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RESUMEN

En el proyecto de los muros de sétano de los edificios, suele ser usual justificar tan
solo las armaduras verticales del trasdés y del intradés, mediante el cdlculo eléstico de
los esfuerzos generados por la accién de los empujes de tierras, sobrecargas externas
y empujes de agua exteriores al edificio.

El andlisis de los muros en su plano longitudinal recogiendo las cargas en su
coronacién y transmitiéndolas al terreno a través de la cimentacién del muro, en el que
la separacion de juntas de dilatacién supere los 20 m, no suele ser apenas tratado en

la literatura técnica y consecuentemente tampoco justificado en los anejos de cdlculo
de los proyectos.

Otro tanto puede decirse del efecto local del apoyo de los pilares en los muros y de la
interaccion en funcién de sus rigideces respectivas de los distintos elementos que
intervienen en el problema, como lo son la superestructura, ef muro de sétano, el

cimiento y el terreno, efectos que tampoco suelen ser considerados especificamente
en los calculos.

Todos estos fipos de anlisis pueden dar lugar a armaduras suplementarias no
contempladas en los proyectos, siendo las armaduras de retraccién y temperatura,
dispuestas por razones constructivas, las encargadas en la gran mayoria de los casos
de absorber estos esfuerzos no analizados convencionalmente en los proyectos.

Con objeto de ilenar este vacio existente para el disefio de muros de s6tano, se ha
planteado esta investigacidn, observando la sensibilidad de dichos muros de sétano
frente a la variacién de rigidez de la superestructura, muro de sétano y terreno,
obteniendo con ellos tabias y recomendaciones practicas para el armado.



SUMMARY

When designing building basemant walls, the usual practice is to justify only the vertical
reinforcement of the intrados and extrados, through the elastic calculation of the strains
generated by the thrust of the ground, exiernal overloads and water thrusts from
outside the building.

The analysis of the walls along their longitudinal plane, grouping the loads at the top
and transmitting them to the ground through the wall foundations, where the distance
betwsen expansion joints axceed 20 m, is hardly touched upon in technical papers
and, consequently, not justified in the calculation reports attached to the projacts.

The same holds true for the local effects of column supports on walls and for the
interaction, as a function of their respective rigidities, of the different factors that go into
the problem, such as the superstructure, the basement wall, the foundations and the
ground, which are not specifically taken into account in the caiculations either.

All these types of analyses may result in supplementary reinforcement, not
contemplated in the design, where the shrinkage and tempsrature reinforcement,
installed for construction reasons, have to withstand, in most cases, these strains
which are not taken into account in the conventional design either.

In order to fill this vacuum in the design of basement walls, we have conducted this
research with a view to assessing the sensitivity of said basement walls, with relation to
the rigidity variations of the superstructure, basement wall and soil and we have
arrived, in this way, 1o tables and practical recommendations for reinforcement
purposes.



Introduccion.

En cualquier tipo de obra civil intervienen tres elementos gue resultan fundamentales
para el buen comportamiento de la obra, como son la superestructura, la cimentacion y
el terreno, siendo este Ultimo el que suele ser el mas deformable de los tres. Como
consecuencia de la accidn ejercida por el cimiento, se generan en el terreno tensiones
y deformaciones que inducen a su vez otras en la superestructura, las cuales deben
quedar dentro de los limites tolerables para garantizar un buen funcionamiento de la
misma.

En el caso de los muros de los sétanos, la superestructura estd constituida por el
propio muro y por el entramado de vigas y pilares que se apoyan sobre el. A su vez el
muro de sotano y su cimiento son los encargados de transferir al terreno las cargas de!
edificio y actian por tanto de elementos de transmision de acciones y reacciones entre
estructura y terreno. De esta forma, los muros de sétano son una parte de la estructura
de los edificios que, por quedar enterrada y en contacto con el terreno, se encuentra
solicitada a muy distintos tipos de acciones.

1. PLANTEAMIENTO Y OBJETIVOS GENERALES DE LA TESIS.

Segun las consideraciones planteadas en el apartado anterior, se han propuesto los
siguientes objetivos.

* Analizar los distintos procedimientos y métodos de calculo existentes para el caso

de un muro de sétano que recibe en su coronacién las cargas verticales de los
pilares de fachada.

* Analizar la sensibilidad de estos métodos de cdiculo en funcién de las rigideces de
la superestructura y cimentacién y de la propia rigidez del terreno, astudiando las

combinaciones més desfavorables a efectos de los esfuerzos generados en los
muros.



* Analizar la influencia de las longitudes de los muros en la generacion de los
esfuerzos, estudidndose para ellos tres casos con separaciones entre juntas de
dilatacién de 20, 40 y 100 metros.

+ Cuantificar el efecto de la variacién de las rigideces de estos tres elementos
principales que componen una estructura en el disefio de un muro de sétano.

* Analizar focalmente la influencia de la accién vertical de los pilares de fachada, en
un muro de sétano, estudiando especialmente distintos procedimientos para
determinar las amaduras suplementarias a disponer en su coronacion.

+ Deducir expresiones y recomendaciones practicas que permitan determinar de una
manera simplificada el andlisis estructural para distintos casos de muros de sétano,
dependiendo de la rigidez de la superestructura, cimiento y terreno.

2. CONTENIDO DE LA TESIS.
La presente tesis se ha estructurado en 7 capitulos y un apéndice.

En el capitulo 1, se presentan los planteamientos generales de la interaccién de las
cimentaciones con fa superestructura y ef terreno. Se describe ef terreno y el estudio
geotécnico necesario para desarrollar un proyecto de cimentacién. También se
estudian los factores determinantes para la eleccién de una cimentacién comentando
basicamente su tipologia.

En el capitulo 2, se describen las caracteristicas constructivas de los muros de
sétano. Asi mismo se presenta un estudio sobre la problematica de fa ejecucién bajo
el nivel fredtico.

En el capitulo 3, se realiza el andlisis de los muros de sétano como viga de

cimentacién, pasando revista al estado del arte en esta matera, afiadiendo nuevos
factores que no habian sido considerados en anteriores lineas de investigacién.
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En el capitulo 4, se analiza la aplicacién del método de elementos finitos al disefio de
estructuras de cimentacion. Se estudian ademas los distintos modelos de
comportamiento, realizando un ajuste de pardmetros entre los modelos de Mohr-
Coulomb y Drucker-Prager.

En el capitulo 5, se realiza un andlisis de la sensibilidad de los muros de sétano, en
funcién de los métodos de célculo y de las rigideces de! conjunto superestructura-
muro de sétano-terreno, resumiéndose el estudio en unas tablas que tratan de ser io
més practicas posible de cara a la determinacién de los esfuerzos de flexién
longitudinal generados por las cargas verticales de los pilares, asi como un método
aproximado para el cdlculo de las armaduras correspondientes.

En el capitulo 6, se estudia el efecto local de las acciones verticales sobre un muro
de sétano, analizando en un ejemplo, los distintos métodos existentes de estudio,
aportando unas recomendaciones précticas a tener en cuenta en el armado.

Finaimente en el capitulo 7, se exponen las conclusiones alcanzadas a lo largo de!

trabajo desarrollado en los capitulos precedentes, indicandose ademas, las posibles
futuras lineas de investigacién relacionadas con el disefio de muros de sdtano.

in
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Capitulo 1

PLANTEAMIENTOS GENERALES DE LAS CIMENTACIONES Y
LA INTERACCION CON LA SUPERESTRUCTURA Y EL
TERRENO.

Convencionalmente se designa como cimentacion a la parte de la estructura que se
apoya en el terreno, si bien otras veces se refiere este término al propio terreno,
utilizandose también ias palabras “fundacién” y “fundamento”.

Habitualmente suele designarse como terreno de cimentacion, el que recibe
directamente la accion de la parte de la estructura que se llama cimiento, pero debe
entendarse gque este terreno de cimentacién no se limita solamente al terreno que se
sitia en el contacto con el mismo, sino que deben considerarse también zonas mas
profundas si se considera un andlisis bidimensional, y estratos laterales, si se
considera un andlisis tridimensional.

De igual manera, entenderemos por cimentaciones los elementos estructurales que
transmiten las cargas de las estructuras al terreno.

Como consecuencia de la accién ejercida por el cimiento en el terreno, se generan en
el mismo, tensiones y deformaciones que inducen a su vez ofras en la estructura, que
suelen ser determinantes para un comecto comportamiento de la misma.

Dado que en general las estructuras resisten las cargas que les son asighadas con
pequefias deformaciones (milimetros ¢ centimetros), es ldgico exigir a las
cimentaciones que a su vez las refieran al terreno sin producir deformaciones
discordantes con las generadas en la propia estructura. Es decir, serfa absurdo
cumplir las limitaciones de flechas de las distintas instrucciones de hommigon
estructural como EHE, ACI-318, Model Code, Eurocdédigo, etc., como por ejemplo
para las vigas (1/1000 a 1/500 de ia luz para la flecha activa, lo que supone
movimientos del orden de 5 a 10 mm para luces de 5 metros), si luego en la
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cimentacién se produjesen movimientos suplementarios de “muchos centimetros” que

podrian afectar a los cerramientos de los edificios, ¢ incluso a la propia estructura.

Las deformaciones en el cimiento se pueden considerar como fa suma de las
producidas en el terreno mas las inducidas en los propios elementos estructurales
{muros de sétano, zapatas, losas, etc.), pero dado que las que se producen en los
elementos de cimentacién son en general despreciables frente a las debidas al terreno
{(que se debe “acomodar” al nuevo estado de tensiones a base de deformarse), puede
suponerse que son estas Ultimas las que, por parte del cimiento, pueden afectar a ia
estructura, a los cerramientos y acabados de las obras.

El estudio de las cimentaciones ha de contemplar pues el comportamiento del conjunto
terreno-cimiento, y asegurar que en la situacion de cargas de servicio estaremos
suficientemente alejados del estado de agotamiento de los elementos estructurales y
del terreno, y que ademds, que las deformaciones del conjunto se mantengan dentro
de los margenes permitidos por [as distintas normativas.

Comentamos un primer aspecto que diferencia ef disefio de jas cimentaciones del de
otros tipos de estructuras y es el de la disociacion que suele existir entre el técnico que
proyecta los elementos estructurales def cimiento y el responsabie de los estudios
geotécnicos. Ni el primero suele ser especialista en sueios y se limita por tanto a
cumplir las recomendaciones del citado informe, ni ef especialista geotdcnico suele
conocer en la mayoria de los casos, las caracteristicas de la estructura que se va a
construir y muchas veces nj siquiera es experto en proyectar estructuraimente sus
cimientos. Sin embargo resuitaria muy conveniente que el mismo técnico realizase
ambos trabajos ya que elio le permitirfa tomar las decisiones mas adecuadas desde
todos fos puntos de vista.

Otro aspecto caracteristico de fas cimentaciones es ei de que son elementos que van
a quedar ocultos y enterrados en el terreno. Podriamos decir que el aspecto vistoso
de la estructura o han acaparado los elementos que quedan vistos que, si estan bien
diseflados y correctamente construidos, pueden ofrecer durante toda su vida una
imagen estética de la que no suele participar el cimiento correspondiente. Como
ejemplo podriamos considerar los grandes puentes, torres de comunicaciones y
edificios singufares que presentan en muchos ¢asos una imagen técnicamente

2



deslumbrante. En cambio la cimentacidn de la obra quedard toda su vida enterrada y
su posible mérito por dificultades constructivas o de disefio solo permanecera en el
recuerdo de las personas que han colaborado en su realizacién y, quizds, en los
ambitos técnicos que las puedan valorar ¢ aprender de sus posibles problemas.

Para las cimentaciones mas corrientes, como lo son los muros, zapatas y encepados,
que constituyen la mayor parte de los construidos, podemos observar ademas, al
contrario que en las estructuras, las diferencias geométricas finales del elemento
realmente ejecutado con relacién at definido por el proyectista, hormigonadas muchas
veces “contra el terreno”, sin encofrados laterales que limiten sus dimensiones, el
resultado final es un elemento de hormigén de contomo irregular con la aparente
pérdida de la forma geométrica estipulada por los planos, aunque queden en general
con sus caracteristicas resistentes mejoradas, por este aumento dificiimente
controlable del material utiizado, viéndose también sensiblemente afectados por el
proceso constructivo previsto; 10s recubrimientos minimos, calidades del hormigdn,
etc.

No conviene pues olvidar estas caracteristicas especilicas de las cimentaciones y asi
las iremos seftalando a lo largo de la presente tesis, cuando se analicen los distintos
aspectos (disefio, constructivos, de Nomnativas, efc.}, a los que nos iremos refiriendo.

1.1. EL TERRENO DE CIMIENTACION.

Los terrenos que sustentan los cimientos pueden dividirse a efectos de la presente
tesis en cuatro grandes grupos.

* Terrenos buenos; Rocas, pizarras, congiomerados.

= Terrenos regulares; Rocas alteradas, gravas y arenas gruesas, arcillas y limos
compactos.

= Terrenos medianos; Arenas finas, limos y arcillas de baja compresibilidad poco
compactos.

» Terrenos malos; Arcillas y limos blandos muy compresibles, fangos y suelos
organicos.
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Las caracteristicas resistentes de los distintos tipos de terrenos, seran las que

predominaran en la eleccion del tipo de cimentacién para una obra.

Unos de los problemas fundamentales en el disefio de una obra civil que se le
presenta al Ingeniero, es determinar la capacidad portante del terrenc donde apoya,
para asegurar su estabilidad frente a las cargas que le impondra la superestructura.

El terrenoc de cimentacién no es apto para resistir tracciones, pero es capaz de
resistir limitadas compresiones y esfuerzos cortantes. Si la magnitud de las
tensiones de compresion aumenta considerablemente, ocurre la falla por corte en
alguna superficie interna del terrenc. Por ello, Ja capacidad resistente de un terreno
estd intimamente asociada a su capacidad para soportar esfuerzos de corte, a cual
se evidencia por su resistencia al deslizamiento en algun plano dentro de la masa

dei terreno.

Cuando se analiza un terreno, se le supone un material isétropo y homogéneo de
comportamiento lineal bajo las cargas, sin embargo, estas condicionas son solo
ideales, ya que en la realidad el terreno es una masa heterogénea y anisétropa,
formada por diversidad de particulas, que generalmente presenta un plano
preferencial de deformacién. Ademds su comportamiento al igual que en las
estructuras, es lineal solo para solicitaciones de pequefia magnitud.

Por ejemplo, si se analiza un cubo elemental de suelo que soporta un estado
tensional triaxial como el de la Figura 1.1a, y aplicamos un incremento Ag, al
esfuerzo nomal inicial ¢,, manteniendo constantes los valores de o, y o, se
produce un acortamiento AL en la direccidn vertical del elemento, resultando:

Si se supone una carga indefinida en exension, imponiendo una deformacién
vartical sin que por simetria puedan producirse deformaciones segun los ejes x y z,
sa puede definir un médulo edométrico tal que:

_ Ao,
Aey



Si adoptamos un suelo elastico y homogéneo, se pueden definir los parametros de
deformacién E,, (Mddulo de elasticidad edométrico) y p {coeficiente de Poisson), los
que caracterizardn la rigidez del mismo, de forma que el acortamiento AL genera los
incrementos de tensiones Acx y A0, necesarios para que no se produzcan

deformaciones horizontales. Esto implica que por simetria:

Ao =Aao, =Y Ac

1-v 7
-y
Dedonde, E, =E—F—
1-v-2v
Oy +Aoy o
. e T T
- A €y #f/
| 5-\\ - _./:’ ‘ | 'i A Gy [ /
T . /B
. . AN
//'»1('7 T r\>) ! . o VA .
. PN .
GZ ’//'/ 0'
~ x

Figura 1.1 a) Estado tensional Figura 1.1 b) Diagrama esfuerzo - deformacion

Deformacion lateral

€, €, Deformacion axial directa

Pudiendo varnar entre E, = 0 y v = 0,5 en turbas, suelos muy blandos 6 suelos

organicos hasta valores cercanos a los del hormigén en rocas sanas.

1.2. EL ESTUDIO GEOTECNICO PARA UN PROYECTO DE CIMENTACION.

E! estudio geotécnico es a nuestro entender, un documento que resume los trabajos
(de campo, de laboratorio, observacionales, histéricos, etc.) necesarios para
establecer:
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= La estratigrafia del terreno en la parcela en cuestién,

* Las posibles influencias de las acciones geoldgicas e hidrogeolégicas que
pueden jugar un papel en esa zona de terreno.

» Las propiedades geotécnicas de cada capa afectada por la estructura a
cimentar; representativos de los pardmetros geotécnicos que se consideran
necesarios para analizar el posible comportamiento cimiento estructura.

* Un conjunto de recomendaciones sobre la posible tipologia de la cimentacién,
para 10 que se necesita conocer el tipo de estructura del elemento a cimentar,
el orden de magnitud de las cargas solicitantes maximas, efc.

Por 1o tanto el informe geotécnico no consiste en proyectar la cimentacién, sino en
recomendar el tipo de cimentacién mds adecuado en funcién del proceso de
ejecucion {por ejemplo, capa o estrato a alcanzar, tipo de pilote adecuado, en
principio, sin un balance econémico de detalle} detectando y presentando los
posibles problemas geotécnicos especiales.

