevaciones (Propia)

b) Definir materiales

Luego, se definen los materiales a utilizar. En este caso, solo se declara el concreto con

una resistencia de 280 kg/cm?, ya que las vigas y columnas del pértico estaran

constituidas por dicho material. Sus propiedades fueron establecidas en la seccién

anterior. Se utiliza el comando “Define / Materials” para declarar el material.
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]
General Data
Material Type Concrete ~
Directional Symmetry Type Isotropic s
Material Display Colar - Change
Material Notes Modify/Show Notes..

Material Weight and Mass

(® Specify Weight Density (0 Specify Mass Density
Weight per Unit Volume tonf/m?*
Mass per Unit Volume 0.244732 tonfs¥m*

Mechanical Property Data

Modulus of Hasticty, E 1Drrf/mz
Poisson’s Ratio, U
Coefficient of Thermal Expansion, A 14C
Shear Modulus, G 1045625.03 tonf/m?

Design Property Data

Modify/Show Material Property Design Data

Advanced Material Property Data
Monlinear Material Data... Material Damping Properties.

Time Dependent Properties...

0K Cancel

Figura 21. Definicion de materiales (Propia)

c) Definir secciones

Luego, se precisa las dimensiones de las secciones de vigas y columnas. Se utiliza el

comando “Design / Section Properties / Frame Properties” para afiadir el nuevo material

de concreto con la forma rectangular establecida.

| 43 Frame Property Shape Type

X
Shape Type
Section Shape Concrete Rectangular ~
Frequently Uised Shape Types
Concrete Steel
Nt
Special Steel Composite

0 0 1 @

<1
Section Designer Hunprismatic futa Select List General

OK Cancel

Figura 22. Definicion de secciones de elementos estructurales (Propia)
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Inmediatamente, se definen las vigas y columnas con sus dimensiones respectivasy su

material correspondiente, que se creo anteriormente.

|43 Frame Section Property Data

General Data
Property Name
Material
Notional Size Data
Display Color

Notes

Shape
Section Shape

Section Property Source
Source: User Defined

Section Dimensions
Depth
Width

[viga 0.25x0.50m

Concrete 280 kg/om?2 ~

Modify/Show Notional Size...

B o

Modify/Show Mates..

Concrete Rectangular ~

Show Section Properties...

]

4,9-!

Property Modfiers

Modify/Show Modifiers...
Currently Default

Reinforcement

Modify/Show Rebar.

oK

Cancel

Figura 23. Definicion de secciones de vigas (Propia)

| 41 Frame Section Property Data

General Data
Property Name
Material
Netional Size Data
Display Color
Notes

Shape
Section Shape

Section Property Source
Source: User Defined

Section Dimensions
Depth
Width

[columna 0.4x0.4 m

Concrete 280 kg/em?2 ~
Modify/Show Notional Size..
B coge

Modify/Show Notes...

Concrete Rectangular ~
.
m

Show Section Properties

Figura 24. Definicion de secciones

Property Modffiers

Modify/Show Modifiers...
Currently Default

Reinforcement

Modffy/Show Rebar.

0K

Cancel

de columnas (Propia)



60

d) Dibujar el modelo

Después, se dibuja el portico con las distintas funciones del programa Etabs 2016. De este

modo, el resultado se muestra en la Figura 25.

AZOTEA

PISO 4

PISO 3

PISO 2

PISO 1

Base Zapata

Figura 25. Portico modelado (Propia)

e) Empotrar la base

Para modelar la cimentacion, segun la metodologia habitual, se procede a empotrar las
bases de cada columna. Para esta accion, se utiliza el comando “Assign / Joint /

Restraints™ y se selecciona la opcion de empotramiento.

Joint Assignment - Restraints n

Restraints in Global Directions
Translation X Rotation about X
Tranglation Y Rotation about Y
Translation Z Rotation about Z

Fast Restraints
1 -
L] A (4 [

OK Close Apply

Figura 26. Empotramiento de la base (Propia)
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f) Definir_las cargas

Para este analisis, la estructura se somete a una Unica carga distribuida en cada entrepiso
que representa la sumatoria de las cargas muertas y vivas totales de cada piso. Paraello,
se define un patrén de carga, al cual se le denomind SDEAD. Pararealizar esta accién, se
utiliza el comando “Define / Load Patterns”, se crea la nueva carga y se la define como

Live. Esto debido a que la carga distribuida incluye la carga viva y muerta de cada piso

del pértico.

14 Define Load Patterns X
Loads Click To:
Self Weight Auto
Load Type Muttiplier Lateral Load Add New Load

SDEAD Dead ~ [ Modify Load

Dead Dead 1

Live Live 0

I

Delete Load
Cancel

Figura 27. Definicion de las cargas que se utilizardn (Propia)

g) Aplicacion de las cargas

Posteriormente, se utiliza el comando “Assign / frame loads / distributed” para fijar el
valor de la carga distribuida. Para este analisis, en todos los entrepisos se distribuye una

carga de 6 ton/m, mientras que, en el Gltimo piso, la carga distribuida es 5 ton/m.

Frame Load Assignment - Distributed H
Load Pattem Name SDEAD ~
Load Type and Direction Options
@® Forces O Moments (O Addto Existing Loads

® Replace Existing Loads
(O Delete Existing Loads

Direction of Load Application Gravity ~

Trapezoidal Loads

! 2 3 4
Distance |0 | [025 | [078 IE |
load |0 |[o |[o |[o Jtorfm
@ Relative Distance from End-| O Absolute Distance from End-|
Urifom Load
lad 6 |torfim oK Close Aoy

Figura 28. Cargas distribuidas utilizadas en el modelo (Propia)
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h) Correr el modelo

El resultado de las cargas en las cimentaciones del modelo preliminar se muestra a

continuacion;

. PISO 1
L K ] {

_ |  BASE ZAPATA
23 25 27 29

9181 Fz = 93 4081 Fz = 80.0846 Fz = 79.7455 Fz = 348436

1
b
=X

Fz
Figura 29. Primer juego de cargas en la base del modelo preliminar (Propia)

Luego de ‘correr’ el modelo y obtener las cargas en la base del empotramiento, se
continda con el disefio geotécnico de las zapatas. Asimismo, al corroborar que los

momentos que llegan a la base son pequefios en comparacion a las fuerzas verticales,

estos se desprecian.
3.2.2. Disefo de zapatas

Se obtuvieron las siguientes reacciones verticales del modelo preliminar:

Tabla 10. Fuerzas iniciales en la base empotrada del modelo preliminar

Zapata Z, Z, Z3 Z, Zs

Fuerza (ton) 56.92 93.41 80.08 79.75 34.84

Fuente: Propia

a) Disefio por asentamiento

Para iniciar, se escoge la zapata mas cargada, en este caso la zapata Z,. Luego, se disefia
con una distorsién angular, a, de 1/500, segun la normativa utilizada. Este valor fue

escogido debido a las descripciones de la Tabla 2. Ademas, la longitud minima entre
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columnas, respecto a la zapata Z,, es 3m. Se escoge dicha longitud para realizar el disefio

mas desfavorable y conservativo.

0.75 or , 1 75 Or
= 0. — s —=. -
@ L 500 300

6r =0.8cm

Se utiliza la ecuacién de Terzaghi, Peck & Mesri para el disefio geotécnico. Se utiliza la

presion aplicada, q,,,, para obtener el valor minimo de ancho de zapata. Es importante

mencionar que se asumird, para todos los casos, zapatas cuadradas (B = L) y valores

maltiplos de 5 cm.

kg 0.0375 * N** * §r(cm) * f;

qa (sz ~ BO75(m075)
( kg ) _ 010, (ton)
qap cm?) B?(m?)

Se utiliza un valor de N =30 y la carga obtenida de la zapata Z,, Q, = 93.41 ton.

Igualando y reemplazando valores, se obtiene:

0.0375 * 3014 %x08*1 0.1 %93.41
R0.75 = B2

B =2.189m

Por lo tanto, el ancho de zapata disefiada por asentamiento sera de 2.20m. Asimismo, se

calcula la presion admisible del suelo.

1.942 —
2.200.75 cm?

kg 0.0375 * 3034 % 0.8 * 1 kg
Qa (cm2> - -

Ademas, la carga aplicada para dicha zapata es la siguiente:
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k 102.88 k
Qap (_g) =0.1=* 9

cm? 222 1.930 cm?

b) Corroboracidn por capacidad de corte sequn Meyerhof

Se utilizara la ecuaciéon desarrollada por Meyerhof, propuesta anteriormente.

1
qu = cNScic +y1DsNyig + EyZBNysyi],

Sin embargo, asumiendo un suelo totalmente arenoso y sin presencia de finos (¢ = 0), la

formula se reduce a la siguiente:

.1 :
qu = y1DgNgyig + EyzBNysyLy

Los pardmetros supuestos en este caso de analisis se resumen en la siguiente tabla:

Tabla 11. Datos para obtener la capacidad de corte del suelo

Nspr 30
Q,, ton 93.41
D, m 1.2
y, ton/m3 1.95
B,m 2.20

Fuente: Propia

bl.  Primero, se calcula el valor del &ngulo de friccion interno con las correlaciones de

la Tabla 5. Se utiliza la ecuacion desarrollada por la Japan Road Association (1990).

¢=+V15N +15 =+v15 %30 + 15 = 36.2°

b2.  Luego, se hallan losvaloresde N, y N, .

N, = e™@"9tan?(45 + ¢/2) = e™n(362) tan?(45 + (36.2/2)) = 38.73

N, = (N; — 1) tan(1.4¢) = (38.73 — 1) tan(1.4 * 36.2) = 46.06
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b3. Inmediatamente, se calcula el coeficiente Sy .

!

B
S =1-02%=1-020=080

b4. Luego, el valor de g se puede expresar en funcion del peso especifico del suelo
por encima del nivel de profundidad de cimentacion y dicha distancia.

ton kg
q=v=*Df= 1.95F* 1.2m=x0.1= 0.234w
b5. Finalmente, se calcula la capacidad de carga del suelo, con la formula descrita

anteriormente.