De todo esto se puede concluir que el disefio de la cimentacién se realizara
posteriomente, apoyandose en el informe geotécnico a un nivel superior,
debiéndose realizar por un técnico que ya esté relacionado directamente con el
desarrolio del proyecto en cuestion, con la tipologia estructural, plazos, presupuesto
de las obras, efc.

Uno de los factores que condiciona la calidad del Estudio Geotécnico, sin
considerar la preparacién y experiencia de la persona o entidad que confeccione
este estudio, es la libertad que se posea para dimensionar la campafia de campo y
para disefiar e! aicance econdmico de la misma.

En muchas ocasiones nos encontramos con que las campaiias geotécnicas puedan
conducir a errores comao son:

s Niveles fredticos mal estimados.
= Resistencias de terrenos muy por encima o debajo de las indicadas en el

informe.

Estos errores frecuentemente son por efecto de:



» Escasos presupuestos para la realizacién de los trabajos de campo.

= Falta de testificacién y descripcién adecuada de los sondeos.

»  Sustitucién de reconocimientos en profundidad, realizado por calicatas.

= Ausencia de técnicos adecuados en la supervision de la ejecucidn de los
trabajos.

= Seleccion de soluciones de cimentacién sin tener en cuenta bien lo que indica
el estudio sobre las capas existentes, etc.

Segun Oteo C., la forma tipica de resolucion de problemas de cimentaciones con
relacion a la geotécnia, se puede ver en el esquema 1.1.

EL PROBLEMA CONDICIONANTES
FUNCIONALES
ESTRUCTURALES, ETC.

4

= Cimentacicn de edificio I'l]

introduccidn Geoldgica
1° Fase
ESTUDIO GEOTECNICO Reconocimiento general
» Estratigrafia
= Prospeccién geotécnica m] 2° Fase
= Parametros convenientes Reconocimiento en detalle
= Primeras recomendaciones
Condiciones geotécnicas
ambientales
Seleccién de Parametros
ANALISIS GEOTECNICO

Andlisis numéricos 6
empiricos

Decisiones finales

Seguimiento ejecucion

SOLUCION FINAL Auscultacion

L

Esquema 1.1.



De lo anterior se pueden extraer las siguientes recomendaciones:

» Los problemas relacionados con el terreno necesitan una planificacidn inicial en
la que se contemple la repercusion que podria tener en el comportamiento de
la cimentacién, el haber pasado por aito alguna caracteristica importante dei
terreno.

= Tiene que darse una importancia primordial a la toma de datos geotécnicos y
que el presupuesto dedicado a ello debe de estar de acuerdo con el de la obra
en cuestion y no solo con las ofertas del mercado geotécnico.

* Se debe planear bien las campafias de campo y utilizar, a ser posible, sistemas
de registro continuo que permita detectar anomalias en zonas de poco espesor.

= Se deben combinar ensayos de penetracidn, sondeos y testificaciones, en
conjunto con las técnicas geofisicas para poder establecer marcos
geotécnicos adecuados y, sobre todo intentar corroborar y/o duplicar algan dato
tomdndolo con diferentes sistemas para poder establecer escalas relativas.

» Es necesario aplicar la experiencia a |a interpretacién de los datos geotécnicos,
a fin de poder establecer modelos adecuados del terreno en cada caso.

» La expenencia que obtenemos a traves de la instrumentacién y observacién de!
comportamiento de obras es fundamental, como asi también lo es la
recopilacién de antecedentes previos a 1a zona y obra en cuestion, los cuales
nos permitirdn estimar el orden de magnitud de los pardmetros geotécnicos,
informacién que puede y debe cubrir un posible mal ensayo de laboratorio o de
campo.

» Los profesionales encargados de solicitar los Estudios Geotécnicos, junto con
los ensayos de laboratonio y de campo, deben ser personas de experiencia en
el tema para poder optimizar de la mejor manera posible, el presupuesto
destinado a ello y lograr sacar el mejor beneficio de esto, y no agrupar
innumerables ensayos de los cuales es muy dificil concluir acerca de
soluciones, parametros, efc.

A continuacién se presentan los siguientes esquemas, que tratan de resurnir de
forma general (Esquema 1.2) y particular (Esquema 1.3), la manera de resolver el
problema de una cimentacién para un proyecto de edificacion.,



Estudio Geotécnico

Tecnologia
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19




| ]

Antecedentes e Reconocimiento
informacién previa geotécnico
Pruebas y ensayos

Tipo de edificio, | |

cargas, etc.
Tipo de lerreno
Tereno granular Roca aflorante a Terreno cohesivo
( arenas, gravas ) pequeda profundidad ( arcillas )
. . Alta . ) j
Influencia del NF Optimizacidén Resislencia Baja
l - +
sobre la construccién de excavaciones Media
Bai Alta
Bai Alta 2| Deformabilidad
Aa Deformabilidad |
Media | Media l
Tolerancias Problemas de interaccién Andlisis segiin
del edificio | Estrictas con edificios adyacentes | N0 1o T "o
— )
Amplias Negativo
Cimentaci6n j— Pasitivo
directa (zapatas, losas ) P ¢
- b ] ”| Cimentacién
_.ﬁ__,, profunda, mejoramiento
del terreno, micropilotes,
etfc.
Esquema 1.3.




1.3. ENSAYOS DE LABORATORIO - DETERMINACION DE PROPIEDADES
GEOTECNICAS EN EL ESTUDIO DE LAS CIMENTACIONES.

Los ensayos de laboratorio @ independientemente de! tipo de cimentacién que se
trate, son una parte mas del proceso de investigacién llevado a cabo para estudiar
el terreno sobre el que se proyecta construir, que sirven para la caracterizacion
geomecdnica de éste y para proceder a un disefio idéneo, tanto técnica como
econdémicamente de dichas cimentaciones.

En la programacion de cualquier investigacion, la que servird para el estudio y
correcto disefio de una cimentacién, deben contemplarse multiples variables a tener
en cuenta. En esta programacién es necesario tener en cuenta las posibilidades de
utilizacién, entre otros, de los ensayos “in situ”, la prospeccién geofisica, la
ejecucion de sondeos, la sjecucion de calicatas, la toma de muestras, los ensayos
de laboratorio, etc. Se deben considerar también todos los condicionantes del
proyecto y las necesidades del proyectista de la cimentacion para programar
correctamente la campana de investigacion y ofrecer al responsable det disefio un
adecuado conocimiento del terreno con una correcta parametrizacion de las
variables que necesita utilizar.

Por todo esto, resulta necesario tener en cuenta las principales ventajas y
limitaciones de los distintos métodos de investigacidon a la hora de definir la
campana, adecuando esta a la disponibilidad econémica, naturaleza del terreno,
problema a investigar y necesidades técnicas dei proyectista.

1.3.1. Bases del disefio de una cimentacidn y procedimientos habituales.

Las condiciones bdsicas de diseflo que debe cumplir una cimentacion son las
siguientes:

= Transmitir al terreno las cargas del edificio con deformaciones (asientos)
tolerables, garantizando una seguridad suficiente frente a la rotura o
hundimiento.

» Poseer resistencia como elemento estructural.
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= Transmitir al terreno las cargas con asientos tolerables para fa estructura.

» Presentar una adecuada sequridad frente a la agresividad del terreno.

» Estar protegida ante variaciones del entorno (heladas, cambios de volumen,
variaciones del nivel freatico, efectos dinamicos, excavaciones préximas, etc.

* No causar dafio a estructuras vecinas.

En la mayoria de los casos el disefio se realiza por tanteos ya que no se dispone
de métodos para obtener directamente una Presién de Trabajo Qagm, cON un
coeficiente de seguridad F preestablecido a la Presion de Hundimiento gy, (Qagm =
gn / F) que, al mismo tismpo da a lugar una Asiento Admisible Sggm.

Habitualmente el proceso de disefio es el siguiente:

» Determinacion de la Presiéon de Hundimiento del terreno {para unas
dimensiones de cimentacién aproximadas).

= Obtencidn de ia presién de Trabajo 0 Admisible, introduciendo Coeficientes de
Seguridad de acuerdo a la normativa vigente, tipo y ubicacién de la obra, eic.

» Reajuste, si es necesario de la dimension de la cimentacion.

» Calculo de los asientos esperados.

*  Modificacion de las dimensiones si los asientos no son admisibies.

En algunos casos cuando el suelo présenta una capacidad portante alta, con
relacién a su deformabilidad, e! calculo se limita a la comprobacién de los
asientos, y serdn estos los que definiran las dimensiones de la cimentacién.

De todo esto, se desprende la necesidad de contar con unos parametros
geotécnicos de disefio, los cuales, en parte se obtienen de los ensayos
geotécnicos en general. La finalidad de los ensayos geotécnicos est4 ligado a las
cualidades que se piden a un suelo que va a servir de base para una cimentacién,
segun MORILLA A. (1996), estas cualidades son:

* Una adecuada resistencia.

» Una relativa indeformabilidad.

= Una evolucidn lenta de sus caracteristicas geomecdnicas, o sea, una baja
aiterabifidad.



Es por ello que los ensayos geotécnicos van encaminados a buscar valores y
resultados que permitan evaluar esas caracteristicas del terreno, donde el
conjunto de infraestructura y terreno tenga las siguientes caracteristicas:

= Resistencia suficiente con relacion a las cargas y al resto de las acciones,
expresada por un factor de seguridad ante las posibles acciones conjuntas que
pudieran ocasionar la ruina de ia cimentacién.

» ndeformabilidad adecuada que pemmita unos movimientos minimos de la
cimentacion, los cuales no introduzcan estados tensionales no previstos en la
estructura y perturbaciones a la funcionalidad de la obra.

» Inalterabilidad durante el periodo de vida (til de la obra, de manera que las
cargas o deformaciones previstas no se vean modificadas por la alterabilidad
del terreno con el tiempo o por €l deterioro de los matenales empleados en la

infraestructura.

1.3.2. La obtencion de los parametros de calculo.

Para el andlisis de una cimentacidn, segun io anterior 6s necesario la ejecucion de
una campafa de investigacién y la elaboracién del estudio correspondiente. El
cual debe definir por lo menos:

* |a naturaleza y estratigrafia del terreno.

» | as propiedades de cada una de las capas existentes en la zona de influencia
de la cimentacion.

» Las condiciones del agua de! subsuelo.

Con relacion a las propiedades del terreno, las investigaciones deben centrarse en
al menos los siguientes pardmetros:

1. En suelos cohesivos (limos y arcillas).

» Peso especifico seco o saturado.
» Humedad natural,



* Resistencia al corte sin drenaje (carga rapida) Cy {ensayos de compresidn
simple en laboratorio 0 pruebas de molinete, presiométricas o penetrométricas
“in situ”).

» Resistencia al corte con drenaje (a largo plazo), ¢’ y ¢° (ensayos de corte
directo o triaxiales).

» Deformabilidad Ey (vy = 0,5), E" y v' en condiciones drenadas (Correlaciones
empiricas o0 prueba de carga; o los parametros deducidos de ensayos
edométricos: En, Cc, Cv).

2. Suelos Granulares (arenas, gravas, elc.).

s Peso especifico correspondients a la humedad natural.

» Grado de compacidad y/o angulo de rozamiento efectivo (generaimente
deducidos de correlaciones con ensayos “in situ”, como por ejemplo el SPT,
CPT, Borros, valores penetrométricos, efc.)

1.3.3. Ensayos de laboratorio v/s ensayos “in situ”,

1.3.

Para una campafia de investigacion geotécnica para el estudio de una
cimentacién, generaimente se plantea la utilizacién conjunta de ensayos de
laboratorio como ensayos “in situ”, para poder determinar los pardmetros y
condiciones del terreno. Ambos métodos presentan ventajas e inconvenientes
{(JAMIOLKOWSK] et al 1985). A este respecto, a confinuacion se comentan cuales
son los mas importantes a tener en cuenta.

3.1. Ensayos de laboratorio.

a) Ventajas:

Las condiciones de contomo estdn bien establecidas.

Las condiciones de drenaje estan estrictamente controladas.

Las trayectonas de tensiones se pueden preseleccionar y definir bien para el
desarrolio del ensayo.

= En principio, los campos de deformacién son uniformes {esta suposicién es
acaptable s6lo para el caso de defoermaciones y en suelos que no sufran



debilitamiento con la deformacion) a los que se somete a la probeta de ensayo,
lo cual permite la aplicacion de teorias de la mecanica continuo para la
interpretacion de sus resultados.

» La naturaleza y caracteristicas fisicas del sueio se identifican positivamente.

b} inconvenientes:

En suelos cohesivos, los efectos de la inevitable perturbacion de las muestras,
en incluso las muestras inalteradas de alta calidad, son a veces dificiles de
controlar.

En suelos no cohesivos, la toma de muestras inalteradas es muy dificultosa.

El pequefio volumen de las muestras de suelos no puede incorporar la

macrofébrica y heterogeneidades de los depédsitos de suelos naturales. Esto

lleva a la duda de cémo extender al comportamiento de campo de una gran

masa de suelo, de los resultados obtenidos con las pequefas muestras

utilizadas en ensayos de laboratoric a pequefia escala.

» Los factores que influyen en la génesis de los planos de rotura durante el
ensayo de laboratorio estan todavia mal estudiados.

= En principio, la naturaleza discontinua de la informacion obtenida de los
ensayos de laboratorio puede conducir a modelos errdneos de comportamiento
de una gran masa de suelo.

= En términos generales, la explotacién de suelos basada en ensayos de

laboratorio de muestras tomadas en sondeo son probablemente mas costosas

y llevan mas tiempo para su realizacion que las basadas en técnicas de

ensayos “in situ”.

1.3.3.2. Ensayos “in situ”.
a) Ventajas.
» Se ensaya un gran volumen de suelo, que nomaimente es mucho mayor que
el ensayado en laboratorio; por esto los ensayos “in situ” pueden refiejar de

mejor manera la influencia de la macrotéabrica sobre las caracteristicas medidas
del suelo.
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b}

Muchos de los procedimientos habituales producen un registro continuo de!
perfil del suelo, lo cual refleja ta macrofabrica del suelo y se pueden determinar
los limites entre capas.

Pueden realizarse en sueios en los que la muestra inalterada es dificil de tomar
o impracticable.

Los suelos se ensayan en su medio natural, considerando el estado tensional
que el suelo posee en ese instante, lo cual los ensayos de laboratorio no o
reflejan.

inconvenientes.

Las condiciones de contomo en términos de tensiones estdn, con excepcion
del presiémetro autoperforador, mal definidas, por lo que una interpretacion
racional de los ensayos “in situ” es muy dificil.

Las condiciones de drenaje durante el ensayo son generaimente desconocidas,
lo que hace dudar de si las caracteristicas derivadas del suelo reflejan
condiciones drenadas, no drenadas o parcialmente drenadas. A este respecto,
el ensayo de penetracion estética con medida de presién de poros (CPTU) y el
presiémetro autoperforador {también con medida de presién de poros), cuando
se programan adecuadamente, ayudan a minimizar este problema.

El grado de perturbacion producido por el equipo al avanzar en el terreno y su
influencia en el resultado del ensayo es generalmente importante (a excepcién
del presiémetro autoperforador} pero su magnitud es desconocida.

Las formas de deformacion y rotura impuestas en los alrededoras del suelo son
generalimente diferentes a las de las estructuras ingenieriles; ademds,
frecuentemente no estdn bien establecidas.

Los campos de tensiones no son uniformes y las velocidades de deformacién
son mayores que aquellas aplicadas en los ensayos de laboratorio o aquellos
producidos en la cimentacion de la estructura.

Con excepcién de ensayo SPT, la naturaleza del terreno ensayado no se
identifica directamente por jos ensayos “in situ”.

Las limitaciones de los ensayos “in situ” conducen a que en la mayor parte de
las técnicas de interpretacion, las correlaciones que se establecen sean de tipo

empirico.



1.3.4. Recomendacién para la eleccién de ios ensayos.

Existen distintos autores que recomiendan una lista de los distintos ensayos tanto
“in situ”, como de laboratorio, acompanado con los parametros de cada ensayo
que pueden y deben medirse para estudiar un problema en particular. Segiin
ATKINSON et al 1991 astas listas de la compra (“Shoping fist”) no son la mejor
forma de seleccionar fos ensayos. Un sistema mas recomendable seria el de
congiderar la naturaleza del terreno y la construccion a disefar, los metodos
propuestos para el analisis de su disefio, y los factores que mas influyan an el
resultado final de los ensayos.

Los principales factores que deben tenerse en cuenta para considerar la
naturaleza de la construccion a diseflar y los métodos a utilizar son, segim
ATKINSON et al 1991, los que ofrezcan una mejor respuesta a las siguientes
interrogantes:

= JEl factor que controla el disefio es la estabilidad o las especificaciones en
cuanto a limites de movimientos del terreno?

» ;Las condiciones no drenadas son mas 0 menos criticas que las drenadas y
qué puede ser mas importante, fa consolidacién o la fluencia?

= Los métodos de disefio pueden ser analiticos o empincos: si los métodos son
analiticos, qué parametros o propiedades necesitan que dependan del estado,
historia, recorrido de esfuerzos u otros?