1
qq = 0.234 % 38.73 + 0.1 5 ¥ 1.95 * 2.20 * 46.06 * 0.8

— 1697 %9
qa = . sz
Segun la norma peruana E.060, para casos estaticos, como el que se esta evaluando, el
minimo factor de seguridad a emplear debe ser 3. Es por ello que se realiza dicha
verificacion:

qa 16.97

F.S = =
qaplicado 1.930

=879 >3- 0k

Se observa que se cumple con el factor minimo establecido por la norma. En caso no se
hubiese obtenido un factor de seguridad mayor a 3, entonces, el ancho de la zapata debe
aumentar en 5 cm, para luego recalcular la capacidad de carga y la presion aplicada.
Dicho procedimiento deberarealizarse hasta que se obtenga un factor de seguridad mayor

al establecido.

Asimismo, asumiendo una misma presion admisible de 1.942 kg/cm?, se disefian el resto

de zapatas. A continuacion, se ejemplifica el calculo de la zapata Z,.
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G
Qaam = ﬁ
0.1 x56.92
1942 = ———

B=172m=175m

Del mismo modo que para la zapata mas cargada, se verifica por corte y, si es necesario,
se aumenta el valor del ancho hasta que cumpla con el factor de seguridad minimo
establecido. La siguiente tabla muestra los resultados del disefio de cada zapata y el F.S

por corte.

Tabla 12. Resultados de disefio por asentamiento y verificacion por corte.

ZAPATA 1 2 3 4 5
Q, ton 56.92 93.41 80.08 79.75 34.84
B,m 1.75 2.20 2.05 2.05 1.35
Qapl, t/m? 18.59 19.30 19.06 18.98 19.12
qaq, t/m? 153.49 169.66 164.27 164.27 139.12
FS 8.26 8.79 8.62 8.66 7.28

Fuente: Propia

3.2.3. Obtencion de la curva hiperbolica

Como se expuso en el acépite 2.3.2 de este trabajo de investigacion, la curva hiperbdlica

se define a partir de la siguiente ecuacion:

Del mismo modo, las otras ecuaciones expuestas, en la misma seccion, permiten hallar

los parametros a y b.

_ 1
a_Ko

1
b=—
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Para obtener la pendiente inicial de la curva hiperbolica, es decir, el coeficiente de rigidez

inicial, se utilizara la siguiente ecuacion:

B E
7 s T Bx1.12% (1—v2)

Para obtener el médulo de elasticidad del suelo, se utiliza la ecuacion planteada por
Trofinenkov (1974). Dicha expresion se encuentra en la Tabla 4.

kg

ton
—2 = 6,401.44—
cm? m2

E =425 *log(Ngy) = 425 * log(30) = 627.77

Ademas, como ya se menciond anteriormente, se asumira el médulo de Poisson como

0.45. De este modo, para la zapata Z,, se obtiene lo siguiente:

B 6401.44
T 2.2%1.12 % (1— 0.452)

ton
K, =3,257.66—
m

En laseccidn anterior, se mostro la forma de calcular la capacidad de corte del suelo (qd).

Con ese valor y K, se obtienen los parametros para construir la curva hiperbolica,

1oL 000307
“=K, T 325766 ton
b=t 1 o059 ™

qq 16966 ton

Por lo tanto, la curva hiperbdlica que relaciona la presién media que ejerce la zapata Z,
sobre el suelo, y el asentamiento que se genera, se describe a partir de la siguiente
expresion:

S
P = 0.000307 + 0.00589 * 5
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Se realiza el mismo procedimiento de calculo para el resto de las zapatas, debido a que la

relacion presion — asentamiento es propia de cada cimentacion.

Tabla 13. Parametros y ecuaciones de las curvas hiperbolicas de cada zapata.

ZAPATA | Ko, ton/m?® | qq ton/m?| a,m®/ton | b,m?/ton Ecuacion
7 4,095.347 | 15349 | 0000244 | 0.00652 | P =G5 000244 :0.00652 s
7, 3257.663 | 169.66 | 0.000307 | 0.00589 | P =G5500307 :0_00589 s
7, 3496.028 | 16427 | 0.000286 | 0.00609 | P = 300286 :0_00609 s
Z, 3496.028 | 16427 | 0.000286 | 0.00609 | P = 3500786 :0_00609 s
Zs 5308.783 | 139.12 | 0.000188 | 0.00719 | P = yoooTss +SO_00719 s

Fuente: Propia

A continuacidn, se presentan las graficas obtenidas para cada zapata:

Asentamiento/mm

0.000
0.000

20.000

40.000

60.000

80.000

100.000

120.000

140.000

160.000

20.000

40.000

CARGA g (ton/m2)
60.000 80.000 100.000

120.000 140.000

—_—71
z2
Z3
zZ4

—175

Figura 30. Curvas hiperbélicas correspondientes a cada zapata. (Propia)
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3.2.4. Proceso iterativo

Para realizar este proceso, se utiliza, de manera conjunta, una hoja de calculo de Excel y
el programa de modelamiento, ETABS 2016. La serie iterativa consiste en asignar, en la
base del pértico, un resorte con un coeficiente de rigidez obtenido de la curva hiperbélica
construida anteriormente. De esta forma, el suelo se modela con resortes en la base y se

‘corre’ el programa.

Luego de obtener las nuevas fuerzas en las bases, estas se utilizan para obtener un nuevo
coeficiente de rigidez a partir de la curva hiperbdlica. Esto se repite hasta que los
resultados converjan, es decir, hasta que ladiferencia entre las fuerzas que llegan a la base

sea menor al 1%. A continuacién, se muestra, paso a paso, el procedimiento seguido.

Primera iteracion: Obtencion del coeficiente de rigidez del suelo

En primer lugar, a partir de las ecuaciones de la curva hiperbolica, se calcula el
asentamiento producido debido a la carga que llegan a las zapatas. Se deduce la siguiente

ecuacion:

S

=———->pat+pbs=s
a+bxs i«

p

pxa=s(1—p=xb)

__bra
S_l—p*b

Se ejemplifica para la primera zapata, Z,. Como ya se habia calculado anteriormente, esta
cimentacion posee un ancho, B, de 1.75m. Ademas, la carga aplicada, Q,,, es de 56.92
ton, y los pardmetros de su curva hiperbolica, a y b, son 0.000244 y 0.00652

respectivamente. De este modo, se calcula el asentamiento respectivo:
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pea ()

(%) £ 0.000244

s= = 0.00516m

1— (%) £ 0.00652

s=0516cm

Luego, para obtener el coeficiente de rigidez que se asignara a cada una de las bases del

portico, se aplica la definicion de coeficiente de rigidez:

k=2
S

A modo de ejemplo, se calcula el coeficiente de la primera zapata:

56.92

_ %92 11023288
170.00516 “Tm

Tabla 14. Asentamientos hiperboélicos y coeficientes de rigidez iniciales para la primera

iteracion.
ZAPATA 1 2 3 4 5
Q, ton 56.92 93.41 80.08 79.75 34.84
d,cm 0.516 0.668 0.617 0.614 0.417
K, ton/m | 11,023.28 13,973.46 12,987.74 12,994.77 8,345.76

Fuente: Propia

Estos valores de coeficiente de rigidez son introducidos al programa ETABS, utilizando
el comando “Assign / Joint / Springs”. Cada valor ingresa como traslacion en z, puesto

que solo se permite movimiento en dicha direccion.
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| 24 Point Spring Property Data X
General Data
Property Name ‘KW 1
Display Color - Change...
Property Notes Modify/Show Notes.

Spring Stiffness Options

(® User Specified/Link Properties

Simple Spring Stiffness in Global Directions

Translation X 0 | torf/m
Translation Y 0 tonf/m
Translation Z 11023.28 | tonf /m
Rotation about X-Axis 0 | tonf-m/rad
Rotation about Y-Axis 0 | torf-m/rad
Rotation about Z-Axis [ Jtorfmsad
Single Joint Links at Point
Link Property Axial Direction Ayis 2 Angle
Add
Delete
oK Cancel

Figura 31. Cuadro para insertar la rigidez de cada resorte generado (Propia)

Luego, se selecciona cada base con su respectivo coeficiente de rigidez, se restringe el

movimiento en el resto de direcciones que no sea z y se ‘corre’ el programa:

R R

Figura 32. Base del pdrtico con los resortes asignados (Propia)
Se obtienen las nuevas cargas:

‘ BASE
22 2] 25 27 29
Fz=T752741 2=39.08|

Fz=59.397 IFz=90.5183| Fz=80.7306

Figura 33. Fuerzas obtenidas en la primera iteracion (Propia)



72

Se evalla la variacion entre las primeras cargas y las calculadas recientemente:

Q,— Qo
Qo

%Variacion =

Un resultado positivo denotard un aumento en el valor evaluado, mientras que, si el
porcentaje de variacion es negativo, entonces se hace referencia a una disminucion del

valor estimado.

Tabla 15. Variacion entre las cargas del modelo preliminar y los de la primera iteracion

ZAPATA 1 2 3 4 5
Q,, ton 56.92 93.41 80.08 79.75 34.84
Q4 ton 59.40 90.52 80.73 75.27 39.08

9%\Variacion 4.36 -3.09 0.81 -5.62 12.17

Fuente: Propia

Se observa que solo la zapata Z; cumple con una variacién menor al 1%. Por lo tanto, se

procedera a hacer una segunda iteracidn con los nuevos valores de carga.

Segunda iteracion

Se realiza el mismo procedimiento anterior. La Unica diferencia es que se han cambiado

las cargas que llegan a cada zapata.

Tabla 16. Asentamientos hiperboélicos y coeficientes de rigidez para la segunda iteracion

ZAPATA 1 2 3 4 5
Q,ton 59.40 90.52 80.73 75.27 39.08
6,cm 0.54 0.65 0.62 0.58 0.48

K, ton/m | 10,957.11 | 14,028.96 | 12,973.91 | 13,090.11 8,183.96

Fuente: Propia

Se introducen estos nuevos valores al modelo y se obtienen las siguientes fuerzas:

| | | | | ease
2 25 21 29

Fz = 59.2956 Fz = 906461 Fz = §0.6002 Fz=756701 Fz=138.788

Figura 34. Fuerzas obtenidas en la segunda iteracion (Propia)
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Nuevamente se evalUa la variacion entre las cargas para determinar si los resultados son

los 6ptimos o no.

Tabla 17. Variacion entre las cargas de la primera y segunda iteracion

ZAPATA 1 2 3 4 5
Q4 ton 59.40 90.52 80.73 75.27 39.08
Q,, ton 59.30 90.64 80.60 75.67 38.79

%Variacion 0.17 0.13 0.16 0.53 0.74

Fuente: Propia

Como se puede observar, se cumple la premisa de que los porcentajes de variacion son

menores al 1%. Para obtener una mayor precision, se realiza una tercera iteracion. En este

caso, aunque no es necesario, estese realiza para verificar que la convergencia de los

valores.

Tercera iteracion

El procedimiento es el mismo, por lo tanto, solo se presentan los resultados.

Tabla 18. Asentamientos hiperbolicos y coeficientes de rigidez para la tercera iteracion

ZAPATA 1 2 3 4 5
Q,ton 59.30 90.64 80.60 75.67 38.79
d,cm 0.54 0.65 0.62 0.58 0.47

K, ton/m | 10,959.78 14,026.65 12,976.68 13,081.60 8,195.03

Fuente: Propia
Las fuerzas obtenidas son las siguientes:
| | | | | BAsE
22 23 25 27 29
Fz = 59.3058 Fz = 90.875 Fz = 80.2061 Fz=757768 Fz = 38 8363

Figura 35. Fuerzas obtenidas en la tercera iteracion (Propia)
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Por Gltimo, las variaciones finales obtenidas son:

Tabla 19. Variacion entre las cargas de la segunda Y tercera iteracion

ZAPATA 1 2 3 4 5
Q,, ton 59.30 90.64 80.60 75.67 38.79
Q5 ton 59.30 90.88 80.20 75.78 38.84

%\Variacion 0.00 0.26 0.50 0.15 0.13

Fuente: Propia

Estos valores de carga seran los finales del modelo. Estos son los que seran comparados

con los iniciales para el anélisis de esta investigacion.
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4. RESULTADOS

4.1. Asentamientosy fuerzas externas

Como se mostré anteriormente, la columna mas cargada es aquella que, segun el disefio
tradicional, posee el mayor asentamiento (0.8 cm) para los anchos de zapata y distorsion
angular méximo establecida. A partir de los resultados de esa zapata, se realiza el disefio
de las demas, ya que es la mas critica. De esta manera, el siguiente analisis muestra la

variacion de las cargas y asentamientos respecto a los resultados de la zapata Z,.

Tabla 20. Diferencia porcentual de las cargas del modelo preliminar respecto a la columna mas
cargada

o . | 2 | | 5 |

Q, ton 56.92 |93.41| 80.08 | 79.75 | 34.84
Variacion con Z, [39.1%| - |14.3%|14.6%]|62.7%

Fuente: Propia
Tabla 21. Diferencia porcentual de los asentamientos preliminares respecto al mayor de todos

0, cm 0.64 |0.80| 0.74 | 0.74 | 0.55

Variacion con Z, 1 19.4%| - [6.9%]7.3%] 31.8%

Fuente: Propia

Los resultados de las tablas anteriores muestran una relacion practicamente lineal entre
las variaciones de las cargas y los asentamientos. En base a esos valores, se verifica la

premisa inicial de la linealidad en el disefio geotécnico convencional.

Asimismo, se comparan los resultados de asentamientos segin la metodologia habitual y

los obtenidos mediante el procedimiento de iteraciones con la curva hiperbolica.
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Tabla 22. Variacién de los asentamientos segin metodologia habitual y los obtenidos de la

Gltima iteracion a partir de la curva hiperbolica.

6y, CM 0.64 0.80 0.74 0.74 0.55
&, CM 0.54 0.65 0.62 0.58 0.47
Variacion (%) -16.1% | -19.0% | -17.0% | -21.9% | -13.2%

Fuente: Propia

La Gltima tabla muestra que los resultados de asentamientos finales, &, obtenidos

mediante la curva hiperbdlica, son menores a los del disefio convencional, &,, en
aproximadamente un 20%. Asi, tal como se expuso anteriormente, se verifica lo que
diversos autores, como Braja Das, Li Ren-Ping y Jie Liu, afirman: que los métodos

tradicionales sobreestiman los asentamientos.

Los resultados anteriores también muestran la variacionque existe entre asumir el modelo
estructural del portico con resortes en su base, en vez del tipico modelo empotrado. Para
lograr dichos resultados fue necesario un proceso de iteraciones. No obstante, para cada
iteracion, se analiza con detalle las distintas variaciones entre los resultados de cada

jproceso.

Tabla 23. Variacion de los asientos hiperbolicos de la 3ra iteracion respecto a la primera.

0 antes de 1ra iteracion, cm | 0.52 | 0.67 | 0.62 | 0.61 | 0.42
0 luego de 3ra iteracion, cm| 0.54 | 0.65 | 0.62 | 0.58 | 0.47
Variacion 4.8%/-3.19%|0.2% | -5.6%| 13.6%

Fuente: Propia
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Tabla 24. Variacion de las cargas de la tercera iteracion (Ultima) respecto a la primera.

Q antes de 1ra iteracion, ton |56.92| 93.41 | 80.08| 79.75 | 34.84
Q luego de 3ra iteracion, ton|59.30| 90.88 | 80.20| 75.78 | 38.84
Variacion 4.2%|-2.7%) 0.2%] -5.0%] 11.5%

Fuente: Propia

Las ultimas tablas reflejan las variaciones que tienen los resultados de carga y
asentamiento antes y después de realizar las iteraciones. Si bien es cierto que no es mucha
la magnitud de dichas variaciones, esos numeros demuestran que al interior de la
estructura existe un reacomodo de las cargas (momentos flectores, fuerzas axiales y
cortantes). Esa nueva distribucién de fuerzas internas se analiza a detalle en los siguientes

parrafos.

La columna mas cargada, Z,, muestra una disminucién de su carga y del valor de su
asentamiento luego de la Gltima iteracion. Esto se debe a que, generalmente, en los
elementos estructurales mas cargados, y con mayores asentamientos, existe una relajacion
que disminuye sus fuerzas internas. Por lo tanto, esas nuevas solicitaciones, producto de
la redistribucion, resultan menores que los valores iniciales. No obstante, debido al efecto
de que el sistema esta equilibrado, la carga que pierde el elemento Z, se reparte hacia las

otras zapatas, aumentando sus valores.

Del mismo modo, se observa que un mayor porcentaje de la carga perdida por la columna
2 se transmite a la columna 5, que es lamenos cargada. La variacion de dichas fuerzas es
aproximadamente 12%. No obstante, la columna 2 sigue siendo la mas cargada del
conjunto. Debido a aquello, y al igual que en los casos anteriores (Tabla 20 y Tabla 21),
se mide la variacion de la carga de cada columna respecto a la que recibe el elemento mas
cargado, Z,. Se realiza el mismo procedimiento con los valores de los asentamientos de

cada cimentacion.
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Tabla 25. Diferencia porcentual de las cargas del modelo final (luego de la tercera iteracion)
con respecto a la carga mas alta.

Q, ton 59.30 {90.88| 80.20 | 75.78 | 38.84
Variacion con Z, | 34.7%| - |11.8%]16.6%]|57.3%

Fuente: Propia

Tabla 26. Diferencia porcentual de los asentamientos hiperbélicos del modelo final con
respecto a la més cargada

8, cm 054 |0.65| 0.62 | 058 | 0.47
Variacion con Z, | 16.5%| - |4.7%]10.6%/| 26.9%

Fuente: Propia

Se puede notar claramente la diferencia de los resultados de las Tablas 20 y 21, las cuales
no consideran la interaccion suelo estructura, con los valores de las Tablas 25 y 26 que
por el contrario, si toman en cuenta dicho vinculo. Asi, mientras que en el primer caso
existe una relacion lineal de aproximadamente el doble, entre las variaciones de carga y
asentamiento; en este Ultimo caso, larelacion no es lineal. Esto se verifica al observar los
resultados de la columna 4, donde la relacion entre los porcentajes de variacion de carga
y variacion de asentamientos es de aproximadamente 1.5y, para la columna 3, la misma

relacion es de aproximadamente 2.5.

4.2. Resultados de variacion de fuerzas internas

4.2.1. Resultados de variacion de fuerzas internas en vigas

Para el caso de las vigas, las solicitaciones internas que se analizan en cada tramo son la
fuerza axial, la fuerza cortante y los momentos flectores. Sin embargo, como no se

consideran fuerzas sismicas en el pértico de estudio, los resultados de fuerza axial,
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obtenidos en los elementos estructurales horizontales, toman valores relativamente
pequefios en comparacién con otros elementos. Debido a esto, el analisis de variacion de
carga, en los dos escenarios, se realiza con mayor énfasis a los valores obtenidos de los

momentos flectores y las fuerzas cortantes.

El pdrtico en analisis esta compuesto por 4 pisos y una azotea. Es decir, existen 4 vigas
en la estructura (V;, para la viga del primer techo; V,, para la viga del segundo techo, y
asi sucesivamente para las demas, V5 y V,). Ademas, existen 5 columnas en la estructura
aporticada, es decir, cada viga se encuentra dividida en 4 tramos. En suma, el analisis de

la variacion de fuerzas internas se realiza para un total de 16 tramos de viga.

Para un mejor entendimiento, se establece una nomenclatura particular en los tramos de
analisis. Esta responde a la combinacién de los nombres de viga, y de los tramos que se
evallan. Asi, iniciando de izquierda a derecha, una viga se dividiraen lostramo 1, 2, 3y
4. Por ejemplo, el tramo 1 de la viga 1 se define como V,,; el tramo 2 de laviga 1, V;, y

asi sucesivamente hasta llegar al tramo 4 de la viga 4, el cual se sera V,,.

V41 V42 V43 Va4
V31 V32 V33 V34
V21 V22 V23 V24

[ V11 V12 V13 V14

|

|

|

% B I T I

Figura 36. Distribucién de tramos de vigas en la estructura (Propia)

Por otro lado, para analizar los momentos flectores de cada tramo de viga, se utiliza tres

valores distintos. De la misma manera, para seguir un orden establecido, estos 3
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momentos siguen la siguiente denominacion: My, M; y M*, donde los dos primeros
simbolos, My y M5, representan los maximos momentos negativos, ubicados en los
extremos del tramo de viga analizado, y el tercer simbolo, M*, es el maximo momento

de magnitud positiva que se ubica en la zona intermedia del tramo de viga.