Los factores condicionados por la naturaleza del terreno son, segin ATKINSON et
al 1991, los siguientes:

» (Es posible disponer de muestras inalteradas para los ensayos de laboratorio?,
y ¢Su coste justifica suficientemente la precisién de los resuitados obtenidos?

s ;Es posible insertar herramientas en el terreno para realizar ensayos “in situ”?,
y ¢Su coste justifica suficientemente la precisién de ios resultados obtenidos?

= ;Cudl es la variabilidad de! terreno tanto a pequeria como gran escala?

En la mayorla de los casos las respuestas a estas interrogantes, determinaran el
método mas apropiado de ensayo a la hora de evaluar los parametros geotécnico
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necesarios. Es importante no olvidar que existen otros factores que influyen enla
eleccién de los ensayos, generalmente condicionada por el aspecio econémico
{relacion coste/beneficio), los antecedentes y 1a informacién local disponible.

Ademas es necesario tener en cuenta la importante influencia en la catidad de los
resultados que posee el equipo de personas que realiza los ensayos junto con las
personas que io interpretan.

1.4. FACTORES DETERMINANTES DE LOS TIPOS DE CIMENTACION.

En contra de lo que pudiera parecer a primera vista, son muchos los factores que

pueden intervenir a la hora de decidir e! tipo de cimentacién mas conveniente.

Entre los mas importantes, podemos citar los siguientes: tipo de estructura,
caracteristicas del terreno, condiciones del entorno, posibilidades de riesgo durante
la construccién, medios constructivos disponibles, plazo de los trabajos vy
disponibilidades econdmicas, experiencias de la 2zona, exigencias de las
Normativas, efc.

Todos estos aspectos conducen a [a definicion del tipo de cimentacién mas
adecuado y mediante los cdlculos oportunos se podrén fijar las dimensiones y
caracteristicas de los elamentos estructurales de la cimentacion, de tal forma que
con un correcto comportamiento se cumplan los objetivos previstos.

Pasemos revista en primer lugar a estos factores que pueden infiuir en el tipo de
cimsntacion a elegir.

1.4.1. [nfluencia del tipo de estructura.

La mayor parte de las estructuras exigen que se produzcan pequefios asientos en
las cimentaciones gue no afecten a los elementos estructurales o a sus acabados,
ni perjudiquen su estética. No obstante, debido a gue dichos asientos no se
producen en general de forma brusca, sino suavemente a lo largo del tiempo,
pueden ser absorbidos muchas veces por los elementos de la estructura en



mejores condiciones que fos movimientos producidos por elios mismos. De esta
forma se admiten como asientos tolerables los de 1 pulgada para los asientos
totales ¢ de % pulgada para los asientos diferenciales entre dos pilares
consecutivos, o lo que es io mismo una cierta distorsion angular en los distintos
pétticos.

Pero existen ciertas estructuras que se salen de la regla general, bien sea porque
la limitacién de asientos es mucho mas exigente, o por el contraric porque pueden
producirse asientos mucho mayores sin que les lieguen a afectar de forma

importante.

Entre las primeras podemos citar las estructuras de edificios muy rigidos, las
instalaciones militares o cientificas (radares, telescopios, centrales nucleares,
efc.), que exigen condiciones de precision en su funcionamiento incompatibles con
asientos como los mencionados. También las cimentaciongs de maquinas e
instalaciones industriales imponen limitaciones rigurosas exigidas por el uso de los
equipos, muchas vaces no solo para las deformaciones de cardcter estatico, sino
sobre todo para las dinamicas, tratando de alejar todo lo posible las frecuencias
propias del conjunto cimiento-terrenc de las de funcionamiento de los equipos.

En ef extremo opuesto se encuentran ias estructuras muy flexibles, como editicios
con estructuras flexibles, depdsitos metdlicos de combustibles liquidos gque,
ubicados normalmeante en suslos muy deformables, admiten en general asientos
de orden de decimetros, las estructuras de naves metdlicas con cubiertas muy
ligeras, los puentes eon vigas isostiticas, que admiten también asientos
diferenciales entre pilas contiguas menos exigentes que si se tratara de tramos
hiperestaticos en los que la existencia de asientos diferenciales elevados podrian
modificar de forma importante los esfuerzos del tablero,

1.4.2. influencia del tipo de terreno,

Los dos aspectos fundamentales a considerar son las caracteristicas geotécnicas
del terreno, que condicionan su capacidad resistente al hundimiento y las
deformaciones que se inducen al actuar las cangas de la estructura y la
profundidad a la que esta situado el estrato elegido como resistente.
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Terrenos poco densos o blandos deben ser considerados como “malos” ya que
generan grandes detormaciones para soportar las cargas. En este tipo podemos
considerar encuadrados las arenas y limos suelios y las arcillas blandas
consolidadas exclusivamente para el peso del terreno que tienen por encima.

Por ei contrario los estratos de arenas, gravas ¢ arenas arcillosas densas, las
arcillas fuertemente preconsolidadas y los suelos carbonatados o cementados
como las margas, saulg, jabre, toscos o suelos areniscosos, pueden ser utilizados
como soporte de las cimentaciones con plena garantia, limitAndose muchas veces
las presiones de contacto por razones de dimensiones minimas de las zapatas
mas que por consideraciones geotécnicas.

Las rocas pueden considerarse como los terrenos que ofrecen mas garantia, con
deformaciones despreciables, tanto para cimentaciones superficiales como para
las profundas. A pesar de elfo pueden aparecer en cierto tipo de rocas
{volcdnicas, calizas, yesiferas, etc.) grandes oquedades o cavernas que pueden
pasar desapercibidas, en los distintos reconocimientos geotécnicos, como los
ensayos de campo ¢ de laboratorio, con los correspondientes riesgos. El que
estas oquedades estén cercanas a la superficie o por el contrario aparezcan a una
cierta profundidad puede condicionar de forma determinante el tipo de
cimentacién a disponer.

También es frecuente en los estratos de roca la presencia de diaclasas con
material blando y buzamientos desfavorabies, en ios que se pueden provocar

deslizamientos.

Otras veces la dificultad de la cimentaciéon se produce por el caracter
potenciaimente peligroso del terrenc que obliga en muchas ocasiones a
cimentaciones especiales. Tal es ef caso de 10s suelos expansivos o colapsables,
frecuentes en muchos paises y que pueden producir graves problemas de
patologia. También se puede hacer referencia a los “reliencs” artificiales producto
de vertidos sin compactar de otras excavaciones y que si no son detectados por
los informes geotécnicos, por aparecer mezclados con zonas de terreno natural de
la misma naturaleza, pueden dar lugar a graves problemas de asientos



diferenciales, ya que debido a las dificuitades de identificacion visual pueden
pasar desapercibidos incluso durante la etapa de construccion.

Ofras veces la dificuitad proviene del gran espesor de terreno blando que conduce
también a cimentaciones especiales de tipo flotante, semiprofundas o profundas, 6
a técnicas especiales de tratamiento del tarreno.

1.4.3. Influencia de las condiciones del entorno.

La mayor parte de las construcciones se realizan en condiciones que pueden

considerarse normales, ya sean en zonas urbanas o en pleno campa.

Sin embargo en ambos tipos de situaciones nos podemos encontrar con unas
condiciones especialmente hostiles para la ejecucidn e incluso el comportamiento
de la futura cimentacién.

Basta pensar en las adversas condiciones que suponen la ubicacidn de un puents
con la necesidad de ¢onstruir sus cimentaciones en aguas libres o dispuestas en
las fuertes pendientes de ias laderas, o sometidas durante la ejecucion o en
servicio a posibles avalanchas de agua o matenal sdlido que pueden arruinar, y de

hecho asi ha sido en numerosos casos, a toda la obra.

Simpiemente fa presencia del nivel fredtico en suelos relativamente permeables
dificultan y condicionan el tipo de cimentacion en muchos casos.

Las obras maritimas son un ejemplo claro de estructuras en las que el factor
predominante en la eleccion del tipo de cimentacién son las condiciones
ambientales: nivel del agua, carrera de marea, etc.

La accion perjudicial del agua sobre la cimentacién puede provenir no solo de ia
propia naturaleza sino de las condiciones de uso de la obra {atracciones de ocio
con agua, parques acuadticos, etc.), muchas veces ol agua o el propio terreno
pueden resultar especiaimente agresivas para los matenales de la cimentacion, lo
que puede condicionar hasta el tipo se solucidn a adoptar (utilizando pilotes
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prefabricados por ejemplo mucho mas resistentes a las aguas agresivas que los
pilotes “in situ”).

La posible actuacién de terremotos, tifones, o cualquier inclemencia de la propia
naturaleza, combinadas con otros factores como el tipo de terreno (por ejemplo
con suelos colapsables) puede forzar a la eleccidon de soluciones especiales,
I6gicamente mas costosas.

En los medios urbancs, las condiciones del entomo también suelen ser
determinantes para fijar la solucidbn mds conveniente, especialmente cuando se
trata de construir varios sétanos adosados a edificios cimentados mas
superficialmente, muchas veces con cimentaciones deficientes, donde la solucién
de cimentar supedicialmente, a través de un muro de sétano convencional es
inviable. Cabe citar aqui el problema especilico que puede surgir al utilizar
técnicas de cimentaciones especiales, mediante muros pantalia, los cuales
soportan los empujes tanto del terreno como de las estructuras vecinas a través
de anclajes al terreno, los que alcanzan longitudes fuera de los limites del propio
solar.

Estas condiciones se pueden ir complicando en funcion det estado de los edificios
colindantes {en buen o mal estado o en situacion de casi ruina) y la presencia de
un nivel freatico alto que obligue a un agotamiento, lo cual siempre supone un
gran riesgo.

También sucede a veces que durante la ejecucion de los sotanos de un edificio se
“suprimen” provisionaimente los empujes de uno de los lados del recinto de
sotanos adyacente, sin que se haya contemplado en el proyecto la posibilidad de
gue los “empujes descompensados” gque se& producen puedan afectar a la
estructura ya existente, que permanecia en equilibrio desde mucho tiempo atrds.

1.4.4. Influencia de las posibilidades de riesgo durante la construccion.

El caso comentado anteriormente constituye un ejempio tipico de riesgo
continuado durante el proceso constructivo. A pesar de los estudios previos y las
posibles medidas preventivas adoptadas son raras las construcciones
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desarrolladas en estas condiciones que no propoicionan al menos algun “susto”
durante su ejecucion.

Cualquier actividad que suponga estar trabajando en, al lado o por debajo de los
cimientos de una estructura en servicio (excavacion por bataches, recalce de
edificios, “puenteo” de elementos estructurales, hinca de pilotes, reforma de
estructuras, excavacion de soétanos) entrafia un gran riesgo que muchas veces
solo se valora cuando ya se ha producido la situacion conflictiva. En estas
ocasiones, aunque muchas veces a posteriofi, los aspectos econdémicos o de
plazo dejan de ser prioritarios frente a los que proporcionan mayor seguridad a los
trabajos.

Otras veces, aidn sin la presencia de edificios medianeros, se presentan
situaciones de gran riesgo al realizar excavaciones en taludes a media ladera o en
rocas con estratificacion desfavorable, trabajos en los que pueden producirse
graves accidentes.

1.4.5. Influencia de los medios. plazo y recursos econdmicos disponibles.

La posibilidad de disponer o no de medios mecénicos potentes y especializados
condiciona muchas veces de forma determinante el tipo de cimentacién a adoptar.

Este factor va ineludiblemente asociado al aspecto econdmico del coste y plazo
de los trabajos, hasta el punto de que en funcidn del coste relativo mano de obra-
medios mecdanicos puede acabar realizindose un mismo tipo de cimentacion
(pozos o zapiiotes con base ensanchada) de forma manual o mecanica.

A veces ni siquiera con la utilizacién de potentes medios mecdnicos se tiene el
problema totaimente resuello. Asi por ejemplo con relacién a los recintos
perimetrales de los sétanos, ni siquiera con la disposicién de “pantallas in sity”
(técnica suficientemente segura en la mayoria de los casos) se puede garantizar
la estanqueidad del recinto, por ejempio cuando la presencia de un fondo de roca
muy accidentado y la imposibilidad de utilizar el trépano por las condiciones de los
edificios adyacentes, no permiten homogeneizar el empotramiento del fondo de
los paneles. En estos ¢asos la solucidn ideal seria la de utilizar un equipo de
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“hidrofresa”, pero su uso suele quedar condicionando a que su alto coste y las
dimensiones del solar permita hacer inviable este tipo de solucién. Ante la
imposibilidad de ia solucién “ideal” se debe completar la ejecucion de la “pantalla
in sity” tradicional con trabajos complementarios mas sofisticados (jet-grouting;
inyecciones, profundizacién de las pantallas por bataches, etc.) que naturalmente
encarecen la solucién de forma importante.

1.4.6. Influencia de la experiencia de la zona.

En la mayor parte de fas ciudades 0 zonas en las que se han construido muchas
estructuras antes de ija obra objeto de los futuros trabajos, existe ya una
experiencia de cimentacién que suele ser detemminante en ia eleccién de

cimentacion.

Esta experiencia suele ser recogida ya en los proyectos. Asi por ejemplo en
Madrid siempre que los terrenos naturales (arenas de miga, tosquizas ¢ toscos)
estén accesibles superficialmente, la solucion éptima generaimente aceptada es la
de las zapatas superficiales con una presién admisible de 3 a 4 kg/cm?.

En Hong Kong y Singapur, sin embargo, todos los grandes edificios se. apoyan en
pilotes de gran didmetro empotrados en granito {algunos con longitudes que
superan los 100 metros), para cuya ejecucion se precisan medios mecénicos tan
potentes que practicamente solo existen en la propia zona.

A veces en una misma zona y para edificios similares la experiencia conduce a
dos tipologias de cimentacién diferentes para un mismo tipo de terreno en funcion
de los criterios tdcnicos, econdmicos o constructivos de fos técnicos que
intervienen en el proyecto. Asi los edificios con alturas del orden de 100 m. en
Madrid estan cimentados con zapatas, [0sas 0 pilotes indistintamente.

1.4.7. Influencia de las Normativas.

Como toda actividad que se desarrolla muy en contacto con la Naturaleza las
obras de cimentaciones suelen estar sometidas a situaciones imprevistas y de
riesgo que exigen soluciones inmediatas que dificilmente pueden encontrarse en
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los libros técnicos o en las Nomas respectivas. En este sentido puede decirse
que el trabajo de cimentar, sea en su labor de proyecto o en el de ejecucion, se
acerca mucho al de una obra de “artesania”, al menos en los casos singulares.

Con mucha frecuencia la ayuda ante el problema planteado hay que buscarla en
la experiencia de las personas que anteriormente han pasado por situaciones
similares. Una gran dosis de sentido comun suple muchas veces grandes calculos
o desarrollos complicados que, siendo dtiles, deben ir en muchos casos por detras
de la eleccidn del tipo de soluciéon mas conveniente. El dia a dia, la expenencia
de otros profesionales mas antiguos y las preocupaciones que van acompanando
a las situaciones conflictivas van completando nuestra formacion como

especialistas en cimentaciones.

En este sentido nos encontramos a veces con que las normativas aplicables a las
cimentaciones no han tenido en cuenta aspectos constructivos fundamentales que
fesultan incompatibles con sus exigencias. Por ejemplo la imposicion de no utilizar
hormigones liquidos con asientos en el cono de Abrams superiores a 15 en las
estructuras, no puede ser aplicable a la ejecucion de pantallas y pilotes
hormigonados in situ, que requieren un material que discurra como un “liquido” por
los medios mecanicos de puesta en obra. Otro tanto puede decirse de la técnica
de micropilotes, que no cuenta con nomativas adecuadas en los distintos paises.

Entendemos pues que las normativas deben contempiarse en ciertos casos de un
modo flexible, asumiendo los técnicos correspondientes, la responsabilidad de
adoptar algunas medidas especificas debidamente justificadas.

1.5. TIPOLOGIA BASICA DE CIMENTACIONES.

Existen numerosos tipos de cimentacion, aunque todos ellos corresponden a dos

grupos generales:

» El que transmite las cargas por supsrficies nomnales a ellas, que se suele
denominar cimientos de superficie.

o El que transmite las cargas por superficies paralelas a ellas, también
denominadas cimientos de rozamiento.
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Como la forma y dimensiones de las cimentaciones son funcidn principal de las
cargas a transmitir, def tipo de terreno, aspectos técnicos y econémicos, se acude a
cimentaciones directas, que reparten las cargas de estructura en un plano de apoyo
horizontal, habitualmente construido a poca profundidad bajo la superticie, por o
que son Hamadas cimentaciones supertficiales. Las cimentaciones superticiales
estan constituidas por zapatas, vigas y losas, o por combinaciones de estos
elementos.

Si el nivel apto para cimentar se encuentra muy por debajo de la zona inferior de las
estructura, no pudiéndose recurrir a cimentaciones superficiales, ya que la
excavacién necesaria para proceder a esta cimentacion serfa costosa o inviable, se
debe disponer de una cimentacion semiprofunda o profunda, constituida

principalmente por pozos de cimentacion, zapilotes, pilotes 6 micropilotes.

Resumiendo los distintos tipos de estructuras de cimentaciones que pueden
adoptarse para solucionar en cada caso concreto la combinacién de los factores
comentados anteriormente, nos encontramos con:

¢ Superficiales: zapatas aisladas, zapatas combinadas, zapatas excéntricas,
zapatas especiales las que incorporan riostras y vigas de atado ¢ riostras
prefabricadas, vigas de cimentacidn {ver Figura 1.2).