M1 R 1 ™

~T [ [ [~
M

Figura 37. Momentos flectores en una viga (Propia)

El mismo proceso se realiza para la denominacion de las otras fuerzas de anélisis: axial y
cortante. Para el caso de las fuerzas cortantes, existen 2 valores importantes en la
evaluacion de cada tramo. Ambos son los maximos resultados que se obtienen en los
extremos y responden a las denominaciones V~y V*. El primero responde al valor de la
maxima cortante negativa que, generalmente se encuentra en el extremo izquierdo. Por
otro lado, el segundo valor es el maximo resultado de la fuerza cortante en el tramo de

andlisis.

Figura 38. Fuerzas cortantes en una viga (Propia)

Por ultimo, parael analisis de las fuerzas normales en el tramo evaluado, solo es necesario

usar el simbolo N, debido a que este valor es constante en todo el elemento.

Figura 39. Fuerza axial en una viga (Propia)
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VIGA DEL PRIMER TECHO (V)

Tabla 27. Momentos del modelo preliminar vy final de la viga del primer techo.

5.2 | 66 | 7.8 .
74176 -89 |-45]| 10 |-35|-51 |45 |-52| -31 | 24 |-22
87|77 -75 |-42| 12 |-34|-50| 47 |-50| -1.7 | 24 | -3.6
179107 |-156|-73|191|-12|-22| 34 | -38|-459| 0.0 | 63.3

Fuente: Propia

Tabla 28. Fuerzas cortantes del modelo preliminar y final de la viga del primer techo.

48 | 52 | 7.8 :
1351141 |82 |74]108|108 | 8.2 7.4
141135 |81 |75| 108|108 | 7.1 8.5
44 | -42 |-14 15| 02 | -0.2 | -13.3 | 145

Fuente: Propia

Tabla 29. Fuerzas axiales del modelo preliminar y final de la viga del primer techo.

2.8 1.2 . .
3.2 2.0 2.6 15
14.2 63.6 41.2 35.9

Fuente: Propia

En primer lugar, respecto a la variacion de los momentos flectores, se observa que las
variaciones mas representativas ocurren en los extremos del elemento estructural. Al lado

derecho, en los Gltimos tramos de la viga, los cambios son bastante abruptos. Esto se debe
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a que los momentos son pequefios y, por consiguiente, las variaciones tienden a ser
mayores. Asimismo, mas del 50% de los valores analizados aumentan respecto a los que

no consideran la interaccién suelo estructura.

En segundo lugar, respecto a la variacion de las fuerzas cortantes, el mayor cambio
también ocurre en los extremos de los elementos. Ademas, al igual que los momentos
flectores, mas del 50% de las fuerzas cortantes analizadas aumentan respecto a las que

no consideran la interaccion suelo estructura.

Por otro lado, si bien las fuerzas axiales no son las mas relevantes en las vigas, por lo
mencionado anteriormente, se observa un gran incremento en el valor de este parametro.
Esto se debe a que los valores han tomado magnitudes demasiado pequefias debido a la

no consideracion de las fuerzas sismicas.

Finalmente, como los momentos son las fuerzas que predominan en el disefio estructural
de las vigas, se presenta a continuacion la Figura 40, la cual mejora la visualizacion de

los resultados de variacién obtenidos.

MOMENTOS 1ER TECHO

10.00
9.00
8.00
7.00
6.00
5.00
4.00
3.00 CON ISE
2.00
1.00
0.00

SIN ISE

1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12
POSICION

VALOR ABSOLUTO DE MOMENTOS
FLECTORES (ton.m)

Figura 40. Variacion de momentos en la viga del primer techo. (Propia)



VIGA DEL SEGUNDO TECHO (V,)

Tabla 30. Momentos del modelo preliminar y final de la viga del segundo techo.
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. . . 52 | 65| 7.8 .
-85 |1 73| 86 |-38|14|-35|-55|44|-51] -23 | 23 |-30
-100| 72| -71 | -37| 15 |-34|-53| 46 |-50| -09 | 24 | -45
178 |-09]|-176| -3.6|10.2| -50 | -3.0| 3.1 | -1.8 | -624 | 3.5 | 47.3

Fuente: Propia

Tabla 31. Fuerzas cortantes del modelo preliminar y final de la viga del segundo techo.

. 48 |52]| 7.8 :
1381138 |79| 7.7 [109 | 107 | 7.5 8.1
1441132 79| 7.7 | 109 | 10.7 | 6.4 9.2
48 | -4810.2(-02|-02 | 0.2 | -14.7 | 13.7

Tabla 32. Fuerzas axiales del modelo preliminar y final de la viga del segundo techo.

En primer lugar, respecto a la variacion de los momentos flectores, se observa que las
variaciones mas representativas ocurren en los extremos del elemento estructural. Al lado

izquierdo, en los Gltimos tramos del elemento, los cambios son bastante abruptos. Esto se

Fuente: Propia

-0.4

-0.4

-0.5

0.0

-0.1

-0.1

1.86 | -12.43

-92.3

63.52

Fuente: Propia
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debe a que en esa zona los momentos son pequefios y, por consiguiente, los cambios en
porcentaje tienden a ser mayores. Asimismo, mas del 40% de los valores analizados

aumentan respecto a los que no consideran la interaccion suelo estructura.

En segundo lugar, respecto a la variacionde las fuerzas cortantes, el mayor cambio ocurre
también en los tramos extremos de las vigas. Ademéas, mas del 50% de las fuerzas
cortantes analizadas aumentan respecto a las que no consideran la interaccion suelo

estructura.

Por otro lado, si bien las fuerzas axiales no son las mas relevantes en las vigas, por lo
mencionado anteriormente, se observa un gran incremento en el valor de este parametro.
Esto se debe a que los valores han tomado magnitudes demasiado pequefias debido a la

no consideracion de las fuerzas sismicas.

Finalmente, como los momentos son las fuerzas que predominan en el disefio estructural
de las vigas, se presenta a continuacion la Figura 41, la cual mejora la visualizacion de

los resultados de variacién obtenidos.

MOMENTOS 2DO TECHO
12.00
10.00
8.00
6.00

SIN ISE

4.00
CON ISE

2.00

0.00

VALOR ABSOLUTO DE MOMENTOS
FLECTORES (ton.m)

POSICION

Figura 41. Variacion de momentos en la viga del segundo techo. (Propia)
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VIGA DEL TERCER TECHO (V5)

Tabla 33. Momentos del modelo preliminar y final de la viga del tercer techo.

. . . 52 | 65| 7.8 .
-88 | 73| -84 |-37]14|-36|-56| 44 |-49] -20 | 23 | -34
-103 72| -69 | -35| 16 |-34|-54| 46 |-49| -06 | 25 | -4.8
172 |-11|-179|-3.0|10.2| -56 | -3.7| 3.0 | -0.8 | -70.8 | 6.6 | 41.8

Fuente: Propia

Tabla 34. Fuerzas cortantes del modelo preliminar y final de la viga del tercer techo.

. 48 (52| 7.8 .
139|137 |78| 78 | 110 | 106 | 7.3 8.3
145131 78| 7.8 | 109 | 10.7 | 6.2 9.4
47 | -48104]|-04|-04 | 04 | -149 | 13.0

Fuente: Propia

Tabla 35. Fuerzas axiales del modelo preliminar y final de la viga del tercer techo.

1.0 0.4 . .
1.2 0.6 0.8 0.5
14.1 47.4 29.3 26.2

Fuente: Propia

En primer lugar, respecto a la variacion de los momentos flectores, se observa que las
variaciones mas representativas ocurren en los extremos del elemento estructural. Al lado
izquierdo, en los Gltimos tramos del elemento, los cambios son bastante abruptos. Esto se

debe a que en esa zona los momentos son pequefios y, por consiguiente, los cambios en
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porcentaje tienden a ser mayores. Asimismo, mas del 40% de los valores analizados

aumentan respecto a los que no consideran la interaccion suelo estructura.

En segundo lugar, respecto a la variacion de las fuerzas cortantes, los mayores cambios
también ocurren en los tramos extremos del elemento. Asimismo, no se observan
variaciones notables en los tramos internos de la viga. Aun asi, mas del 50% de las
fuerzas cortantes analizadas aumentan su valor respecto a las que no consideran la

interaccion suelo estructura.

Por otro lado, si bien las fuerzas axiales no son las mas relevantes en las vigas, por lo
mencionado anteriormente, se observa un gran incremento en el valor de este parametro.
Esto se debe a que los valores han tomado magnitudes demasiado pequefias debido a la

no consideracion de las fuerzas sismicas.

Finalmente, como los momentos son las fuerzas que predominan en el disefio estructural
de las vigas, se presenta a continuacion la Figura 42, la cual mejora la visualizacion de

los resultados de variacién obtenidos.

MOMENTOS 3ER TECHO

12.00
10.00
8.00

6.00
SIN ISE

4.00 CON ISE

FLECTORES (ton.m)

2.00

VALOR ABSOLUTO DE MOMENTOS

0.00

POSICION

Figura 42. Variacion de momentos en la viga del tercer techo. (Propia)
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VIGA DEL CUARTO TECHO (V,)

Tabla 36. Momentos del modelo preliminar vy final de la viga del tercer techo.

52 | 65| 7.8 .
-55|70] 69 |-41|05|-833|-43|40|-38]| -22 | 22| -64
-66 70| -58 |-3.7| 07 |-32|-42| 42 |-36| -1.2 | 22 | -2.8
191(11|-168 | -84 |447|-3.7|-31| 51 |-53|-457| 0.5 |-56.5

Fuente: Propia

Tabla 37. Fuerzas cortantes del modelo preliminar y final de la viga del tercer techo.

. 48 | 5.2 | 7.8 |8.
112 | 118 | 68 [6.2]9.2| 838 6.6 6.4
117 | 113 | 6.7 |63 9.2 | 838 5.9 7.1
43 | 41 |-12 |14 (02| -0.2 | -11.0 | 11.3

Fuente: Propia

Tabla 38. Fuerzas axiales del modelo preliminar y final de la viga del tercer techo.

-4.7 -2.3 . .
-5.4 -3.5 -4.5 -2.6
14.3 53.2 36.6 31.5

Fuente: Propia

En primer lugar, respecto a la variacién de los momentos flectores, se observa que las
variaciones mas representativas ocurren en los extremos del elemento estructural. Al lado

izquierdo, en los ultimos tramos del elemento, los cambios son bastante abruptos.
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Asimismo, mas del 40% de los valores analizados aumentan respecto a los que no

consideran la interaccion suelo estructura.