Figura 1.2.
(Tomada de Célculo de Estructuras de Cimemtacion, 42 edicién - J. Calavera)
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» Losas: Losas, losas flotantes, losas con subpresién, losas ancladas,
emparriflados.

" EMPARRILLADO PLACA

Figura 1.3.
(Tomada de Célculo de Estruciuras de Cimentacién, 4° edicién - J. Calavera)

» Cimentacion semiprofunda: Pozos solucién plinto y solucién pozo, zapilotes.

Piar Pilat
e i
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?’él_l -~ n pobre
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Figura 1.4.

s Pilotes: Prefabricados, barrena continua, a rotacion, entubados, gran diametro.

SBUELO DE
AESISTENCIA
CRECIENTE
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Figura 1.5. Filotes trabajando por punia y pilotes trabajando por fuste.
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Figura 1.6. Pilotes prefabricados.
(Tomada de Célculo de Estructuras de Cimentacion, 42 edicién - J. Calavera)

e Micropilotes: Con barras, con tubo de acero, de recalce o cimentacion.
« Cajones: Cajones indios, cajones flotantes, cajones de aire comprimido.
o Estructuras de contencion.
e Flexibles: Pantallas continuas de hormigdn “In situ”, pantalla con hidrofresa,

pantalla de pilotes secantes y tangentes, pantalla de micropilotes,

tablestacas.

Figura 1.7. Pantalla de pilotes y pantalla de tablestacas.
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Figura 1.8. Pantalla continua de hormigén armado.

e Rigidas: Muros de s6tanos, muros autoportantes, muros medianeros, muros
descendentes, muros en masa o de gravedad, muros jaula o criba.

a) Alzado b) Seccion

Figura 1.9. Muros descendentes.

[

Figura 1.10. Muros de sétano.
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Figura 1.14. Muros en L 0 en ménsula.
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» Especiales: Jet Grouting, congelacion de suelos, Inyecciones.

1.6. DISENO DE ESTRUCTURAS DE CIMENTACION.

Para la resolucidn de un problema de cimentacién, los métodos de cdiculo para
llegar a una solucion vdlida pueden seguir diversos planteamientos, lo que
demuestra que no existe una dnica solucion, y estard mas 0 menos ajustada a la
realidad en funcién de las hip6tesis de las que se parten.

Las estructuras de cimentacion junto con las cargas que obran sobre ella y las
reacciones que se provocan en el terreno, condicionaran una determinada
configuracion, similar a ia que el terreno adopta debido a las reacciones que este
aporte a la estructura de cimentacién para su equilibric. La configuracion de
esfuerzos y deformaciones en la superficie de contacto dependera de la rigidez de
la estructura de la cimentacion, de la distribucion de cargas y tensiones que se
apliquen sobre la estructura de la cimentacién y de la deformabilidad del terreno.

La interaccién que se produce entre la estructura de cimentacion y el terreno,
consistird pues, en encontrar un sistema de reacciones que aplicadas
simultAneamente a la estructura de cimeniacion y a la masa del terreno, produzcan
la misma configuracion de desplazamientos diferenciales entre los elementos. Ef
procedimiento para establecer las expresiones de compatibilidad para el célculo de
los esfuerzos de contacto, se denomina Interaccioén Terreno-Estructura.

1.6.1. Métodos de calculo.

Existen variados métodos de cdlculo con principios en algunos casos muy
distintos, pero todos ellos se centran en tres grupoes principales:

1.6.1.1. Métodos empiricos.

Este método obtiene soluciones, basdndose en la experiencia acumulada de
casos similares a los que ahora se estudian. Realiza un gran numero de
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hipétesis que simplifican enormemente el cdiculo y ademds se caracteriza por
adoptar margenes de seguridad elevados.

Uno de los inconvenientes de los métodos empiricos, s que no poseen gran
versatilidad a la hora de resolver problemas singulares, ya que sus experiencias
y parametros se aplican solamente a situaciones similares a la de las
experiencias en que se basan.

1.6.1.2. Métodos analiticos.

Este método evita muchas de ias simplificaciones de los métodos empiricos,
utiliza formulaciones mds © menos complejas donde se incluyen los aspectos
mas importantes del problema y obtiene soluciones mas precisas.

Normaimente se adoptan geometrias muy simples, junto con la introduccién de
simplificaciones nofables en sus planteamientos como o son; modelos lineales,
isotropfas, terrenos homogéneos, efc.

1.6.1.3. Métodos numéricos.

132

Es ef método que puede aportar soluciones mas precisas, y en el que se pueden
incluir un mayor ndmero de singularidades. La geometria, la tipologia de cargas,
las caracteristicas de los materiales, el estado tensionai inicial, etc. Todas estas
consideraciones que aplica el método pueden -ser mucho mdas genéricas y
representativas de la reaiidad.

No es de extrafiar que este método sea el camino por donde se mueve
actualmente el desarrollo de la ciencia, a pesar de que tiene una gran
desventaja, y es la de que se deben conocer muy bien los pardmetros que se
necesitan para ei cdlcuio, ademds de los conocimientos para modelizar el
problema. A nuestro juicio mas que un refinamiento del célculo el problema
fundamental es el de que esos parametros no son muy conocidos o faciles de
obtener para que reaimente sean representativos en las estructuras, resultando
todavia menos preciso en geotécnia.



Capitulo 2

ESTADO DEL ARTE EN EL ANALISIS DE LOS MUROS DE
SOTANO COMO VIGA DE CIMENTACION.

Como se ha comentado anteriormente, los muros de sétano son una parte de la
astructura de los edificios que, por quedar enterrada y en contacto con el terreno, se
encuentran sometidos a distintos tipos de acciones.

Por una parte deben resistir adecuadamente los empujes de tierras y agua, que actian
por el exterior, sobre el trasdés del muro, y por otra recibir en su coronacion la carga
de los pilares de las plantas elevadas y en las distintas plantas de sétano las de los
forjados correspondientes, transmitiendo todas sus acciones al terreno a través de la
cimentacion del propio muro.

Convencionalmente, el disefio de los muros de sétano en lo que se refiere a la
determinacién de las armmaduras a disponer en el mismo, suele contemplar
exclusivamente la primera de sus funciones, es decir la de que pueda resistir los
empujes exteriores con los correspondientes cosficientes de seguridad exigidos por
las normativas, descuiddndose el segundo aspecto estructural, siendo frecuente por
tanto, que en los proyectos no figure ningin cdlculo que justifique fas armaduras
longitudinales del muro y zapata, dispuestas en todo caso por razones de armaduras
de reparto o como amaduras minimas para evitar la fisuracién excesiva debido a
fendmenos de refraccién y temperatura.

El objeto de la presente tesis es, pues, &l de tratar de llenar esta laguna, determinando
expresiones y recomendaciones précticas, que permitan absorber de una manera
simplificada el analisis estructural de los muros de sétano como viga de cimentacion.

Para el céiculo y dimensionamiento de muros de sétano como viga de cimentacidn,
independiente del método de célculo que se utilice, es necesario conocer y determinar
las fuerzas actuantes y la posicién de estas, los momentos flectores generados tanto



en la estructura como en el muro de sdtano, asi como también determinar [as
presiones producidas en el terreno.

Superestructura

Zapata Muro de sttano

b) Cargas Verticales  Carga unif.
epatis,
il B /-— J “ Momentos
J l I — l ] Flectores

J I | Presién en la
J || j.cimentacion
N

Figura 2.1.- Edificio con muro de sdtano y terreno compresible. a) seccidn, b)
acciones apficadas.



2.1. METODOS DE CALCULO.

Se han desarrollado distintos procedimientos y métodos, algunos mas precisos
que otros, que parten de diferentes hipdtesis de comportamiento de la estructura
y del terreno, que proporcionan como resultado distintos valores del esfuerzo
corfante, momentos flectores en la estructura y distintas distribuciones de
presiones en el terreno. Dentro de este tema, los profesionales que trabajan en
el aspecto practico del problema se preguntan cual de todos los procedimientos
de calculo ofrecidos es el mejor. La respuesta parece simple: el que considere el
comportamiento més real de la deformacién del sistema terreno—estructura y, por
consiguiente, proporcione los valores mds reales del esfuerzo conante,
momentos flectores para la estructura junto con la deformabitidad del conjunto.

En la situacién actual, el estudic de la interaccion entre los esfuerzos y
deformaciones en la estructura y en el terreno, exige una gran cantidad de
pardmetros que definan el comportamiento de la estructura y del terreno, junto
con una gran cantidad de instrumentacién para comprobar y retroalimentar los

Métodos y/o modelos.

No resulta frecuente por tanto, acometer el estudio de los muros de sdtano como
viga de cimentacidn en los proyectos, debido a la situacion del mercado, que no
suele valorar adecuadamente el tiempo invertido en ios estudios.

A continuacién se describen los principales procedimientos de célculo que
existen para el dimensionamiento de Muros de Sétanos como vigas de
cimentacién.

2.1.1. Método de la estructura empotrada o articulada.

Este método presupone una simplificacion excesiva at suponer que 1a estructura
estd empotrada o articulada en su enlace con la cimentacidn, despreciando por
tanto la deformabilidad, la distribucién de tensiones como respuesta del terreno, la
compresibilidad y posible plastificacion de este, lo que conduce a la no
consideracion de los asientos totales y diferenciales en la estructura.



Todas sstas simplificacionss repercuten desfavorablemente en los esfuerzos

resuftantes obtenidos en la propia cimentacion.

Estas simplificaciones tienen sus raices en tiempos pasados, donde existian
limitados recursos de cdleulo, tanto en la informatica, formulaciones y facilidad de
obtencién de pardmetros resistentes y deformacionales del terreno, por lo que
sSlo un andlisis por seccionas de la estructura hacia factible su tratamiento
manualmente.

Estructura

e

Cimentacién

Apoyo fijo simulando e!
terreno

Figura 2.2.- Método de fa estructura empoftrada ¢ articulada.

2.1.2. todo considerando la estructura como un soélido rigido.
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Este método que se sigue utilizando actualmente, consiste en considerar un
reparto de tensionas como respuesta del terreno lineal, lo que solo resulta valido,
si se considera la cimentacién como infinitamente rigida, en contra de la tendencia
actual de proyectar tanto {as cimentaciones como las superestructuras cada vez
mds flexibles, consecuencia del aligeramiento de las mismas, incremento de las
luces y disminucién de las secciones,



Estructura

=

Cimentacidn

Respusesta uniforme y
lineal del terreno

Figura 3.3.- Método considerando la estructura como un solido rigido.

2.1.3. Mét i trapacio rosi

Este método trata de corregir en cieta medida la distribucién de las presiones de
respuesta del terreno. Se calcula la presion ejercida por la cimentacion sobre el
terreno (y del terreno sobre la cimentacién), con ayuda de las condiciones de
equilibrio, sin tener en cuenta la deformacién de la estructura y del terreno.

Este método trata de considerar un modelo mas “real”, aplicando en los puntos de
aplicacion de las cargas una distribucién modificada, originado por una
concentracién de las presiones, que seré mayor contra mas rigido sea el tefreno.

Este hecho se intenta corregir mediante un incremento de la presion en la

cimentacién bajo los pilares y con una distribucion lineal de la misma donde la
carga no esfa aplicada directamente.
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26

Aunque este método de distribucién trapecial desde el punto de vista tedrico, es
inadecuado para et calculo de la cimentacién, se utiliza en la practica por su

claridad y sencillez.

La inseguridad de los resultados se compensa a menudo con un exceso de
seguridad en otros aspectos como: grandes cuantias de armadura, armadura

similar tanto en la cara superior como [a inferior, etc.

RN
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PRI .~ Trapecio de Presiones
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T T
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B T . :
L AP ~..{ Trapecio de Presiones
e S ! e .
1

Distribunién de Fresiones

W omodificada

Figura 3.4.- Método del trapecio de presiones.

4. Cimentaciones flotantes.

Las cimentaciones flotantes en el caso que nos ocupa, pueden presentarse
cuando el muro de sétano se asocia a una losa general de cimentacién, a la que
se aplica el concepto de “presién neta actuante”, con el que se trata de que el
peso del terreno excavado iguale al transmitido por el cimiento. En consecuencia,
los unicos asentamientos que se tomaran en cuenta son los debidos a la



decompresién del terreno debido al entumecimiento producido durante la
excavacion (ver Figura 3.5},

La “flotacién” se basa en ef mismo principio de flotacién de un barco, et cuat iguala

su peso con el def volumen de agua desplazado por la parte sumergida.

Pi Pl

I
3

;
Yp2
Excavacion Cimentacion flotante

Figura 2.5.- Cimentaciones flotantes.

En las cimentaciones flotantes, sin embargo, se debe tomar la precaucion de que
el peso de la superestructura y el del peso propio de la viga de cimentacion sea lo
mas uniforme posible en toda el area de apoyo, para que se produzca el mismo
efecto que el de la tierra removida. El problema se complica, en aquelios terrenos
con nivel fredtico alto, donde es necesario ir rebajando este nivel freatico con
equipos de bombeo a medida que se va excavando, y posterormente
impermeabilizar perfectamente la cimentacién y los sétanos de} edificio.

De acuerdo a lo expuesto en el capitulo 2, la extraccién interrumpida del agua
subterrdnea, puede causar serios asentamientos y dafios en construcciones
vecinas, lo cual afecta a la estabilidad del conjunto, por lo que resulta necesario
valorar el grado de deterioro del terreno de apoyo durante la etapa constructiva,
para poder garantizar el buen comportamiento del sistema.

Unos de los problemas mas importantes para el disefio de una cimentacion

flotante es la determinacién de la magnitud de los esfuerzos de reaccién del
terrenc para el disefio de la viga de cimentacién, y la cuantificacién de los
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asentamientos debido tanto a las cargas, como a la compactacidén que origina el
bombeo dei agua subterranea.

2.1.5. Método de! coeficiente de balasto.

2-8

El célculo de fa distribuciéon de tensiones y asientos bajo una superficie cargada,
se complica debido a que las condiciones reales del terreno, no permiten
asignarle un comportamiento perfectamente flexible. Para solucionar este
probiema, se suele utilizar una hipétesis simplificada debida a Westergaard,
basada en el mddulo de reaccién del terreno o medio de Winkler.

En lugar de suponer un medio homogéneo e isétropo con parametros E y v como
el del espacio eldstico de Boussinesg, se supone un modelo, llamado espacio de
Winkler, en el que los asientos son proporcionales a la presién aplicada en cada

punto.

Waestergaard admite que cada punio de {a superficie cargada, la tensién vertical o

en el terreno es proporcional al asiento observado s. Por o que:
o=K; 5§

Donde, et coeficiente de proporcionalidad K denominado coeficiente de balasto {o
moéduio de reaccidn}), no es un pardmetro ni una caracteristica intrinsica dei
terreno, sino que dependerd de las dimensiones de fa cimentacidn. Este
coeficiente tiene la dimensién de una presion dividida por una longitud, es decir,
de un peso especifico, siendo habitualmente expresade en bar/cm®, N/mm?®
Kg/em®, tym®.

En general, la hipdtesis de Westergaard consiste en reemplazar el terreno por un
liquido de peso especifico igual a Ks. Donde este liquido posee una densidad que
puede variar aproximadamente entre 500 y 30.000 veces ia del agua.

Esta hipdtesis seria exacta si el terreno pudiera asimilarse a una serie de
pequefios resortes o muelies independientes. '



Ceme el procedimiento consiste en sustituir el terreno por un sistema de muelles
independientes, cada muelle es comprimido sclamente por la parte de cimiento
que le corresponde, s decir que se supone gue la respuesta del terreno es
equivalente a ese sistema de muelles independientes con una constante de
muslle “K”, de tal forma que: p = K * y (ver Figura 3.6 y 3.7), por 10 que este
procedimiento no tiene en cuenta 1a influencia que ejercen sobre &l las presionss
de las zonas vecinas, lo gue puede considerarse como el mayor inconveniente de
este método, pero gue a su vez es la ventaja fundamental de su sencillez

|
I

Figura 2.6.- Método del coeficients de balasto.

Para apiicar este método conviene tener en cuenta los siguientes aspectos:

= Las presiones gque se manejan, no corresponden con las que previsiblemente
se transmiten reaimente al terreno, sinc que son unas presiones ficticias,
Hamadas “reacciones del terreno”, las que deben ser consideradas como una
herramienta util para encontrar los esfuerzos qus se producen en los
cimientos.

» Es importante aplicar el método a un tipo de cimentaciones y situaciones
determinadas a la que este método resulta aplicable.

*» Como ¢l valor de los asientos finales influyen en las dimensiones del cimiento,
deben ser tenidas en cuenta éstas para estimar el valor de “K" a utilizar en los
calculos.

*» Al estimar el valor de “K” debe considerarse si se trata de una situacion a
cano o largo plazo, es decir si la respuesta dsl terreno es la correspondients &
solicitacion instantdnea, sin posibilidades de drenaje, o esperando el tiempo
necesario para que se desarrolten las presiones efectivas.
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= El valor de “K” resulia variable con ia presién, por 1o que en algunos ensayos
se determina “K" para el nivel de tensiones que transmitird previsiblemente {a
cimentacion.

= En cualquier caso, es necesario considerar que en la determinacion de los
esfuerzos interviene el valor “K" en una raiz cuarta, por lo gque una variacion

en su valor no resulta tan determinarte.

Se determina el valor medio de “K” para las dimensiones reales del cimiento y se
corrige la falta de precisién estudiando dos valores extremos entre los que con
razonable sequridad estd comprendido el valor real.

El coeficiente de balasto para una pequeha superficie cargada en terreno
homogéneo se deduce directamente de la pendiente de la curva presion — asiento

en un ensayo de carga con piaca.

No obstante, cuando la superficie cargada se aumenta los asientos seran mayores
para la misma presion, esto quiere decir gue la carga afecta a un mayor volumen
de terreno, 10 gue implica que el valor de K disminuya.

De lo anterior podemos concluir que uno de |os grandes problemas gue presentan
jos métodos de calculo gue involucran el coeficiente de balasto, es que este no es
una constante del terreno, ni un parametro propio de &I, sino que est4 en directa
relaciéon con el nivel de presiones alcanzado y de las dimensiones del édrea
cargada.

Existe por lo tanto una clara desventaja frente a ios modelos eldsticos, elasto-
plasticos, efc., ya que los pardmetros E, v, ¢, ¢, por nombrar algunos, si
constituyen caracteristicas de! terreno independientes det drea cargada.

Sin embargo y a pesar de asto, la sencillez de las formulaciones en el espacio de
Winkler ha llevado a andlisis detallados del campo de veriacién del coeficiente de
balasio en terrenos y problemas concretos.



i3

Muro de

b mne

7y Apoyo eléstico
~ sobre muelies

N N
Fi"~"\‘V"«"w'"-.l'\fv'\:'- oo i

i ST N

,_\
i=
t‘r

Distribucion de Presiones
en la cimentacion

JR

ol

OI=KCtS

“  Asiento

Figura 2.7.- Método de! médulo de reaccion.

2.1.5.1. Coeficiente de balasto para placas de 0,30 * 0,30 m (K,).

Es lo que se puede denominar un valor de referencia, sobre el que existen
bastantes datos, debido a que esta dimensién es la mas usual en ensayos de
carga con placa. Los primeros valores estimativos que existieron, fueron
aportados por Terzaghi en 1955. (Tabla 2.1).
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VALORES DE K,, PROPUESTOS POR TERZAGHI
Tipo de terreno Kso (Kp/ent')
Arena seca 0 himeda
- Suelta 0,64 -1,92 (1,3)"
- Media 1,92 - 9,60 (4,0)
-  Compacta 9,60-32 (16,0)
Arena sumergida
- Suelta (0.8)
- Media (2,50}
- _Compacta (10,0)
Arcilla
qu = 1- 2 Kp/em? 1,6-32 (25)
« = 2-4 Kp/em? 32-64 (50)
« = > 4 Kplem? >64 (10)

» Entre paréntesis los valores medios propuestos.

Tabla 2.1. Valores de coeficiente de balaslo propuesto por Terzaghi en 1955.

De acuerdo a las investigaciones A. Monet en 1995, existe un directa relacién
entre los pardmetros resistentes del terreno ¢ y ¢ (ver Figura 3.8)
correspondiente al modelo Mohr-Coulomb y el coeficiente de balasio. Aunque
sus estudios iniciales se llevaron acabo para la determinacion de coeficientes
elasto-plasticos en estructuras de contencion tierras, su aplicabilidad' hoy en dia
se ha generalizado tanto para coeficientes de balasto vertical como horizontal.

En el caso de terrenos arcillosos tiene gran importancia la consolidacion por o
que la relacion presién - asiento debe deducirse de ensayos de carga lenta.
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Figura 2.8. Abaco de Chaideisson - Monnet, 1995

2.1.6. Método del médulo de rigidez.

Con este método se tiene en cuenta tanto las deformaciones de la cimentacién,
como también el asiento del terrano, de tal manera que la linea de fiexion de la
viga de cimentacidn y la ley de asientos es idéntica de forma (superponibles).

Con elio se acepta un acoplamiento o conexion de los muelles del cimiento, de tal
manera que la presidn en determinado punto de la cimentacién puede producir un
asiento en otfro punto diferente. Las variaciones de este método se basan todas en
la misma idea fundamental, que ya fue presentada por OHDE.

Tanto la estructura como el terreno se calculan segun la teoria de la elasticidad
{ver Figura 2.9), para la primera se siguen los métodos usuales de cdkulo de
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estructuras de elementos rectos. El terreno es considerado como un continuo y se

le sustituye por el semiespacio elastico e isétropo. Los asientos se calculan seguin
el método de Steinbrenner o métodos similares.

) Q2 Q3

Muro de s6tana

/
N\ & - [

~ Semiespacio elastico e is6tropo

i
"-J‘__

JRRgREAERi

Disibucién de Presiones
en la cimentacidn

isiisas

C
.-"Jf/;'?—'r -~ /-')_.-/,.’ ,-",If"; I .-—‘:!_' =Y +C
— L ,} I e ,, . i,_-—""'—'—’_
S ‘/"“k/' o DEREr |
i Jf‘ e '*Mpbl/_.fnca de flexidn y
L o ley de asientos
TR ARy L S

Figura 2.9.- Método del mddulo de rigidez.

Aunque el médufo de rigidez E; deperde de la naturaleza, tipo y presidn vertical
del terreno, en el calculo se supone constante.
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2.2. FACTORES QUE HASTA LA ACTUALIDAD NO HAN SIDO CONSIDERADOS.

En los métodos de cédlculo mencionados con objeto de una mayor simplicidad, no
se tienen en cuenta una serie de factores, que deberian ser considerados si se

pretende aproximarse a un comportamiento mas real del problema.
A continuacion se presentan las principales consideraciones a tener en ¢uenta para
mejorar los modelos ya existentes y factores que si se han contemplado en la

presente tesis.

2.2.1. Asientos Plasticos.

En el cdlculo de la distribucién de presiones bajo las cimentaciones, se han tenido
en cuenta hasta ahora solamente las deformaciones eldsticas {asientos). Sin
embargo, es sabido que en las zonas de bords ¢ donde se presentan presiones
elevadas que superen las tensiones de rotura del terreno, pueden presentarse
zonas de plastificacion, que aumentan las deformaciones elasticas que se
producen cuando no se pone limite a la presion maxima.

Cuando se considera como presion limite la de rotura, se debe producir una
redistribucion de tensiones bajo el cimiento para que se conserve la resultante

total, igual a su vez a la suma de ias acciones actuantes.

Qtra posibilidad para tenef en cuenta la deformacion pldstica en la distribucion de
presiones bajo la cimentacion, consiste en separar los asientos en una parte
elastica (variacion del volumen conservando la forma) y en una parte plastica
(variacion de la tforma constante). Segun la hipotesis de Wiener para
cimentaciones rigidas, la parte pldstica del asiento es proporcional al cociente
diferencial de la distribucién de presiones buscada (ver Figura 2.10y2.11).
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Cimentacidn rigida
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Figura 2.10.- Distribucion elasto — pidstica de presiones bajo una cimentacion rigida.
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Figura 2.11.- Asientos eldsticos y pldsticos bajo una placa rigida de distintos
espesores sobre arena.
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2.2.2. Tensiones de Rozamiento.

En el célcuio de los valores limite de la distribucidn plistica de presiones {rotura
del terreno), es necesario tener en cuenta, las tensiones horizontales debidas al
rozamiento entre la cara inferior rugosa de la cimentacion y el terrero.

Hasta el momento se ha despreciado [a influencia de las tensiones de rozamiento
{no linealidad de contacto}, en el célculo de \a distribucién de presiones.

2.2.3. Variacion local de ia Compresibilidad.

Mediante |la correspondiente variacién ds! médulo de reaccién o del médulo de
rigidez, pueden tenerse en cuenta las variaciones locales de la compresibilidad

del terreno, tanto an direccién vartical come horizontal.

El mayor asiento existente bajo la zona central de la estructura, producido por la
superposicion de influencias de presiones, puede tenerse en cuenta en el método
del médulo de reaccién suponiendo unos niveles mas duros en la zona de borde
que en la zona inferior (Dimitrov, N, 1955).

Para pader estimar un mdédulo de rigidez variable con la presién, se pueden
utilizar los resultados de ensayos presiométricos, que permiten precisar estas
variaciones a fas distintas profundidades del terreno.

Las futuras mejoras de estos métodos van en la linea de aplicacion de métodos
numeéricos como el basado en la teoria de los elemsntos finitos, con los que al
discretizar el continuo ya sea la estructura como el terreno, uniendo mediants
nudos comunes, de tal forma que exista una compatibilidad de deformaciones
entra ambos.

Las tensiones y los desplazamientos de los nudos deben relacionarse de tal

manera, que cada elemento esté en equilibrio y que las deformaciones de los
elementos contiguos sean compatibles entre si.
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Con estos criterios se puede por tanto, tener en cuenta las variaciones locales de
la rigidez del terreno. Condicion previa para la aplicacién practica del método es
disponer de un ordenador para el célcuio numérico y un modelo de terreno que
permite estimar con la maxima exactitud posible el comportamiento real del

terreno en cuanto a las tensiones y deformaciones que se vayan generando.

Para ello se puede utilizar por ejemplo, la curva asientos — compresiones, medida
en el ensayo Traxial (Kénig, G y Duncan, J. M), que puede representarse
empiricamente por una funcidn hiperbdlica y que puede linealizarse por tramos
durante el cdlculo adoptando una presién lateral o, sobre un elemento de terreno
mayor en el centro de una cimentacion que en su borde, con lo que se produce en
el centro una tension desviadora 64 = 01 - 63 Menor que en la zona exterior. Esta
diferencia se ve incrementada por las posibilidades de desplazamiento del terreno

an las zonas de borde.

Cimenacién rigida

= = Variaridn del
LU, mdduio de
.................. rigidez

i = constanie

r

¢ Presién media

[hsuribucitn
. % presioncs

Figura 2.12.- Distribucidn de presiones en la cimentacion, para un mddulo de
rigidez constante o variable.



Al tener en cuenta Ja ley constitutiva del material, se obtiene una curva parabdlica
del médulo de rigidez, con un maximo en el centro de la cimentacién y un vaior
refativamente pequerio en su extremo. La presion calcutada de esta manera se
desvia fuertemente de la distribucion de Boussinesq {(distribucion parabdlica
concavay).

Para valores pequefios del modulo de rigidez en ¢l borde se invierte la distribucion
de presiones en la cimentacién y se obtiene una distribucién convexa. Con estas
distribuciones de la presién se tiene en cuenta el fendmeno del desplazamiento
plastico lateral del terreno situado bajo los bordes de la cimentacién.

2.2.4. Rigidez del sistema.
Ef que una cimentacién deba considerarse como rigida, eldstica o flexible,

depende de ia relacidn entse ta rigidez de la estructura S. y de la flexibilidad del
terreno S, relacion sin dimensiones denominada rigidez del sistema “K”.

3
s (1)
K=Sc—__ NV 7

Siendo:
En = Médulo de elasticidad del material de la estructura (Kg/cm?)

l12-1
g = 3 5 = espesor de la viga de cimentacién o espesor de la losa de

cimentacion {cm).

! = Momento de inercia de la estructura, incluida la cimentacion.

/ = Longitud de la cimentacién seglin ¢! eje de flexién {cm).

b = Longitud de la cimentacién en el sentido transversal al eje de flexion {cmj.
E; = Modulo de deformacion del terrenc (Kg/em?).

Et momento de inercia i, depende de la rigidez de la cimentacién, de! espesor “d”, y
de las plantas que colaboran con el conjunto. Para ello es necesario distinguir entre
las partes de la seccidn totalmente unidas a la cimentacidn, cuyo momento de
inercia se caicula mediante el teorema de Steiner, y las partes no unidas, en que ei
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momento de inercia se obtiene como la suma de los momentos de inercia parciales

de las plantas que colaboran con el conjunto, méas el de fa cimentacidn.

Sequn lo demuestran algunas investigaciones, el nimero de plantas que colaboran
es pequeno en la mayoria de los casos (El-Kadi, F. 1967).

La flexibilidad del terreno que reflejada en el método del médulo de rigidez por un
valor de éste E; = E,, y en el método del modulo de reaccién por el producto E; = k.~
l.

La relacion entre le médulo de rigidez Eg y el médulo de reaccién kg se obtiens, para
carga y dimensiones de la cimentacion dadas, de la condicion de asientos iguales s
en cada punto considerando (Figura 3.13). De esta manera se obtiene para la

rigidez del sistema:

Método del modulo de rigidez:

Rigitez te k| eructura Eb {d1)’

¥a = 0‘m1

1 WWW

_’

me del termoro E6

Figura 2.13.- Rigidez del edificio y flexibilidad del terreno.

Mélodo del médulo de reaccidn:
K = S =k - FS
1k

L]
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Es importante poder considerar diversos casos en los que la flexibilidad del terreno
y de la estructura vaya variando, y efectuar combinaciones de cimentacion rigida
sobre terreno duro y estructura rigida, cimentacion flexible sobre terreno duro y
estructura rigida, cimentacién rigida sobre terreno blando y estructura rigida,
cimentacion rigida sobre terreno duro y estructura flexible, cimentacion flexible
sobre terreno duro y estructura rigida, etc.

50 T/m

X -
1 K. K i
1 / - . . 4 . o i — -
RN N 1] 0,001 | 000079
Sy — - . - 1 TR l._.__ _
/ ) / I A T . 2 [ 001 | 00079
— \ \ — \\ y b e o — —
3 3 3
g a0 y " - 5 01| 0079
£ - L2 10 {07
[.:: / \ ! € /f"" \\\ P - .
8 // - g L \ K:=0,79K:
g 20 | — > Vel R A | W e
[ 7 B L . Y
a / 4 T S 1_'/ kY
s | J—- AT \
In d e, . _ N |
E RS W s
E gV — 1™ Y A
= N o)
| -
20 _ L !
Método del midulo de Método del madulo de
rigidez. reaccidn del emeno.

Figura 2.14.- Relacién entre los momentos flectores y la rigidez del sistema segun
fos métodos del mddulo de nigidez y del mddulo de reaccién.
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De acuerdo a Meyerhoff, lo que importa no es realmente la rigidez de la

estructura, sino mds bien, la del conjunto del edificio que puede ser mucho mas

elevada.

La rigidez aproximada de la estructura, se estima mediante el vator:

donde:
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2El,:

ah’
12

Ef:

3
EC'IC+ZE-I‘,+EC;};—

K =
' E b

Mdédulo de deformacién del hormigén def cimiento.

Momento de inercia de la seccién del cimiento respecto a la recta
horizontal que pasa por el ¢.d.g. de su seccidn transversal.

Suma, extendida en vertical a todas las vigas y forjados paralelos al
cimiento que transmiten sus cargas a los pilares que apoyan en él, de los
productos E/,, donde E es el mddulo de deformacién del matenal de la
estructura, e / el momento de inercia de la seccidn de cada viga y/o

forjado, respecto al eje horizontal que pasa por sus respectivos c_.d.g.

: Producto del médulo de deformacién del material de cualquier muro

paralelo al cimiento y cargando sobre él, y del momento de inercia de la
seccion del muro por un plano vertical normal a la directriz de la viga de
cimentacién (a, es el espesor del muro y / su altura).

Mddulo de deformacidn del terreno.

Ancho del cimiento.

Si K, > 0,5, la estructura se considera rigida.

Si K, < 0,5, la estructura se considera flexible.

Con relacién a la rigidez del sistema, no debe olvidarse que parte de la rigidez

extraestructural de muchos edificios, proviene de pantes (tabiqueria, cerramientos,

revestimientos, etc) que pierden su rigidez por fisuracién mucho antes que la

estructura y el cimiento aicancen su estado limite dltimo, por fo que se debe ser

prudente al contar con ella, salvo en condicionss de servicio, fase en la que

siempre puedan ser consideradas.



2.2.5. Sistemas de construccion.

Con el fin de mantener dentro de ciertos limites de trabajo los calculos a
desarrollar en el presente trabajo, se determinan en el caso de las edificaciones,
las cargas exteriores para una estructura flexible, es decir pilares y vigas con
nudos articulados entre si, [0 que conduce a un reparto isostatico de las cargas.
Pero como el empotramiento de los pilares y de las vigas tiene un efecto
compensador sobre fos momentos flectores, se recomienda unir rigidamente a
flexion especialmente los pilares y elementos estructurales con el muro de sétano.
Incluso para la construccién prefabricada resulta ventajoso hacer plantas bajas
(s6tanos) con hormigén “in situ”, con el fin de conseguir un desarrollo mas
favorable de los momentos flectores.

En el calculo estatico puede conseguirse esto, considerando “a posteriori” un
cierto grado de empotramiento de fos pilares en ia cimentacion.

2.2.6. Distribucién y distancia entre las cargas.

La distribucién de las cargas, las distancias entre Jas mismas y la existencia o no
de una zona de la cimentacién en los bordes del muro, influyen sobre los
momentos fleciores de tal manera, que no es posible situar sistematicamente los
momentos méximos o minimos que se presentan en cada caso, en funcion de los
procedimientos de cdlculo correspondientes.