En segundo lugar, respecto a la variacion de las fuerzas cortantes, los mayores cambios
también ocurren en los tramos extremos del elemento. Asimismo, no se observan
variaciones notables en los tramos internos de la viga. Aun asi, mas del 50% de las
fuerzas cortantes analizadas aumentan su valor respecto a las que no consideran la

interaccion suelo estructura.

Por otro lado, si bien las fuerzas axiales no son las mas relevantes en las vigas, por lo
mencionado anteriormente, se observa un gran incremento en el valor de este parametro.
Esto se debe a que los valores han tomado magnitudes demasiado pequefias debido a la

no consideracion de las fuerzas sismicas.

Finalmente, como los momentos son las fuerzas que predominan en el disefio estructural
de las vigas, se presenta a continuacion la Figura 43, la cual mejora la visualizacion de

los resultados de variacién obtenidos.

MOMENTOS 4TO TECHO

8.00
7.00
6.00
5.00
4.00

3.00
2.00 —e— CON ISE

SIN ISE

1.00
0.00

VALOR ABSOLUTO DE MOMENTOS
FLECTORES (ton.m)

POSICION

Figura 43. Variacion de momentos en la viga del cuarto techo. (Propia)
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4.2.2. Resultados de variacion de fuerzas internas en columnas

Al igual que el analisis realizado en los elementos estructurales horizontales, las
solicitaciones internas que se verifican en cada tramo de las columnas son la fuerza axial,
la fuerza cortante y los momentos flectores. Sin embargo, existe el mismo problema que
en el caso de las vigas. Como no se consideran fuerzas sismicas en la estructura, los
valores de la fuerza cortante, en las columnas, son valores relativamente pequefios en
comparacion con los otros elementos. Es por eso que, en el analisis de los resultados de
variacion de fuerzas, entre los dos escenarios de estudio, se realiza un mayor énfasis en

los cambios existentes en las fuerzas axiales y momentos flectores.

El pdrtico en analisis esta compuesto por 4 pisos y una azotea. Es decir, existen 4 vigas
en la estructura que estan dividas en tramos debido a las columnas de soporte. En total,
existen 5 columnas. Tomando de izquierda a derecha, estas se han enumerado como C;,
C,, y asi sucesivamente hasta llegar a Cs. Ademas, al ser el portico de 4 pisos, cada
columna se encuentra dividida por 4 tramos. Entonces, el analisis de variacion de las

cargas internas en las columnas se realiza para un total de 20 tramos de columna.

Para un mejor entendimiento, se establece una nomenclatura particular en los tramos de
analisis. Esta responde a la combinacion de los nombres de columna y de los tramos que
se evaltan. Tomando de abajo hacia arriba, una columna se divide en los tramos 1, 2, 3y
4. Asi, el tramo 1 de la columna 1 quedara dispuesto por C,4, el tramo 2 de laviga 1, C;,

y asi sucesivamente hasta llegar al tramo 4 de la viga 5 que se llamara Cs,.



Figura 44. Distribucion de tramos de columnas en la estructura (Propia)

Cc14 C24 C34 C44 C54
c13 c23 C33 C43 C53
Cc12 c22 C32 C42 C52
C11 c21 C31 C41 C51
S5 34 34 34 34
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A diferencia de los elementos estructurales horizontales, el analisis de los momentos

flectores, en cada tramo de columna, muestra resultados con valores distintos. Los

momentos de cada columna siguen lasiguiente denominacion: M~y M*. Donde el primer

simbolo, M~, representa el maximo momento negativo ubicado en uno de los extremos

del tramo de columna en analisis y, el segundo simbolo, M*, sera el maximo momento

de magnitud positiva que se ubicara en el otro extremo del tramo de columna analizada.

Figura 45. Fuerza cortante en una columna (Propia)

El mismo proceso se realiza para la denominacion de las otras fuerzas de analisis, como

son la fuerza cortante y la fuerza axial. En el caso de las fuerzas cortantes, ya no existe
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dos valores importantes en la evaluacion de cada tramo, como sucede en las vigas, sino
s6lo uno. Esto se debe, una vez mas, a que no se sometio al portico a fuerzas horizontales

de sismo. Entonces, la fuerza cortante de la viga responderd a la nomenclatura V,

independientemente de si el valor es positivo o no.

Figura 46. Fuerza cortante en una columna (Propia)

Asimismo, para el analisis de las fuerzas normales, que son las fuerzas mas importantes
en los elementos estructurales debido al posterior disefio por flexo compresion al que son
sometidas las columnas, también es necesario usar s6lo un simbolo para la nomenclatura,

N, ya que el valor es constante en todo el tramo del elemento.

Figura 47. Fuerza axial en una columna (Propia)

PRIMERA COLUMNA

Tabla 39. Momentos del modelo preliminar y final de la primera columna.

. 30| 3.0 | 6.0 . . .
-18 ] 30 | -65| 38 | -56| 36 | -6.3 | 55
-22 | 34 |-75| 43 |-64| 41 |-71| 6.3
233|122 |150| 144|144 | 141|139 148

Fuente: Propia
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Tabla 40. Fuerza cortante del modelo preliminar y final de la primera columna.

-1.3 -4.1
-1.5 -4.7 -4.2 -5.4
16.0 14.8 14.2 14.3

Fuente: Propia

Tabla 41. Fuerza axial del modelo preliminar y final de la primera columna.

42.3
59.3 44.0 28.4 12.7
4.2 4.2 4.1 3.9

Fuente: Propia

En este caso, como las columnas suelen disefiarse por flexo-compresion, las fuerzas
internas que mas inciden son el momento flector y, sobre todo, las fuerzas axiales. No
obstante, no se desprecian las fuerzas cortantes debido a que estas también forman parte
del disefio del refuerzo, por ejemplo, de los estribos. Pero, como ya se menciono, no se
ha considerado fuerzas horizontales de sismo al inicio del analisis y, por lo tanto, las
fuerzas obtenidas por cortante se desprecian. Es por eso que, no es eficiente analizar su

variacion.

Con respecto a los momentos, se observa un considerable aumento de la carga en los
diferentes tramos de la columna. Ademads, en las fuerzas axiales, se nota que existe una
pequefia variacion porcentual, que es discutido mas adelante a detalle. Por Gltimo, las
fuerzas cortantes también presentan un aumento porcentual muy parecido al de los

momentos flectores.
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SEGUNDA COLUMNA

Tabla 42. Momentos del modelo preliminar y final de la segunda columna.

. 30| 30 | 6.0 . : .

10 |-16| 36 |-22 | 27 | -1.8| 33 | -2.7
0.7 |-13| 28 |-1.7| 19 | -13| 25 | -2.1
-34.0(-16.3]-22.9|-23.3]-28.4|-29.0]|-23.6 [-23.1

Fuente: Propia

Tabla 43. Fuerza cortante del modelo preliminar y final de la segunda columna.

0.7

2.3

0.5

1.8

1.3

1.8

-22.9

-22.6

-28.2

-23.4

Fuente: Propia

Tabla 44. Fuerza axial del modelo preliminar y final de la segunda columna.

68.7
66.8
-2.7

43.3
-2.7

20.0
-2.7

90.9
-2.7

Fuente: Propia

Los momentos flectores de la segunda columna, a diferencia de los resultados de la
primera, disminuyen aproximadamente en 25%. Sin embargo, dichos valores como
magnitud, son relativamente pequefios. Ademas, respecto a las fuerzas axiales, se nota

que existe un decremento porcentual bajo que, al igual que lacolumna anterior, se discute
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mas adelante. Por ultimo, las fuerzas cortantes también presentan una disminucion
porcentual muy parecida al de los momentos flectores, pero que se analiza de forma

distinta debido a que no se consideran las fuerzas horizontales.

TERCERA COLUMNA

Tabla 45. Momentos del modelo preliminar y final de la tercera columna.

; 30 | 30 | 6.0 | 6. . .
-03| 07 [-15]08]-13]08|-14] 11
-04| 05 [-15]08]-13]08|-14] 11
333]-169| 13 (00| 08| 12]-15|-18

Fuente: Propia

Tabla 46. Fuerza cortante del modelo preliminar y final de la tercera columna.

. -0.9 : .
-0.3 -0.9 -0.8 -1.0
3.8 11 1.2 -1.0

Fuente: Propia

59.5

Tabla 47. Fuerza axial del modelo preliminar y final de la tercera columna.

80.2

59.5

38.6

17.5

0.2

0.0

0.1

0.6

Fuente: Propia
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Los momentos flectores son pequefios y solo varian porcentualmente desde la base hasta
el primer piso. Por otra parte, con respecto a las fuerzas axiales, no existe un cambio

considerable y las fuerzas cortantes tampoco presentan un cambio perceptible.

CUARTA COLUMNA

Tabla 48. Momentos del modelo preliminar y final de la cuarta columna.

: 30| 30 | 6.0 . : .
06 |-08| 17 |-11| 17 |-12| 19 | -14
07 |-13| 25 | -17| 24 | -1.7 | 27 | -2.1
23.6 | 66.7 | 50.3 | 47.4 | 47.0 | 43.6 | 439 | 44.1

Fuente: Propia

Tabla 49. Fuerza cortante del modelo preliminar y final de la cuarta columna.

0.4

11

0.5

1.7

1.7

1.9

47.2

48.7

46.0

43.9

Fuente: Propia

Tabla 50. Fuerza axial del modelo preliminar y final de la cuarta columna.

58.3

75.8

55.5

36.0

16.7

-5.0

-4.9

4.7

-4.2

Fuente: Propia
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Los momentos flectores presentan un considerable aumento de valor, en especial al inicio
del segundo piso. Por otra parte, con respecto a las fuerzas axiales, se nota que existe un
decremento porcentual no tan alto y en las fuerzas cortantes también se aprecia un

aumento porcentual muy parecido al de los momentos flectores.

QUINTA COLUMNA

Tabla 51. Momentos del modelo preliminar y final de la quinta columna.

: 30| 30 | 6.0 . : .
08 |11 | 24|16 | 24 | 16 | 2.7 | 2.3
09 |17 |33 |22 |32| 21| 36| 30
224 1509|386 |344]339|313]310] 323

Fuente: Propia

Tabla 52. Fuerza cortante del modelo preliminar y final de la quinta columna.

0.5

1.6

0.7

2.2

2.1

2.6

39.2

37.5

e

31.5

Fuente: Propia

Tabla 53. Fuerza axial del modelo preliminar y final de la quinta columna.