En ol caso de cargas préximas al borde cuando la cimentacidn puede ser
considerada como flexible, se pueden presentar en el lado exterior, presiones
negativas entre las cargas que no pueden ser absorbidas por falta de una unién
resistente a la traccidn entre la cimentacién y el terreno. Mientras no puedan ser
superadas por el peso propio, se producird una redistribucién de las tensiones.

La disposicién de ménsulas en los extremos, pueden contribuir favorablemente
sobre los momentos flectores.
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2.2.7. Capa Compresible.

Mientras que en el método del médulo de reaccion, no se detemmine éste a partir
de los asientos de un semiespacio, no entra en el calculo el espesor de la capa
compresible bajo la cimentacidn, en el método del médulo de rigidez se supone
tedricamente gue el semiespacio elastico e isétropo se extiende por debajo de la
cimentacién hasta una profundidad ilimitada.

A efectos practicos, el efecto del espesor de ia capa deja de tener importancia,
cuando las tensiones debidas a la carga de la construccién sélo representan de un
10 al 20 por ciento, aproximadamente, de la carga producida por el peso propio
del terreno, de tal manera, que puede considerarse que la deformacién del terreno
por debajo de esta profundidad, no resulta ya significativa.

En el caso de que existan capas indeformables, roca o terrenos muy compactos,
por encima de la profundidad efectiva, quedara reducido al espesor de la capa

compresible a considerar en funcién de la cota de apancién de la misma.

La interpretacién de los resultados de medidas de asientos realizadas a diferentes
profundidades bajo la cimentacién, han demostrado que la relacién ds / by se
encuentra generalmente entre 2, para vigas de cimentacion (ver Figura 2.14).

Es por ello, que la influencia de d. es tanto mds pequefia cuanto mas rigido sea el
terreno. A partir de d, / by 2 1, ya no tiene imporancia la variacién del momento

flector.

2.2.8. El Tiempo.

2-24

En todos los anteriores métodos y calculos anteriores, la influencia de! tiempo no
se ha tenido en cuenta, el tiempo y los efectos que trae consigo afectan tanto a la
estructura como al terreno, siendo los mas importantes:

» La distribucién de presiones en la cimentacion.
» [a fluencia lenta del hormigén.



» Las propiedades mecanicas y parametros de detormabilidad del hormigén y
terreno.

* Los asientos en el tiempo que experimenta el terreno.

La fluencia lenta del hormigdn produce un incremento en la dsflexion, que puede

Hegar a ser mdltiplo de la correspondiente deformacion eldstica de la misma

carga. Este hecho puede tenerse en cuenta introduciendo un mdédulo de

elasticidad ideal para el hormigén E, =———1 f‘* . Para un coeficiente de fluencia
I

lenta ¢ de 1 a 2, se puede deducir el mddulo de elasticidad para deformaciones a

largo plazo considerablemente.

Ademas puede ser necesario considerar el pequefio incremento del médulo de
elasticidad, relacionado con el incremento de la resistencia a la compresién a lo
largo del tiempo (Graf, O. 1960).

Para determinar la influencia de la variacién del asiento en funcidn del! tiempo, se
distinguen dos estados. Al terminarse la obra (estado 1) la estructura estara
solicitada por su peso propio y el asiento, funcidn del tipo de terreno, ha
alcanzado ya, en la mayoria de los casos, entre el 60 y 90 por ciento def
correspondiente asiento final. Esto puede tenerse en cuenta suponiendo un
terreno menos flexibie, lo que produce una disminucién de la rigidez del sistema.

Una vez alcanzado el estado final a plena carga {estado 2), debe suponerse para
la cimentacién el médulo de elasticidad ideal E; , que también disminuye la rigidez

del sistema.

Se recomienda tener en cuenta en el calculo, solamente la mitad de las cargas de
uso del edificio, aproximadamente por actuar ésta sdlo durante poco tiempo y por
no alcanzar practicamente su magnitud de calculo.

La fluencia lenta y la progresién de los asientos producen una disminucion de los

momentos mMaximos, una atenuacién de las tensiones de compresién en la
estructura.
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2.2.9, Asientos del terreno.

La determinacion de los asientos, es un tema tratado especiticamente en estudios
geotécnicos, pero pocas veces Son considerados para la determinacién de
esfuerzos en la cimentacion y menos en la superestructura.

Sobre este tema, se debe identificar a través de ensayos de reconocimientos del
terreno y posteriormente en laboratorio, la presencia y caracteristicas de los
distintos terrenos deformables, de los cuales ios podemos dividir en 2 grandes
grupos, que de acuerdo a su naturaleza y calidad, podamos analizar su

comportamiento.

- Terrenos granulares: Estos terrenos sufren asientos que pueden desarrollarse en
periodos de tiempo breve, horas en algunos casos, por o que pueden
considerarse como instantdneos a efectos practicos.

Estos terrenos estdn compuestos por gravas, arenas o mezclas de ambos y con
relacion a su deformacion, los asientos generados son producidos por la aplicacion
inmediata de ia carga.

Para determinar la magnitud de estos asientos, podemos recurrir a teorias que
consideren un espacio eldstico del terreno, los que caracterizan el terreno con los

pardmetros E (mddulo de elasticidad) y v (coeficiente de poisson)

- Terrenos finos: Estos terrenos estdn compuestos por arcillas y limos que pueden
dividirse de alta o baja plasticidad, corresponden a terrenos muy compresibles y en
algunos casos expansivos que reaccionan frente a la presencia de agua,
aumentando o disminuyendo de volumen. En general estos terrenos son bastante
impermeables, con lo que el agua retenida dentro del estrato, y que debe ser
desalojada para que se produzca la deformacidn del terreno, pueda tardar mucho
tiempo en salir, por lo que se precisa realizar una prevision del desarrolio de los
asientos a lo largo del tiempo.

La caractenstica de los asientos en estos terrenos, se rige por una deformacién
volumétrica producida en el tiempo, por lo que para determinar la magnitud de
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estos asientos, de debe recurrir a teorfas basadas en la consolidacién,
caracterizando el terreno con los parametros C. (coeficiente de compresibilidad),
G, (coeficiente de consolidacion) y e, {indice de huecos) obtenidos de ensayos
edométricos. En algunos casos esios terrenos poseen la denominada
consolidacion secundaria, que corresponde a asentamientos por fluencia lenta,
caracterizado por el reacomodo de Jas particulas del terreno, sin variacion de
presiones efectivas.

2.3. INTERACCION DEL CONJUNTO SUPERESTRUCTURA - CIMENTACION -
TERRENO.

Una caracteristica especial de las obras de cimentacién es la existencia de la
interaccidn terreno-estructura entre materiales muy diferentes y con muy distintos
comportamientos.

En la interaccion entre la cimentacién y el terreno, se generan unas presiones de
contacto, que son las presiones que produce la cimentacion en el plano de contacto
con el terreno de cimentacién, y su distribucién bajo las cargas centradas de la
cimentacién depende de la rigidez de esta y de la naturaleza y caracteristicas del
terreno. Si la cimentacién se supone infinitamente rigida, sin friccion en el plano de
contacto, y el terreno es isétropo y homogéneo, la distribucion de estas presiones
se indica en la Figura 2.15.

a) Terreno granular b) Terreno Cohesivo

Figura 2.15.- Distribucién de presiones de contacto para cimentacién infinitamente
rigidas sin friccién apoyadas en terrenos ideales.
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De la anterior Figura, se evidencia que en los terrenos granulares la presion
ejercida resulta mayor en el centro que en los bordes de la base, porque las
particulas tienden a desplazarse hacia el exterior en el perimetro del drea cargada,
en direccién a la zona mds descargada.

Por el contrario, en los terrenos cohesivos, los esfuerzos son mayores junto a los
bordes de la cimentacién y disminuyen en el centro, debido a que las cargas son
resistidas en el terreno principaimente por conte a lo largo del perimetro.

De acuerdo a la rigidez del terreno, la distribucion de presiones en el mismo no es
uniforme. La Figura 2.16 muestra cualitativamente la variacidén del diagrama de
presiones en funcién de la intensidad de carga, valida fundamentalmente para
cualquier tipo de terreno.

| [
J_lL [
e s —— A P

. Cimentacion rigida
|
o - i
P reducido
™~ ~ P - -~ comienzo o8 la
N grarde 7 paktficacion del susio
R -
Y ~
S -~ carpa de mium
N ded gusin
S

Figura 2.16. Distnbucion cualitativa de la distnbucion de presiones sobre el terreno
en cimentaciones rigidas. Influencia del aumento de la intensidad de
carga, vélida para todo tipo de terreno.
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Para el caso en que la rigidez del temeno de cimentacién varia de rigida a
deformable, para igual carga transmitida por la superestructura (ver Figuras 2.17 a)
Y 2.17 b), podemos también diferenciar distintas leyes de distribucion de tensiones

en el terreno.

b)
N J/ \L,

Cima nlaciin fighds Cimenacitn ngida

a)

Temrn fghtdn
Tormne oe mmabk

Figura 2.17 Distribucion cualitativa de la presion sobre el terreno de cimenlaciones
rigidas: a) en terreno rigido, b) en terreno deformable.

Para el caso de cimantaciones flexibles, dicha condicién hace que para terrenos
rigidos, |a distribucién de pfesiones en &l tereno sea mayor bajo los pilares que en
los bordes (Figura 2.18 a). En terrenos deformables en cambio, se obtiene una
distribucion casi uniforme (Figura 2.18 b).
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a) b)
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Cimmmacian
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Tesrenc dalnrmabe

Figuras 2.18. Distribucién cualitativa de fla presion en el terreno para una
cimentacion flexible: a} en terreno rigido, b) en terreno deformable.

De acuerdo a Fritz Leonhardt (Vorlesungen Uber Massivbau - 1977), cuando en
terrenos rigidos se admite una reparticién uniforme de presiones p, se pueden
disminuir los esfuerzos caracteristicos caiculados, en aproximadamente un 10 %.
La presion p a considerar en el calculo, es la diferencia entre la presién debida al
peso propio de la losa de cimentacion.

Si analizamos el caso de editicios de viviendas, en el que la separacién de pilares
aproximada es de 5 m, de acuerdo al trabajo realizado por D. Netzel en Ia
Universidad de Stuttgart, se investigé en vigas de cimentacién esbeltas reforzadas
por paredes transversales. La concentracion de presiones en el terreno debajo de
las vigas es elevada y con elios ia solicitacidn a fiexién de fa viga menor, en casos
en que mas deformable sea la viga de cimentacién y el terreno de cimentacién sea
mas rigido, ver Figura 2.19.

Si en el caso de una superestructura de reducida rigidez a flexidn, la capa

deformable de tereno es de un espesor considerable en relacién a la longitud de la
estructura, se origina una depresién a lo largo de toda la longitud, que cambia de
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forma considerable el diagrama de momentos como consecuencia de la curvatura

de la depresion (ver Figura 2.20a).

o
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- . i
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"/ ' \_Lz
/ |

5 .
L~ Terreno deformable

Distnbucion de presiones
en el terreno

-—
;J
.,

\Terreno rigitp b

Momentos flexores

Esfuerzos de corte

Distribucion tipica

Terreno deformable

T e

= T ey

\Terreno rigido

| de los asentamientos

Figura 2.19. Ejemplo que muestra la influencia de la rigidez del terreno sobre los

esfuerzos caracteristicos en una viga de cimentacion flexible

(mostrada cualitativamente segun Netzel para superestructura
deformable y estrato de terreno de espesor medio).

2-31



ructura
- superest
. : rigido de la _
isponer un arriostramiento rig lanta, para evitar la
nseja dis S en una p d ,
En tales casos se acoi gitudinales, por lo meno_ s ¢l diagrama de momentos
0s ‘on condicione
i element En estas
mediante ién curva. 0 b)
i6n de la dep : inua {Fig
formacién d flar al de una viga cont
imi

ser sim

vuelve a

Kickner
r Franz, G. y '
a cabo po ilizacidn
investigaciones llevadas s basados en la utilizacié
s Inv inucioso
Posteriormente nueva lizando estudios mas minu alizadas por Netzel.
i real . . H nes re
entre otros trabajos, firman las investigacio
. n
ricos, ¢o
0S NUMé
de métod

a)

. Sl ///%//’/j
/I./'A’;///’ //%.I/f/f/:%/% ﬁ'l’{//',M//’
’7//:/’1%/' AN

I e

b}

iy
Y AP
> y "///
,%»y//x%//f_ﬂdézf_j
> ) - "’

////// £,

,J/W;/,,

II{’{/;

f//ﬂ/(

LSS

—
"z\‘
’-:h-\,
- ——

4 v \ Y
v N4

imentacion.
iga de cimen
fos en una vig.
ion cualitativa de los momen spesor y superesiructura
2.20. Distribucidn c no deformable de gran e structura rigida.
f ura . - rerre upere
Fig a) Para capas de les condiciones del terrenc y sup
- ara iguale

2-32



De acuerdo a Calavera, J., existen 3 niveles de precision en el calculo general de

este tipo de cimentaciones, con reiacién a la interaccién cimentacién-terreno (ver
Figura 2.21).

a)

b)

El primer nivel consiste en suponer el cimiento rigido y por tanto indeformable,
de manera que bajo a accién de las cargas desciende sin flectar, considerando
ademas que el terreno situado que no esta situado directamente bajo el
cimiento, no experimenta deformaciones {ver Figura 2.21 a).

Este método se suele utilizar habitualmente incluso para zapatas corridas y
centradas, si los vuelos exceden al triple del canto, siendo pues, la hipdtesis de
rigidez poco exacta. Cabe mencionar, que las tendencias actuales estdn
orientadas a una mayor prudencia especificamente en los calculos a esfuerzo
cortante y punzonamiento de la que se tuvo en el pasado, llevando consigo a
zapatas menos flexibles de io que era habitual, por lo que fa practica de aceptar
el reparto lineal se sigue considerando valida.

El segundo nivel, lleva consigo una mayor precisién en el caiculo, en el cual se
supone que la defommacién, comun entre el terreno y la cimentacién, es
proporcional a la presién producida. Este refinamiento de calculo lleva consigo
ia consideracién en que la interaccién cimiento-terreno se basa en el método
de Winkler, el cual utiliza como date fundamental el coeficiente de batasto det
terreno {ver Figura 2.21 b).

El tercer nivel, que es en el que se ha centrado esta tesis especificamente,
plantea el problema en forma general, en funcién de las caracteristicas
tensién-deformacién del terreno, de la deformabilidad del cimiento y de la
deformabilidad de la superestructura que apoya en ei cimiento.

A diferencia de los otros niveles mencionados, considera que el terreno que
rodea transversal y iongitudinalmente al cimiento, también sufre defonmaciones,
por ende, tambien ayuda en el reparto de tensiones generados por ia estructura
(ver Figura 2.21 ¢).
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Figura 2.21. Interaccion cimiento-terrenc

Otro aspecto muy poco estudiado y de gran incertidumbre, es el de considerar para
este andlisis la deformabilidad relativa de la superestructura-cimentacion-terreno.
Donde en fa Figura 2.22, podemos observar que las distintas rigideces de los
elementos en cuestién son un factor importante de cara at disefio del conjunto.

a b

N

Ly

I A T 77

€} d)

% ’ //foﬁ\zfﬁ//ﬂ AL R e,
S

Figura 2.22. Interaccion del conjunto Superestructura-cimentacién-terrenc.
(Tomada de Cdlculo de Estructuras de Cimentacicn, 4° edicién - J. Calavera)
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En caso indicado en la Figura 3.22 a}, corresponde a una estructura compuesta por
una superestructura flexible y una cimentacidn rigida, la distribucién de presiones
del terreno variara de acuerdo a la consistencia y rigidez del terreno, utifizandose
actualmente el método de Winkler para este analisis

En cambio, para el caso de la Figura 2.22 b}, tanto la cimentacion como la
superestructura son rigidos, en la actualidad se emplea el método de calculo
considerando un reparto lineal variable, se puede considerar vdlido condicionado
por algunos casos particulares como: gran longitud de la cimentacidn, terrenos
blandos susceptibles a la plastificacion en zonas muy solicitadas.

Para el caso de la Figura 2.22 ¢}, donde la superestructura y la cimentacién son
flexibles, el principio de calculo aceptable es similar al de la Figura 2.22 a).

En el caso de la Figura 2.22 d), donde tanto la superestructura como la cimentacién
son rigidas, no existe un procedimiento satistactorio de caiculo, por lo que con la
ayuda de los métodos numéricos el problema puede tener una solucion mas
acertada. Sin embargo existen métodos aitemativos como los propuestos por
Calavera J. y Guide Veritas du Batiment que pasamos a describir:

Debido a la gran rigidez de la superestructura hace que los puntos de enlace a los
pilares con la cimentacidon no puedan asentar mas que manteniéndose todos sus
puntos de apoyo alineados con e cimiento.

De acuerdo a esto, el método basado en la teoria de Winkler no es aplicable, ya
que éste se basa en que cada pilar asienta de acuerdo con la deforrmacion de la
viga de cimentacién, pero sin estar coaccionado por {os otros a través de la
superestructura, como ocurre en ef presente caso.

Si partimos de la base que no la solucién a nivel tedrico es muy compleja,

actualmente se emplea un método simplificado a partir de un reparto lineal, con
algunas modificaciones {ver Figura 2.23), donde:
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De acuerdo a la Figura 2.22., planteando las ecuaciones de equilibrio respecto a los
ejes X, y, llamando q al peso por metro lineal de viga se tiene:

> N, +qL+R=0

3 M.+ Nx, +-;—qu +Rx, =0

De acuerdo a la Figura 2.23 c), la presion se concentra bajo los pilares. La
distribucién real de presiones se sustituye por la suma de una presién lineal b) y
otra correspondiente a una viga flotante a).

La parte de presién lineaimente variable, se calcula por la carga P; = AP, de
acuerdo con [o visto en las ecuaciones de equilibrio de (a Figura 3.23, considerando
el cimiento como rigido, conducira a una ley lineal con vaiores extremos o, & (P;
es la carga de cada pilar que transmite al cimiento).

Si existen momentos en el empotramiento de los pilares al cimiento, se considera

andlogamente M, = g M;

La fraccion de carga (1 - f) *P; de cada pilar y (1 - B) *M, si hay momentos, acta
sobre el cimiento como viga flotante.
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Figura 2.23. Méltodo simplificado para casos de superestructura rigida con cimentacion

flexible.

Los valores de S se indican en la Tabla 3.3, en funcién del mddulo de balasto
medido en placa circular de 750 mm de didmetro.

Arcilla Arcilla compacta, Arsna densa Roca, grava
blanda Arena poco densa compacta
Médulo de balasto
K750 6N placa de 750 Krso £0,018 0,018< K750 0,04 | 0,004< K750 0,08 Ko » 0,08
mm
Médulo de balasto
Kaoo &N placa de 3C0 Kano < 0,04 0,04< K32 0,09 0,09« Kano £ 0,18 Kapo > 0,18
mm
Valor de § 1 0,75 0,5 0
Tabla 2.3
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A partir de la distribucién total de presiones, el cdlculo de esfuerzos se realiza
combinando el método como cuerpo rigido y el método basado en la teoria de
Winkier.

Cabe mencionar, que en todos los casos expuestos, la rigidez y caracteristicas

tenso-deformacionales reales del terreno no se ha tenido en cuenta, situacién que a
nuestro juicio abre muchas vias de estudio.
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Capitulo 3

CARACTERISTICAS CONSTRUCTIVAS DE LOS MUROS DE
SOTANO.

Los edificios que disponen de una o varias plantas situadas bajo rasante del terreno,
precisan de elementos especiales de contencién que se denominan muros de sotanos.

La construccién de estos muros y la técnica empleada para llevaria acabo, dependera
de los siguientes factores:

a) Grandes profundidades de excavacién en las que el terreno no permanezca
estable (superior a 3 sétanos).

b) Espesores de rellenos importantes ¢ terrenos de baja consistencia vy
resistencia.

¢} Medianerias, canalizaciones ¢ construcciones vecinas que se encuentren
cimentadas superficialmente y muy préximas al vaciado, en las que una
excavacién en vertical, ataluzada o por bataches, no garantizaria una
adecuada estabilidad a dichas estructuras.

De acuerdo a estas caracteristicas, en las zonas urbanas resuita muy frecuente que la
construccién de estos muros, se realice de forma previa a la excavacién de los
sétanos, utilizando la técnica de las pantallas “in situ”, ejecutadas la mayor parte de las
veces con la ayuda de lodos tixotropicos, lo que permite el desarrolio de los trabajos
con una gran seguridad.

En otras ocasiones, para profundidades de excavacién no demasiado importantes y
construcciones vecinas alejadas de nuestro solar, se construyen ios muros de los
sétanos de forma similar al resto de la estructura, es decir, construyendo primero su
cimentacién y elevando el alzado del muro a la vez, o con un cierto adelanto con
respecto a pilares de la planta correspondiente.
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En el presente trabajo, nos referiremos exclusivamente al segundo tipo, sin considerar
los empujes de las tierras en el trasdds del muro de sdtano, que podemos denominar
“Muros de sétano convencionales bajo la accion de pilares de fachada” y que deben
entenderse, pues, como elementos estructurales muy rigidos en su plano, cimentados
superficialmente, y con la misién de recibir en su coronacién las cargas verticales de
los pilares de fachada de la estructura situada por encima de la rasante, para que
conjuntamente con las cargas generadas por cada forjado de los sétanos, transmitirlas
a través de su cimentacion, al terreno de apoyo.

Con refacién a fa forma de resistir los empujes de tierras, los muros de los sétanos
presentan la ventaja de contar con el efecto estabilizador de los forjados, que actdan
como puntales y transmiten las cargas de cada lado de! solar al opuesto,
compensando los empujes, con lo que las dimensiones transversales de las zapatas
de los mismos resultan mucho menores que las de los muros autoportantes. E! efecto
producido por los empujes de tierras, sobrecargas extemas, etc., no serd abordado en
esta tesis ya que se supone suficientemente resuelto en la literatura técnica.

De acuerdo a Llorens M., la mayor parte de los muros que conforman el perimetro de
los sbtanos de los edificios deben respetar fas alineaciones de fachada y de las
medianerfas de las construcciones colindantes. Debido a esto nos sncontramos con
muros, en que sus zapatas solo pueden desarrollarse hacia el interior del sétano, lo
que técnicamente se define como zapatas medianeras (ver Figura 3.1 a).

i !
L et
SR U S —— —

| 1
| Zapatrasera ! |
L:—i—j_—q* = =

— T Zarpa delantera

Figura 3.1a Figura 3.1 b

Otro es el caso, en que los limites del solar son mayores a los definidos por el
contomo de ia fachada, por lo gue en estos casos si se podrian disponer las zapatas
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de los muros con zarpas traseras y delanteras, donde se adecua la excentricidad en
funcién de las acciones que resulten preponderantes. En este caso las cimentaciones
de los muros se definen como zapatas excéntricas {ver Figura 3.1 b), y si las dos

zarpas son de igual dimension, como zapatas centradas.

Una vez finalizada la construccién del muro, resulta dificil establecer el nivel de
empujes que puede llegar a generarse sobre ei muro, por to que a efectos practicos
suele establecerse para los cdlculos un tipo de empuje similar al de los empujes
considerados para las entibaciones, cercanos al reposo y deducidos modelando
empiricamente las leyes de los empuijes activos segin Rankine.

Con relacion a la transmisién de las cargas verticales al terreno a través del muro y al
constante avance y desarrollo de estructuras con separacién de juntas de dilatacion
cada vez mayores {en algunos casos de 80 m), cabe analizar una serie de aspectos
no suficientemente estudiados hasta ahora a nuestro juicio en la literatura técnica,

como son:

— Estudio y andlisis de los distintos métodos de céicuio para el disefo de muros
de sétano como viga de cimentacién, para la accién de pilares de fachada con
distintas longitudes de muro sin juntas de dilatacién.

- Estudio de la variacién en los esfuerzos cortantes y momentos flectores
generados en el plano det muro para fas distintas rigideces que pueden adoptar
el terreno, muro de sétano y superestructura y amadura de disefio del mismo,
para absorber estos esfuerzos.

- Distribucién de presiones y asientos producidos al terreno a través de la
interaccién terreno-cimentacion-muro-superestructura.

|

Efecto local de las cargas de los pilares, en la coronacién del muro.

Asf pues, dado que el estudio transversal de los muros sometidos a los empujes de
tierras, equilibrados por las reacciones originadas en los forjados y las excentricidades
de la zapata, esta suficientemente tratado en la literatura técnica y suele ser el unico
abordado generaimente en los proyectos de los muros de los sdtanos, hemos
considerado como objeto de nuestra tesis, el estudio del muro de sétano en su piano,
considerando de la forma mas completa posible la interaccién entre las rigideces del
terreno y la estructura, la estimacién de los esfuerzos longitudinales generados vy,
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como resuitado final de este trabajo, el establecimiento de unas conclusiones de tipo
practico, que faciliten por medio de tablas, la determinacion de los refuerzos de
armaduras que, complementando a las amaduras constructivas usualmente
dispuestas en los muros desde el punto de vista constructivo, para evitar 1a fisuracién
debido a efectos térmicos y de retraccidn, permitan absorber adecuadamente los
esfuerzos generados.

3.1. CONSTRUCCION DE MUROS DE SOTANO CON RELLENO EN ELTRASDOS.

En funcién del proceso constructivo y de ios empujes de tierras que se ejerzan sobre
un muro de sétano, el procedimiento constructivo es muy distinto en cada caso.

En el caso de muros de sétano con relleno en el trasdds, se realiza una excavacion
ataluzada con la pendiente necesaria para su estabilidad, separada del trasdés, el
muro se construye encofrado en sus dos caras, junto con los forjados y estructura de
sétanos y posteriormente se realiza el relleno del trasdés.

En este caso el muro es muy rigido al tener las deformaciones impedidas por los
foriados y normalmente actuard el empuje al reposo.

Ei relleno se compactard por tongadas por 10 que deber4 tenerse en cuenta el efecto
de la compactacién en el empuje al reposo. Las caracteristicas que tendra el terreno
del trasdés, corresponderdn a las del relleno después del proceso de compactacién.

Es imprescindible una inspeccién detallada del material de relieno del trasdés
(recomendable utilizar un material granular adecuado o seleccionado) y de los
sistemas de impermeabilizacién y drenaje, asi como de {a compactacién para no
producir empujes excesivos al muro.

3.2. CONSTRUCCION DE MUROS DE SOTANO EJECUTADO POR BATACHES.
Esta técnica de interés cada vez mas decreciente por el riesgo que puede provocar

tanto en las edificaciones y construcciones préximas como en el propio personal
encargado de la ejecucién de las obras, se basa en construir un muro por bataches
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que queda encofradce solamente por e! intradés, hormigonandose contra ol terreno en
el trasdds. Para este caso en particular, se requiere que el terreno natural posea unas
caracteristicas resistentes que le permitan mantenerse estables con un talud vertical,
favorecido por ef efecto arco que pueda desarroiiarse en el sentido de los bataches y
por la liberacién de las tensiones hotizontales residuales en terrenos

sobreconsolidados.

Por razones de seguridad, y en funcién de las caracteristicas del terreno y de las
condiciones del entorno, la construccién del muro se suele realizar por bataches de
ancho reducido, dejandc una berma de proteccion en el perimetro del solar y
acometiendo rapidamente ia gjecucion de cada tramo de cimentacion del muro y su
alzado correspondiente y continuando sucesivamente de esta forma hasta completar
la totalidad del mismo.

El proceso constructivo recomendado de acuerdo a la Figura 3.2, se describe a

continuacion:

s FEl terreno a excavar se divide segun su longitud en tramos numerados, en
series repetidas de 3 en 3.

« Se axcavan 10s bataches N° 1

+« Se hormigonan los bataches N° 1

s Se excavan los bataches N° 2

» Se hormigonan ios bataches N° 2

s Se excavan los bataches N° 3

« Se hormigonan los bataches N° 3

3.3. CONSTRUCCION DE MUROS DE SOTANO BAJO EL NIVEL FREATICO.

Una dificultad afadida a ta construccién de un muro de sétano, resuita por la
aparicién de un nivel freédtico por encima de nuestra cota de vaciado, 0 encontrar
algun nivel de agua colgado, lo cual requerira un estudio de agotamiento de este
nivel de agua, considerando para €llo la parmeabilidad del terreno, la disposicién de
bombas o técnicas especiales de agotamiento {(well point o punteras, pozos, eic).



3.3.1. Disposicion del agua en el terreno.
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Se denomina nive! fredtico a la superficie que alcanza el agua libremente en
pozos de observacién o en excavaciones realizadas en el terreno.

De acuerdo a Tapia, J., el agua situada por debajo del nivel fredtico satura los
poros del terreno y tiene una presion positiva {por encima de Ia atmosférica), que
corresponde a la hidrostatica en el caso de que no exista flujo. A esta agua se le
denomina normalmente agua de gravedad o freatica.

Por encima del nivel fredtico existe el agua capilar, cuya presién es negativa. Esta
agua capilar satura el terreno en una cierta altura, originando los terrenos
denominados saturados por capilaridad, donde el espesor de dicho terreno
dependerd de la naturaleza de este. En toda la zona capilar el agua estd en
comunicacién o asociada al agua freatica.

Por encima de la zona capilar se encuentra et agua de contacto, sin comunicacion
con la zona inferior, la densidad del terreno que se encuentra en esta zona sigue
siendo la natural, ya que la humedad que posee no ha alcanzado la humedad de
saturacién, en la que el volumen de huecos del terreno estén flenos de agua. La
presion del agua es también negativa, esta agua higroscépica y peculiar, se
mantiene mediante las fuerzas de absorcion y adhesién con las particulas del

suelo.

Préxima a la superficie del terreno, existe la zona de evapotranspiracién cuyo
grosor depende del tipo de suelo y de la vegetacion, influida directamente por el
agua de lluvia y la evaporacion.

En la Figura 3.2 se muestra esquematicamente los distintos tipos de agua y las

zonas del terreno que pueden distinguirse.
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Figura 3.3. Divisién del agua subterrénea

Et agua fredtica se sitla en aquellas formaciones geoldgicas o terrenos de
suficiente permeabilidad, los cuales son capaces de almacenar y transmitir e
agua subterranea, a este tipo de terrenos se les denomina acuiferos.

Los acuiferos y las aguas fredticas asociadas a ellos quedan limitados en
profundidad o lateralmente por capas poco permeables que reciben el nombre de
acuiclusos.

También se pueden encontrar los denominados acuitardos, que son aquellas
formaciones con caracteristicas intermedias entre ambaos (acuiferos y acuiclusos).

En la gran mayoria de tos terrenos, que exista un nivel fredtico por encima de la
cota final de vaciado, existen altemancias de acuiferos y acuiclusos que den lugar
a varias capas fredticas. Es por ello que en algunos casos, los acuiferos
superores tienen forma de iente o cuenco, dando lugar a capas fredticas colgadas
o niveles de agua colgada, de poca extension lateral (ver Figura 3.3 y 3.4).
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Los acuiferos pueden quedar confinados superiormente por una capa
impermeable y enconirarse a una presion superior a la atmosférica. En estos
casos, si realizamos un pozo que penetre el acuifero, el agua ascenderia por él

hasta anularse la presion y la altura alcanzada seria la altura piezométrica.

3.3.2. Movimiento del agua en el terreng.

El movimiento del agua en un material permeable se produce a través de los
poros o los espacios que se forman entre ellos, donde su comportamiento esta
definido por la Ley de Darcy. Analizando este fendmeno mads general o
macroscdpico, pueden definirse unas lineas de corriente o lineas de filtracion que
indican Ja direccion general del flujo de agua y una velocidad de flujo (v), que es la
cantidad de agua que pasa por una unidad de superficie (A) perpendicular a dicha

direccion.

Una vez conocida la velocidad de flujo, para calcular el caudal que atraviesa una
determinada seccion, solo bastara multiplicar dicha velocidad de flujo (v), por la

superficie de la seccidn (A).

De acuerdo a Bernoulli, la altura piezométrica o carga hidrautica (h) dentro de una
corriente de agua, es la suma de la elevacion (2} mas la presién y velocidad del

agua.

h= z+£+L
Yo 28

2

. : L v L =
De esta expresidn se desprecia el término 2— en funcidn de la pequefa
£
velocidad del agua, resultando.
h =z +£
Yo

Siendo p la presion y x, el peso especifico del agua.

Por lo tanto, el gradiente hidraulico entre dos puntos, sera el cociente entre la

diferencia de carga y la distancia entre los dos puntos.
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En la Figura 3.5 se puede apreciar una representacion esquematica de una linea
de corriente entre dos puntos a y b, la altura o carga piezométrica y el gradiente

hidraulico.

Figura 3.5. Representacion esquematica de una linea de corriente.

La Ley de Darcy indica que la velocidad de flujo es proporcional al gradiente
hidraulico.
vi=K %l

Siendo K una constante que recibe el nombre de coeficiente de permeabilidad,

que tiene dimensiones de una velocidad.

El coeficiente de permeabilidad de un suelo, puede determinarse en laboratorio
mediante ensayos en permeametros 0 en campo mediante ensayos in situ, en
perforaciones o excavaciones (Piezocono, CPTU, etc.). También puede estimarse
por métodos indirectos a partir de la granulometria y porosidad del suelo o por
formulacién directa si se conociese el médulo edométrico y el coeficiente de

consolidacién c, del terreno (Em =K * ¢y / ).



Aparte de conocer el coeficiente de permeabilidad del terreno, es necesario
realizar estudios geotécnicos e hidrolégicos, de los cuales, a partir de

reconocimientos y ensayos podemos obtener:

» Naturaleza y disposicidn estratigrafica del terreno.

+ Potencia de los acuiferos o capas saturadas.

+ Profundidad, oscilaciones o variaciones de los niveles fredticos (instalacién
de tubos piezométricos y piezometros).

e Ensayos in situ de bombeo.

El movimiento del agua en el terreno, puede representarse en un plano
construyendo las lineas de corriente y las ifheas equipctenciales, lo que se
denomina red de filtracion. En todos los puntos de una misma linea equipotencial
el agua asciende en un tubo piezométrico hasta un mismo nivel. El agua recorre,
por otro lado, los caminos indicados por las lineas de corriente, moviéndose en

una direccién normal a las lineas equipotenciales.

3.3.3. Evaluacion de caudales y disposicién de drenes.

Los distintos sistemas de drenaje que se disefian, tienen como objetive interceptar

y conducir el agua libre existente en el terreno.