34.8

26.2

38.8

29.1

18.7

8.1

115

111

10.7

9.7

Fuente: Propia
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Los momentos flectores poseen un considerable aumento en su valor, en especial al inicio
del segundo piso. Por otra parte, con respecto a las fuerzas axiales, se nota que existe un
aumento considerable en su valor. Mas adelante se veraque estas variacionesen la fuerza

axial estan completamente ligadas la mayoria de los resultados vistos hasta ahora.

Finalmente, como ya es de esperarse, las fuerzas cortantes también presentan un aumento
porcentual muy parecido al de los momentos flectores, pero que no tendra un anélisis

detallado debido a su baja magnitud.

4.2.3. Discusiéon de Resultados

Si bien es cierto que se han mostrado por separado los resultados de variacion de carga
de las vigas y columnas de la estructura, los es, también, que no se puede tratar los
resultados por separado. Las variaciones existentes en los dos tipos de elementos
estructurales, debido a la consideracion de la interaccién suelo estructura (ISE), estan

intimamente ligados y depende uno de otros.

En la presente discusion de resultados, primero se realizara un analisis y discusion de las
variaciones, tanto maximas y minimas, de las vigas y columnas por separado, para poder
comentar los posibles patrones que el reacomodo de cargas ha tomado, al considerar la
interaccion suelo-estructura. Ya al final de la seccidn, se dispondran comentarios acerca
de las posibles causas de esos resultados de variacion, tratando de relacionar las

variaciones de las vigas con las columnas.

Asi, cuando se analizan las variaciones de momento flector (Tabla 27, 30, 33y 36) y
fuerza cortante (Tabla 28, 31, 34 y 37) en los elementos estructurales horizontales, es
evidente que los mayores cambios se encuentran en los tramos 1y 4, mas no en los
centrales. Ademas, estas variaciones, relativamente de mayores magnitudes, se presentan

en los momentos negativos de los tramos. Por ejemplo, la mayor variacion de momento
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flector que se ha encontrado en las vigas, se puede ubicar en el elemento V34, donde la
variacién en la solicitacion M-1 esta rondando en el 70%. Luego, le sigue una variacion
de aproximadamente el 65% en el momento M-2 del elemento V14. Sin embargo, no se
mira la misma variacion en los momentos positivos de esos tramos. Aquellos valores
rondan el 3% en promedio, resultado que es relativamente menor en comparacién con los

otros.

También, existen variaciones de menor orden, igualmente en los momentos negativos que
se encuentran en los extremos de los elementos de los primeros tramos (V11, V21, V31
y V41). Aquellos resultados de variacion estan por el orden del 18%, siendo el maximo
de ellos el momento M-1 en la viga V41 del 19%. Igual que en el analisis anterior, en

estos tramos tampoco se observa mayor variacion en los momentos positivos.

En cuanto a los tramos centrales de las vigas, alli no se nota una variacién significativa
de los valores de momento flector, ni en los resultados negativos ni en los positivos.
Analizando todos esos elementos, en promedio, existe un cambio en las fuerzas del orden
del 3.5%. Sin embargo, es importante recalcar que si existe un resalte en los momentos
positivos del segundo tramo, lo Unicos de todos los analizados. Por ejemplo, la maxima
alteracion, en los M+, se encuentra en el elemento V42 y es del 45%. El valor que le sigue

es una variaciondel 19% en el momento positivo de la viga V12.

Por otro lado, se puede encontrar lamisma perspectiva de respuesta en las variaciones de
fuerzas cortantes de las vigas. Por ejemplo, se puede observar que, al igual que los
momentos flectores, las mayores variaciones estan en los tramos 1 y 4 de las vigas.
Ademas, las magnitudes de variacion estan en el orden de 5% y 15% respectivamente.

Esto indica que no estan en la misma relacion que las variaciones de los momentos.
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Otro detalle que se puede observar es que en lamayoria de tramos donde existe variacion,
ya sea de fuerza cortante 0 momento flector, existe una suerte de compensacion de las
cargas en los extremos. Mientras que, una de las cargas aumenta de valor, en el otro
extremo, la carga esta disminuyendo su magnitud. Asi, por ejemplo, si se verifica el
elemento V14, se evidencia que en cuantos a las fuerzas cortantes existe una disminucion
del 13.3% en el extremo izquierdo y en el otro lado del tramo, existe un aumento del
14.5%. También se puede ver esto en los resultados de variacion de los momentos
flectores. Para lamisma viga, V14, existe un aumento del 46% en el momento M-1y alli

mismo, en el otro extremo, existe una disminucion del 63% en el momento M-2.

Desde otra perspectiva se encuentran los resultados de variacion de fuerzas internas en
los elementos estructurales verticales; es decir, las columnas. El analisis de estos valores,
tal como ya se ha mencionado, se realizan enfaticamente en las variaciones de fuerza axial
y momento flector, debido a que, al no considerar fuerzas horizontales de sismo, los
valores de fuerza cortante toman magnitudes demasiadas pequefias, tanto que no seria

Optimo analizarlas.

En cuanto a las fuerzas axiales (Tabla 41, 44, 47, 50 y 53), una de las mas importantes en
el disefio de columnas, se observan ciertos patrones en los resultados. Asi, se puede
verificar que sélo las columnas C1 y C5 existe un aumento de la carga axial, siendo la
altima, la que mayor variacion presenta. La maxima variacion llega hasta
aproximadamente un 12%. La primera columna, C1, presenta aumentos en toda su carga

axial, pero solo en el orden del 5%.

Y como era de esperarse, si algunas columnas aumentan sus cargas axiales, otras,
necesariamente, deben disminuir sus valores para que pueda existir un equilibrio estatico.

Es por eso que, se puede verificar que en las columnas C2 y C4 existe una disminucion
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de las fuerzas internas al considerar la interaccion suelo estructura. En ambos pilares se
observa que la variacidén es muy pequefia, para la columna C2, es del orden del 3%,
mientras que para la columna C4, la disminucion estda en el rango del 5%
aproximadamente. Asimismo, en esa misma linea, se puede notar que no existe alguna
variacion representativa en la columna central, C3. Los resultados registrados, en los

tramos de aquel elemento, muestran valores menores al 1%, o sea nada.

Un analisis de los resultados de momento flector (Tabla 39, 42, 45, 48, y 51) evidencia
patrones similares a los de las fuerzas cortantes. Al igual que en las fuerzas axiales, hay
un aumento absoluto de los momentos en las columnas extremas, C1 y C5, y en la
columna intermedia C4. Asi, las maximas variaciones se encuentran en esta Ultima, con
valores que llegan hasta el 67%. Ademas, hay resultados de variacion promedio del 15%

y 35% en las otras columnas ya mencionadas.

A diferencia de los otros elementos, el pilar C2 presenta disminuciones en todas sus
solicitaciones de momento flector. En él se puede encontrar una maxima variacion
negativa del 34%. Asimismo, al igual que en el caso de las fuerzas cortantes, no hay
grandes variaciones en lacolumna central, C3, excepto por el elemento C31, que presenta

un resultado promedio del 15%.

Como se dijo al inicio de esta discusion, todos estos resultados, expuestos en las tablas y
en los parrafos anteriores, no pueden tomarse independientemente. Existe una relacion
entre ellos, no solo debido a que pertenecen a una misma estructura, sino también a las
condiciones iniciales del proyecto, como son, por ejemplo, las longitudes entre columna,
la resistencia del concreto tomado en el anlisis, las formulas de disefio y pre

estructuracion, etc.
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Asi, muchas de las condiciones iniciales propuestas en el parrafo anterior son las
responsables de las cargas iniciales que tenia la estructura, o sea, antes de iniciar con los
ciclos de iteraciones. En otras palabras, si se modificara alguna de ellas, por ejemplo, la
longitud entre las columnas, el elemento C5 quizas dejariade ser la menos cargada (Tabla

20) y todos los resultados obtenidos sufririan una variacion.

Bien, debido a la formula de disefio tomada al principio, se presupone que seran las
columnas mas cargadas las que se van a asentar mas. Al darle nuevos asentamientos, con
los resortes, para observar el reacomodo de cargas en la estructura, existe una suerte de
relajacion en aquellas columnas méas cargadas. Esta relajacion se evidencia como una
disminucion de la carga axial que soporta y eso es, lo que realmente se observa en las
Tablas 44 y 50 de las columnas C2 y C4. Por otro lado, las columnas menos cargadas son
las que recibiran parte de esa pérdida de fuerza axial. Y es por eso que, se observa que
existe un aumento en la columna C1 y C5, siendo mas representativo el de esta ultima

(menos cargada).

Es en esas zonas, donde estan las mas cargadas y donde estan las menos cargadas, en la
que hay que prestar mayor atencion a las variaciones para poder obtener una mejor
discusion de los resultados. Asi, segun lo discutido sobre las vigas, es en la zona final de
estructura, donde se encuentran los tramos 4 de las vigas, donde se encuentran las
mayores variaciones de momento flector y fuerza cortante. Esto coincide con la columna

menos cargada, C5.

El hecho de que la columna C5 sea la que, al inicio de las iteraciones, presenta menores
valores de carga, no solo ocasiona que aumente su fuerza axial, sino también es causante
de los mayores reacomodos de fuerzas en las zonas adyacentes a ella, como son los tramos

4 de viga.
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5. RESUMEN, CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

5.1. Resumen

La investigacion que se presenta en esta tesis incluye una serie de analisis estructurales
de un portico 2D considerado representativo de un edificio de hormigbn armado de
mediana altura (14 metros). El objetivo principal de esta tesis ha sido conocer el impacto
de incluir la interaccion suelo — estructura en el anlisis estructural del caso de estudio
especifico en términos de los valores de las fuerzas internas. Se compararon los valores
de fuerzas internas asumiendo empotramientos en la base versus los calculados
considerando asentamientos no lineales debido a la interaccion estructura — zapata —
suelo. Los analisis se realizaron con el programa ETABS para una estructura aporticada
de 4 pisos y los suelos de fundacion se asumieron arenas secas medianamente densas.
Para ello, a partir de las diversas expresiones para calcular el E del suelo, se opté por
utilizar la ecuacion planteada por Trofinenkov (1974). Este capitulo resume las
conclusiones y aportes que surgen de esta investigacion. Ademas, se presentan
recomendaciones para trabajos futuros, tal como realizar un analisis similar para modelos

3D, o considerar cargas como las de viento o sismo.

5.2.  Conclusiones

Como se menciono al inicio de este trabajo de investigacion, el objetivo principal de esta
tesis ha sido conocer el impacto de incluir la interaccion suelo — estructura en el analisis
estructural de un caso de estudio especifico. Para poder lograr dicho objetivo, se ha optado
por comparar la variacién de fuerzas internas que existe en una estructura que considera

el suelo como un material deformable y otra que toma el modelo clasico de
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empotramientos en la base. Algunas conclusiones y aportes que surgen de esta

investigacion se describen a continuacion:

A partir de los resultados obtenidos, se concluye que la consideracion del suelo como un
material deformable, en la etapa de analisis estructural, produce variaciones notables en
las fuerzas internas de la estructura.

Asimismo, como Ya se ha discutido en secciones anteriores, estas variaciones dependen,
casi en su totalidad, de las condiciones iniciales del caso de analisis. En otras palabras, se
pueden obtener resultados distintos utilizando otros parametros al inicio del proceso:
material de construccion, dimensiones de la estructura, etc.

La nueva distribucion de fuerzas internas que se genera en el sistema muestra claramente
las variaciones que existen al considerar la interaccion suelo-estructura en comparacion a
no tomarla en cuenta. Esto podria influir directamente en los céalculos del disefio del
refuerzo; sin embargo, se necesita realizar un mayor nimero de casos de estudio, y su
disefio correspondiente, para poder concluir de forma contundente que, considerar la
interaccion, afecta de forma notable el calculo estructural.

El uso de resortes en modelos estructurales refleja de una manera Iégica la interaccion
entre el suelo y la estructura. Ademas, incorporar el concepto de la curva hiperbdlica
permite representar de un modo mas realista la relacion presion-asentamiento. Ambas
propuestas, si se combinan con ensayos de laboratorio o una base de datos del tipo de
suelo sobre el que se va a cimentar, permitirdn obtener resultados mas confiables, debido
a que se obtiene con mayor precision las fuerzas internas de la estructura.

Se debe escoger con criterio la forma de calcular el médulo de elasticidad del suelo, ya
sea tangente o secante, puesto que a partir de este se calcula la pendiente inicial de la

curva hiperbdlica.
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La pendiente inicial de la curva hiperbolica se puede calcular de diversas maneras. Una
de ellas es a partir del coeficiente de balasto vertical, el cual deberia ser ajustado con un
cierto factor de correccién para poder utilizarlo.

Como se muestra en la Figura 30, la curva hiperbdlica de la zapata 5 es la que posee una
menor pendiente, mientras que la de la zapata 2 es la mas empinada. A partir de ello, se
concluye que la pendiente inicial es proporcional a las cargas que llegan inicialmente del
modelo empotrado, esdecir, a la zapata mas cargada le corresponde una pendiente mayor.
Se corrobora que los métodos de prediccion de asentamientos convencionales como los
de Terzaghi, Peck y Mesri o el de Schmertman sobreestiman los asentamientos. Esto se
observaen la Tabla 22 que muestra que los asentamientos calculados a partir de la curva
hiperbolica son menores a los calculados mediante Terzaghi, Peck y Mesri.

Con respecto a la redistribucion de momentos en las vigas, se observaque hay una mayor
cantidad de momentos flectores que disminuyen respecto a los momentos que aumentan.
Si bien esto ocurre en este caso especifico, es posible que, en otros modelos de analisis,
como por ejemplo en otros pérticos con distancias diferentes, ocurra o mismo.

En todos los techos, excepto en la azotea, en los extremos de la estructura, 10s momentos
obtenidos considerando la interaccion suelo — estructura son mayores a los que no lo
consideran.

Si bien la fuerza axial no es tan relevante en el disefio estructural de las vigas, como si lo
son el momento flector y la fuerza cortante, es importante mencionar que las fuerzas
axiales no varian demasiado salvo en el extremo derecho de la estructura; es decir, entre

lacolumna 4 y 5 de todas las vigas de cada piso.
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5.3. Recomendaciones

En esta seccion se dan recomendaciones de trabajos a realizar para complementar la

investigacion de esta tesis:

Modelar otros pérticos 2D con distintas condiciones iniciales para validar los resultados
y conclusiones del presente trabajo de investigacion (i.e longitud entre columnas, cargas,
material, entre otras).

Extender el campo de investigacion a modelos en 3 dimensiones. Para ello, se pueden
utilizar los modelos de la curva hiperbdlica combinados con otras metodologias.
Considerar distintas condiciones geotécnicas en cada zapata, de modo que se incorpore
la variabilidad del suelo.

Analizar nuevamente el caso de estudio considerando los momentos flectores y cargas
horizontales en el disefio geotécnico de la cimentacion. Ademas, incorporar cargas de

viento o sismo.
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ANEXOS

Anexo A: Tipos de cimentaciones superficiales

Cimento aislado o individual: Construidas para soportar la carga de una sola columna.

Pueden ser de forma cuadrada, rectangular o circular.

2 MR

—— Columna

Figura Al: Cimiento aislado (CERNICA, 1995)

Cimiento corrido o continuo: Construidas para soportar muros de carga. Generalmente

tienen un largo que es varias veces superior a su ancho.

g | g i iy

Figura A2: Cimiento corrido (CERNICA, 1995)

Losa de cimentacion: Es una zapata combinada que cubre toda el &rea que queda debajo
de la estructura. Se utilizan en suelos con baja capacidad de carga o cuando se necesitan

restringir los asentamientos diferenciales.
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Figura A3: Losa de cimentacion (CERNICA, 1995)
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Anexo B: Tipos de falla

Falla por corte general: Es la mas comln y se caracteriza particularmente porque la
superficie de falla se extiende hasta la superficie del terreno. Este proceso ocurre de
manera repentina y suele estar acompafiada de la inclinacién de la cimentacion. Suele

ocurrir en arenas densas o arcillas normalmente consolidadas.

B Carga/area unitaria, ¢

-
-

qu

Superficie
(a) de fallaen Y
el suelo Asentamiento

Figura B1: Falla por corte general (VESIC, 1973)

Falla por corte local: El patron es casi el mismo que el de la falla general. La diferencia
se encuentra en que la superficie de falla solo esta bien definida en el suelo debajo de la
cimentacién, mas no cerca del terreno. Una caracteristica peculiar de este tipo de falla es
la tendencia al levantamiento del terreno a los lados de la cimentacion. Generalmente se

presenta en arenas medianamente densas (35%<Dr<70%).

B Carga/érea unitaria, ¢

- —
~—

()

Elerienina i oot [ i
1
e TN

Superficie
(b) de falla Y

Asentamiento

Figura B2: Falla por corte local (VESIC, 1973)
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Falla por punzonamiento: Se genera debido a un hundimiento de la cimentacidn
superficial causado por la falla por corte del suelo enlos limites de la cufia formada debajo
de la cimentacién. Existe un pequefio abultamiento del suelo al lado de la fundacion y ya
no es visible una superficie de falla. Generalmente, las arenas sueltas presentan este tipo

de falla (Dr<35% o N60<5).

Carga/area unitaria, ¢

=
T

Gu(t)

EER T

Superficie
de falla

(c) Y superficial

Zapata

Asentamiento

Figura B3: Falla por punzonamiento (VESIC, 1973)

Para las fallas de corte locales y por punzonamiento, las consideraciones relacionadas a
los asentamientos suelen ser mas criticas que las tomadas respecto a la capacidad de carga
del suelo. Debido a esto, la evaluacion de la capacidad Gltima de la cimentacion suele

obtenerse de un analisis de falla de corte general del terreno (Smith, 2006).
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Anexo C: Capacidad de carga

a) Desarrollo de Terzaghi

Karl Terzaghi mejora y expande el trabajo realizado por Prandtl exponiendo por primera
vez en 1943 una teoria global para el analisis de la capacidad portante Gltima del suelo.
Ensu libro, Theroretical Soil Mechanics, desarrollauna serie aspectos nuevos que autores
anteriores a él no habian tomado en cuenta. Por ejemplo, Terzaghi incluye en su ecuacion

el peso del suelo por encima de la zapata.

Terzaghi realiza su andlisis para zapatas superficiales considerando un patron de falla
general. Ademas, al igual que Prandtl, asume que debajo de la zapata se forma una cufia
plastica. Sin embargo, propone que el angulo que la superficie de falla forma con la

horizontal sea igual al &ngulo interno de friccion del suelo.

Braja Das logra definir de manera concisa y clara la superficie de falla asumida por
Terzaghi (que no dista mucho de la asumida por Prandtl). Terzaghi divide la porcion de

suelo, por debajo de la cimentacion, en 5 zonas:

e La zona triangular (I) inmediatamente debajo de la cimentacion.
e Un par de zonas con corte radiales (Il) con superficies de falla semejantes a arcos de
una espiral logaritmica.

e Un par de zonas pasivas de Rankine de forma triangulares (111).



115

Unit weight = y
Cohesion = ¢
Friction angle = ¢

Figura C1: Superficie de falla asumida por Terzaghi (Das, 2015)

Como se observa en la figura, el suelo por encima del fondo de la cimentacion puede
suponerse como una carga equivalente g=yDf, donde y representa el peso especifico del
suelo. Das clarifica que, debido a la sustitucién realizada del suelo por encima de la
profundidad de cimentacion por una sobrecarga, se desprecia la resistencia al corte que

€Sa zona provee.

Luego, utilizando un analisis de equilibrio, Terzaghi expresa la capacidad Gltima de carga

en la ecuacion:

1
qu =cNc + qNq +§yBNy

Esta ecuacion se obtuvo asumiendo una zapata infinita. Sin embargo, adicionandole
factores de forma, Terzaghi propone expresiones para cimentaciones cuadradas y

circulares.

Zapatas cuadradas:
qu = 13cNc+ gqNq + 0.4yBNy
Zapatas circulares:

qu = 1.3cNc + gNq + 0.3yBNy
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Donde:
C : cohesion del suelo.
Y : peso unitario del suelo.
q : v*Df
Nc,Ng, Ny Factores de capacidad de carga adimensionales que estan

Unicamente en funcion del &ngulo de friccion interna.

a2

Nc =cotg|
2c052(45 + ¢/2)

a2

- 2 cos? (45 + ¢/2)

1 Kpy
Ny = Etan¢(cosz ¢— 1)

Con

a= e(3ﬂ/4—¢/2)tan @

Ademas, Kpy es el valor del coeficiente de empuje pasivo, donde una aproximacion

cercana es la siguiente:

¢ + 33
Kpy = 3tan?[45 + ( 5 )]

Ya se ha mencionado que Terzaghi propone su ecuacion de capacidad portante pensando
en una falla general. Sin embargo, para casos donde el suelo de cimentacion es muy
blando o suelto, el patron de falla determinante suele ser el punzonamiento vy, por lo tanto,
las expresiones asumidas no serian correctas. Terzaghi, modificando los valores de los

parametros geotécnicos mas importantes: la cohesién y el angulo de friccion interna,
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establece reducciones significativas de los valores de Nc, Nqy Ny y la capacidad portante,

qu.

b) Desarrollo de Meyerhof

Meyerhof propone una ecuacién de capacidad portante muy similar a la propuesta por
Terzaghi. Afade factores de forma, s, factores de profundidad, d, y factores de inclinacion
de la carga, i. Cernica muestra, de una manera didactica, los desarrollos de estas

ecuaciones:

Para una carga vertical:

1
qu = cN.s.d. + qNgs,d, + EyBNysydy

Para una carga inclinada:

: N .
qu = cN;scd i + qNgs,dgig + EyBNysydyly

Ademas, el angulo formado por la cufia debajo de la zapata con la horizontal ya no se
toma como si tuviera el valor de la friccion interna del suelo, sino como 45 + ¢/2. Asi, los

coeficientes de la ecuacion de capacidad portante quedan definidos como:

Nq = e™@"¢ tan?(45 + ¢/2)
Nc=(Nqg—1)cotg

Ny = (Nq — 1) tan(1.4¢)
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Los factores de forma, profundidad e inclinacién también se desarrollan en funcién del

angulo de friccién del suelo. Las expresiones para su calculo son las siguientes:

Para cualquier angulo de friccion, ¢:

B
se=1+02K,+

D
dc =1 +021/Kp§

a

e =ig = (1~ 550"
Para ¢ = 0°:
Sq =5 =10
dgs=d, =10
i, =1.0
Para ¢ > 10°

B
Sq =Sy =1+0'1Kpf

D
dg=dy =1+01/K,

. i 1 a 2
by = (1 =5g9)

Donde o representa al angulo entre la carga resultante y el eje vertical. Ademas, el

coeficiente de empuje pasivo, Kp se resuelve como:

K, = tan®(45 + ¢/2)



Anexo D: Métodos que reflejan una relacion lineal carga-asentamiento

a) Método de Terzaghi, Peck & Mesri
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Gracias a graficos obtenidos por los estudiosos Burland y Burbidge de diversos ensayos,

se logra obtener diversas correlaciones importantes en los que se basa Mesri para obtener

la formula.

Tal como se habia mencionado, uno de los pardmetros de los que depende cualquier

método de prediccion de asentamiento es un parametro que representa al suelo de

cimentacion. En este caso, el valor N que se utiliza en la ecuacion representa en conjunto

a la densidad relativa, la compresibilidad y otros factores del suelo. Debido a que estos

valores son variables y que la cantidad de ensayos realizados para obtener las

correlaciones no fueron suficientes para tener resultados confiables, parte de la ecuacion

de Terzahi, Peck y Mesri define que, en el disefio de una cimentacion superficial, el

asentamiento que puede suceder es a lo mas 1.6 veces el asentamiento de disefio o

promedio.

10

as

Settiement of indivigual Fooling
Average Seitiement of Footings

Figura D1: Relacién de asentamientos entre una cimentacion aislada y el promedio de

cimentaciones con iguales caracteristicas (TERZAGHI, PECK & MESRI, 1996)
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La ecuacion se basa en un desarrollo matematico sencillo. En él se aprecian variablesy
términos que se relacionan con términos basicos de la teoria de elasticidad, estudiada en

la carrera de ingenieria civil.

Se parte de la premisa de que el asentamiento producido debajo de una cimentacién se
debe a la sumatoria de las deformaciones ocurridas en cada punto debajo de la zapata:
desde el nivel de cimentacion hasta el punto mas alejado, en donde el esfuerzo vertical

producido por la sobrecarga, llega a ser despreciable.

Zi
S = svdz
0

Donde Zi representa el valor numérico de lazona de influencia debajo de la cimentacion.
El valor de v define la deformacion unitaria vertical que existe en cada punto del suelo

cargado y S, el asentamiento total producido.

Luego, si toda la zona de influencia es dividida en sub-estratos y, en cada uno de ellos
existe una relacion lineal entre la deformacidn vertical unitaria ev y el esfuerzo efectivo

vertical o’v, la ecuacion anterior podria reescribirse de la siguiente manera:

S

n

[Zi mv Ad'v] j
j=1
Donde:

S = Asentamiento final

[mv]j = Coeficiente vertical de compresionen el sub — estrato j

[6’v]j = Incremento en el esfuerzo efectivo en el sub — estrato j



121

[Zi]j = Ancho del sub — estrato j

El coeficiente de compresibilidad, mv, forma parte de las caracteristicas representativas
del suelo més importantes. Hasta el dia de hoy, es complicado realizar algunos ensayos
de laboratorio en suelos granulares ya que, es dificil y costoso obtener muestras
inalteradas. Es por eso que, el valor de mv debe ser correlacionado con los resultados del

ensayo de penetracion estandar (SPT).

Mesri simplifica la ecuacién anterior para reescribirlade la siguiente forma, siempre y
cuando se asegure de que la carga g transmitida al suelo corresponda a un factor de

seguridad, en la falla al corte, de al menos 3.

S=Zimvq

Donde S vuelve a representar el asentamiento total que ocurren en todas las porciones de
estratos tomados en cuenta, mv es el coeficiente de compresibilidad promedio de las
mismas. Ademas, el valor de g es la presion de contacto promedio sobre la zapata

superficial.

Tomando la ecuacion fundamental del modelo elastico de resistencia de materiales, se

tiene:

5= PL
~AE
Donde, P es la carga total sobre el area A, L la longitud de la barra y E el médulo de

elasticidad del material. Esta ecuacion sera la base del método de Mesri para el calculo

de asentamientos sobre suelos granulares.
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Luego con la data de resultados de una muestra de 200 ensayos, Burland y Burbidge
obtuvieron las siguientes graficas, y con ellas, las expresiones empiricas necesarias para

gue Mesri las usara en su ecuacion de calculo de asentamientos en suelos granulares.

10 — T
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Figura D2: Relacion entre el indice de compresibilidad y el valor de N60 del ensayo SPT

(TERZAGHI, PECK & MESRI, 1996)
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Figura D3: Zona de influencia en arenas en relacion al ancho de la cimentacion (TERZAGHI,

PECK & MESRI, 1996)
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La correlaciénque mejor se ajusta para la figura 1 es la siguiente:

1.7

my=—-—
14
Ngo

Por otro lado, la relacion obtenida del gréfico 2 es la siguiente:
7i = B975

Asi, reemplazando las Gltimas formulas en la ecuacion principal, se obtiene la ecuacién

fundamental de asentamientos en suelos granulares.

1.7
S = B0.75 v — q

60

Donde B esta en metros, g en kPa y S en mm. Asi, luego de un reordenamiento de
unidades y considerando la variabilidad de resultados propuesto por Burland y Burbidge,
es decir, dar por valida la premisa de que el asentamiento real serapor lo menos 1.6 veces

el asentamiento obtenido de la ecuacion anterior. Por lo tanto, se tiene:

1.4
N60 L
BIO.75

q = 0.00375 S

Donde B esta en metros, g en kg/cm2 y S en mm.
b) Método de Schmertmann

El factor de influencia Iz de Schmertmann se basa en las aproximaciones de las
distribuciones de deformacion para zapatas cuadradas o asimétricas y en las zapatas de
deformacién plana o infinitamente largas en un suelo granular. Tales distribuciones son

similares a las expuestas a la distribucién de Boussinesq (Imagen de abajo).
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El valor pico del factor de influencia, que se traduce en el mayor valor de deformacion
debajo de la zapata, se encuentra a una distancia B/2 o B debajo de la profundidad de

cimentacion, dependiendo si la zapata es cuadrada o rectangular.

Ap
U’Izp

Izp = 0.5 + 0.1[——]

Donde:
Cimentaciones simetricas L/B =1
0 1zp = (0.5B + D)y’
Cimentaciones corridas L/ > 10
OJIzp =(B+ Df)V’
0’1z  Presion efectiva a la profundidad de /zp.
y : Peso especifico efectivo del terreno.

Dy : Profundidad de cimentacion.

El método asume que, para zapatas rectangulares, es decir, aquellas cuyas relaciones L/ B
estan entre 1y 10, el valor de la presion efectiva, ¢’;,, varia linealmente entre las

ecuaciones mencionadas recientemente.
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Figura D4: Bulbo de presiones de una zapata de ancho B (USACE, 1997)

Se asume también, que el valor del factor de influencia varia linealmente entre 0.1y 0.2

a la profundidad de cimentacion, D, para las relaciones L/B de 1 a 10 respectivamente.

Igualmente, el valor de Z/B varia de forma lineal, de 0 a 4, para el mismo rango de

proporcién de dimensiones. Todas estas caracteristicas se pueden verificar en la Figura

C4.

Schmertmann estima el modulo de elasticidad E's; correlacionando resultados obtenidos

del ensayo de cono de penetracion (CPT).
Cimentaciones simétricas L/B =1

Es; = 2.5%q,
Cimentaciones corridas /g > 10

Es; =35 %*q,

Donde q. es la resistencia de la punta del ensayo del cono de penetracion. Para zapatas
rectangulares, 1 < L/B < 10, el modulo de elasticidad varia linealmente. Por otro lado,

la aproximacién de Schmertann también puede ser obtenido en base a resultados del
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ensayo de pentracion estandar (SPT) dado que existen correlaciones entre los valores de

qc Y Neo-

Finalmente, siguiendo la ecuacion general de Schmertmann, se calcula el asentamiento
para cada sub estrato o rebanada del suelo de cimentacion. El asentamiento total de la

cimentacion sera la suma de las deformaciones de cada estrato.
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Figura D5: Factor de influencia debido a la relacidn de la profundidad y el ancho de

cimentacién (USACE, 1997)