De acuerdo a las caracteristicas del terrenc y a la posicién del nivel freatico con
relacién a la cota final de vaciado, los drenes interceptardn una capa fredtica a un
nivel superior al drén o las corrientes producidas por la infiltracion directa del agua

de lluvia que puede producirse en superficie.

Existen numerosas formulacicnes y teorfas empiricas para estimar los caudales
debidos a la intercepcidén de un nivel fredtico, como férmulas de hidraulica de
pozos y zanjas, pudiéndose ademds estimarse de una manera mas exacta,

mediante teorias basadas en los métodos numéricos.
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Una férmula aproximada y vélida es la teoria de Dupuit para zanja completa
(alcanzando una capa impermeable) en un acuifero libre y régimen estacionario,
permitiendo una evaluacién sencilla del caudal hacia un sistema de drenaje

vertical, como puede ser el dispuesto en el trasdds de un muro de sétano.

En el caso de la Figura 3.6, el caudal por metro de ancho de muro, expresado en

m®/s por metro lineal, viene dado por:
Q=K (H*-hs’) /2R

Siendo:

K: Coeficiente de permeabilidad del terreno en m/s.

H: Altura inicial del nivel fredtico (m).

ho: Altura de agua en el elemento drenante, que pude suponerse 0.

R: Radio de accién, que viene dado por la distancia de la zona de recarga del
acuifero. En este caso de no poderse definir, se puede adoptar un valor

aproximado igual a 5H.

e e T Tl et T 7

N.F.ongnal — — — s
= N. F. deprimido :
f " & Teoriade Dupuit | H

7SS A A
Capa impermeable

Figura 3.6. Férmula para zanja completa en acuifero libre y régimen estacionar

Para el caso de zanja incompleta, cuyo fondo no alcanzara el terreno
impermeable, en acuifero libre (ver Figura 3.7) y régimen estacionario, el caudal

puede ser estimado mediante la férmula:



Q=[0,73+027 (H-ho)/H]*(K/2R) (H - hs’)

En este caso las alturas H y ho, se miden respecto al inicio de la capa

impermeable.

R

1

VT T s eI
Capa impermeable
Figura 3.7. Férmula para zanja incompleta en acuifero libre y régimen estacionar
En la tabla 3.1, se muestra una recomendacion para la separacion de drenes

paralelos, segun el tipo de terreno y la profundidad del drén.

Profundidad del drén (m)

Tipo de terreno Separacion 1,20 m | Separacion 0,90 m | Separacién 0,60 m
Arenas 60 45 30
Arenas algo arcillosas o limosas 45 30 25
(20% a 30% de particulas finas)

Arenas arcillosas y limosas 25 22 19
(20% a 30% de particulas finas)

Arenas muy arcillosas o limosas 20 16 13
(30% a 40% de particulas finas)

Limos 17 14 12
Arcillas arenosas 14 12 10
Arcillas limosas 12 10 9
Arcillas 10 [l 7

Tabla 3.1.
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Si analizamos el mismo fenémeno, a través de un modelo de elementos finitos, la

ventaja comparativa con relacién a un método aproximado es:

zonas proximas.

etc.)

de los equipos de agotamiento y/o bombeo.

con ello la influencia de los parametros de permeabilidad de estos.

Considerar la estratigrafia del terreno mas cercana a la realidad, viendo

Estimacion real de las leyes de filtracion (lineas de flujo y equipotenciales).

Estimacién de las deformaciones producidas por el agotamiento, a las
Ver la influencia de los distintos tipos de agotamiento (pozos, well points,

Estimacién precisa de los caudales, necesarios para el dimensionamiento

En las figuras 3.8, 3.9, 3.10 y 3.11, se muestra el vaciado de 8 metros de terreno,

para la construcciéon de un muro de sétano de 1 planta. La estratigrafia y

caracteristicas del terreno son las siguientes:

Terreno Espesor | Permeabilidad E Y v C 0
(m) K (m/s) vm) | (¥md) ¥m?) |
1 4.5 1E-04 1000 1,80 0,35 0,1 27
2 6,5 1E-06 1500 1,90 0,33 0,5 30
3 3,5 1E-05 2500 2,0 0,30 2 33
Roca - 1E-10 10000 2,3 0,24 10 40
impermeable

El nivel fredtico, se encuentra a la cota -2,00, y la cota final de vaciado es la -8,00.

El sistema de agotamiento previsto serd mediante 2 pozos de bombeo, de 1 metro

de ancho (ver figuras).
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Figura 3.8. Malla de elementos finitos
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Figura 3.9. Lineas de flujo
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Figura 3.10. Lineas equipotenciales

Figura 3.11. Deformaciones

Con este estudio esquematico, se puede observar la influencia de las distintas
permeabilidades de los estratos componentes del terreno y deformaciones
producidas en zonas proximas al vaciado, como también de la gran diversidad de

estudios que se pueden contemplar en un analisis real de agotamiento, para la

3-16



construccién de un muro de sétano en presencia de un nivel fredtico sobre la cota
final de vaciado.

3.1.4. Excavaciones baijo el nivel freatico.

El procedimiento mas simple para realizar el vaciado del terreno, para la
construccion de sétanos bajo el nivel freatico, es el agotamiento directo desde la

propia excavacion.

Este sistema tiene las siguientes limitaciones:

e Depende de la profundidad de la excavacién y permeabilidad del terreno.

e Puede provocar distorsiones angulares a las edificaciones proximas.

e Posibilidad de producir sifonamiento.

e Provoca arrastre de finos originado por el rebajamiento, convirtiéndolo el

terreno en colapsable.

En la Figura 3.12, basicamente se puede ver que el método consiste en disponer
durante la excavacion cunetas o zanjas poco profundas que conduzcan el agua a
puntos de bombeo.

Riesgo de inestzbilidad

N E ol

Excavacidn

Figura 3.12. Agotamiento directo desde la excavacion

En excavaciones ataluzadas, la extraccion del agua por estos procedimientos
origina un flujo superficial hacia los puntos de recogida del agua, que da lugar a
una inestabilidad local y global de los taludes de dicha excavacion.



Los procedimientos de rebajamiento del nivel freatico previamente a la
excavacion, pueden permitir en determinados casos, evitar problemas afiadidos
de inestabilidad y deformaciones excesivas de los terrenos cercanos al vaciado,

con relacion a los ejecutados en seco.

Generalmente, existen 2 procedimientos basicos para el rebajamiento de un nivel
fredtico, que son los pozos profundos en los cuales se introducen bombas
extractoras de agua y los well points (punteras o lanzas de drenaje).

El sistema de pozos profundos, se basan en la perforacién de dichos pozos de
suficiente diametro para alojar una bomba sumergida en su interior (ver Figura
3.13 y 3.14). No existe en la préctica, limitacion de profundidad con este sistema,
solo el de disponer de un numero de bombas adecuadas o de mayor potencia

para la extracciéon de agua.

Extraccién de agua
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Figura 3.13. Rebajamiento del nivel fredtico mediante pozos profundos
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Flow Fiekd
Extreme velooity 49,84°10°° nvis Total discharge 421,70°10°° mle/m

Figura 3.14. Lineas de flujo de agua

En ambos métodos, el fondo de la excavacion, se encuentra mas o menos blando
y encharcado, lo que dificulta el trabajo de las maquinarias y del personal
encargado de la ejecucion de las obras.

El segundo procedimiento, de mayor aplicacién en terreno granulares finos,
consiste en hincar en el terreno un numero adecuado de tubos delgados, que se
unen todos ellos con un colector conectado a una bomba. El rebajamiento de
realiza por aspiracion, con lo que la longitud de los tubos queda limitada a una
profundidad de unos 6 metros, para alcanzar mayores profundidades, es
necesario recurrir al escalonamiento de las lanzas de drenaje o well point (ver
Figura 3.15). '
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Figura 3.15. Rebajamiento del nivel fredtico con well points

El campo de aplicacion general de los distintos procedimientos citados son las
profundidades de los rebajamientos a efectuar, magnitudes de los caudales a
extraer y medios disponibles. Especificamente, la decisién fundamental viene
impuesta por las caracteristicas resistentes y deformacionales del terreno y el
valor de las permeabilidades horizontales y verticales medias de los distintos

estratos.

El agotamiento directo de la excavacion, es aplicable para rebajamientos del nivel
fredtico de poca profundidad (hasta 5 metros aproximadamente), en terreno

compactos o con cohesion que presenten permeabilidades bajas.

De acuerdo a Lampl (1955), Széchy (1965) y Jiménez Salas (1980), el sistema
adecuado de agotamiento del nivel freatico, con relacién a la permeabilidad del
terreno se pude resumir en lo siguiente:

e Para k< 107 cm/s, la excavacion se puede realizar practicamente en seco,
dada la gran impermeabilidad del terreno.

e Para 10° > k >107 cm/s, se necesita agotar periédicamente (no en forma
continua) directamente de la excavacion.

e Para 102 > k > 10”° cm/s, es una alternativa a considerar el rebajamiento,
en las variedades de vacio o de electro6smosis.



e Para 10 > k > 10° cm/s, rebajamiento a través de pozos o drenaje con
vacio (well points).

e Para10®>k 10 cm/s, el agotamiento directo de la excavacion es aplicable,
al menos si la excavacion no penetra mas de 3 m por debajo del nivel
freatico.

e Para permeabilidades mayores a 10° cm/s, el agotamiento no es
practicamente posible y es necesario recurrir a otros procedimientos
constructivos, como por ejemplo Hormigdén sumergido, aire comprimido,
etc.

Por otra parte, en la Figura 3.16, se indican los husos de los terrenos, para los que
pueden ser aplicables los distintos sistemas de rebajamiento existentes.
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Figura 3.16. Campos de aplicacion de los distintos métodos para hacer posible la
excavacion por debajo del nivel fredtico, segin la composicion
granulométrica.

Los problemas especiales, originados por agotamientos directos de excavaciones
bajo el nivel fredtico son:

e La erosion superficial en los taludes de la excavacion.
e Erosion interna y progresiva de los puntos de bombeo.
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* [nestabilidad de taiudes.

« Inestabilidad del fondo en excavaciones, producidos principalmente por

una disminucién de las presiones efectivas del terreno (sifonamiento).

s Alteracion de niveles fredticos en el entomo de Ia excavacion.

Como resumen, el campo de aplicacion de las soluciones de agotamiento y

rebajamiento dei nivel fredtico, se indica en la tabla 3.3.

Terrenos Coeficiente de Soluciones de aplicacion
Permeabilidad {cm/s)
[ Poco Agoiamienios tlesde Ia excavacién, silos terrenos se
pemmeables K <10° mantienen estables
Permeabilidad Rebajamiento por aspiracion con well point o lanzas de drenaje
baja a madia 10%-10% (arenas finas y limos)
Parmeabilidad Rebajamiento por gravedad de pozos
media 107 -10" (arenas finas y gravas
Pearmaabilidad Agotamientas en ferrenos estables
aha 10710 {gravas y arenas gruesas)
Permeabilidad Aecintos estancos (pantallas continuas empotradas en
muy alta K>10 terrencs impsrmeables), hormigén sumergido

Tabia 3.2. Recornendacion de soluciones de agotamiento y rebajamiento del nivel

fredtico, con ralacion a la permeabilidad de los terrenos.

3.3.5. Sistemas constructivos de sétanos bajo el nivel fredtico.

Actualmente en obras de edificacién, existen dos soluciones basicas para la

construccién de sétanos bajo el nivel freatico:

3.3.5.1. Sistema estanco con losa de subpresion.

Cuando se quiere construir un recinto estanco, es necesario estudiar el edificio a

flotabilidad,
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construir una losa de subpresidn resistente a las acciones del




edificio y a la presion originada por el agua, y construir los muros de cerramiento

totalmente estancos (ver Figura 3.17).

Nivel Irealico

= . Losa de subpresion

g

“'““uhl_rpp_e_rmeabilizacion de losa y muros

- —

Figura 3.17. Solucion mediante losa de subpresion y muros estancos.

El empuje ascensional debido al agua, hay que equilibrarlo con las cargas
permanentes del edificio y el peso propio de la losa de cimentacion, por ende, el
dimensionamiento de esta losa se debe contemplar no solo el calculo a flexién,
sino sobretodo al peso gravitatorio para impedir su levantamiento. En algunos
casos, en edificios singulares, de aparcamiento o en zonas sin plantas sobre la
rasante, el espesor de la losa para absorber la subpresién resultan demasiado
grande (mayor a 3 metros), por lo que se debe considerar la utilizacion de
técnicas de cimentaciones especiales como micropilotes o anclajes
permanentes, las cuales anclan la losa a algin estrato muy competente (roca si
existiera), condicionando el dimensionado de dicha losa a los esfuerzos
resultantes. Logicamente este sistema requiere impermeabilizar la losa y los
muros.

Para el caso de la losa se debera tener muy en cuenta la colocacion de laminas
flexibles de impermeabilizacién y la disposicion de juntas de construccion, que se
deberan realizar a % de la luz (la posicion y direccion se muestra en la Figura
3.18). Invirtiendo la inclinacién de los taludes de hormigén con relacion a las
losas de forjados, debido a que el trabajo a flexién de una losa de cimentacion (y
subpresion en este caso) funciona a la inversa que una viga o forjado de la
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estructura y cualquier fisura por retraccion plastica, térmica, efc., ocasionaria

graves problemas de filtracién.

—
Fase I Fase I

Figura 3.18. Posicion de juntas de hormigonado

Los muros pueden ser ejecutados por el sistema tradicional de muros de sétano,
cimentando solidariamente con la losa, con lo que el problema de

impermeabilizacion se simplifica

Para mejorar ta durabilidad de foda la cimentacion, las caracteristicas y controles
de los hormigones deben ser estrictos, como resumen se indica lo siguiente:

Utilizar como tamafio maximo de los andos {Dmax) 40 mm.

La granulometria de los aridos debera ser compensada, para gque abarquen
todos los tamafos:

La curva mezcla de aridos debe ser continua y el % de arena el adecuado para
conseguir refaciones A/C lo mas bajos posibles.

L a relacién A/C serd < 0,45, en lo posible cercano a 0,40.

Se utilizara un aditivo superfluidificante 6 plastificante para bajar la relacién A/C,
y conseguir la consistencia adecuada para el bombeo (asiento del cono de
Abrams entre 7 y 10 cm).

Para ef caso de juntas frias, jusio antes de hormigonar, se podra aplicar como
puente de adherencia una resina Epoxy en el hormigén antiguo, malla de metal
desplegado o malla tupida de alambre galvanizado en la zona de unién de
ambos hormigones o solo dejando la rugosidad natural del hormigén {ver Figura
3.19)., verificando gue ia superficie se encuentre limpia y seca {ver Caffarena J).



i i j Direccion de vertido Direccitn de vertido
Direccidn de vertido >

Decpumes de ngidizacion

Figura 3.19

- Tomar precauciones para evitar fisuraciones de la losa por retraccién plastica,
mediante disposicion de una membrana de curado, arpilleras humedas o sistema
similar.

- Se tomaran todas las medidas necesarias para que el curado del hormigon
durante los 7 primeros dias sea el adecuado para evitar fisuraciones iniciales por
retraccion térmica.

Con este sistema, no son necesarios los drenajes y bombas permanentes, pero
debe mantenerse el rebajamienio del nivel freatico, hasta el cierre de la losa con
los muros de sotano y hasta tener compensada la fuerza de ascensional debida
a la subpresién.

3.3.5.2. Sistema con losa o solera drenada.

Este método a diferencia del anterior, requiere de un sistema de drenaje
continuo bajo la cimentacién del edificio, el cual tiene como objetive anular las
presiones de agua bajo la misma. La subpresién, por lo tanto, no actda sobre la
iosa o solera, por fo que no seria necesatia consideraria en el caiculo (ver
Figuras 3.20, 3.21, 3.22 y 3.23).
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Drenaje de trasdés

N

Nivel freatico

——

Solera drenada

Figura 3.20. Solucion mediante losa o solera drenada
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Figura 3.21. Detalle de una solera drenada
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Figura 3.22. Valvula de seguridad
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Figura 3.23. Planta de drenes

Esta solucién puede aplicarse cuando existan niveles de rebajamiento de pocos
metros en terrenos poco permeables o cuando se construyen edificios en el que
sus muros de sétano son pantallas continuas, las que alcanzan estratos casi
impermeables, reduciendo los caudales a extraer. En el caso de no existir un
terreno impermeable, se puede optar por la ejecucién de inyecciones de
impermeabilizacion mediante técnicas especiales como “Jet grouting”,
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inyecciones con tubos manguitos, etc. Para el caso de tos muros siempre se
deberan disponer de un sistema de drenaje en el trasdds de estos.

Con este sistema de solera drenada, debe preverse un procedimiento continuo
de evacuacion del agua drenada. En el caso de que no pueda evacuarse por
gravedad a la red de saneamiento, debera disponerse un grupo de bombeo con
sistemas de seguridad, higiene y mantenimientos adecuados.

El factor fundamental para la eleccién de la solucién a adoptar, es el volumen del
agua de infiltracién. Debe realizarse una cuantificacion de los caudales durante
el proyecto, por medio del estudio de las caracteristicas de permeabilidad de los
terrenos atravesados, o mediante pruebas o ensayos in situ en sondeos o pozos,
pero dado el grado de incertidumbre que ello conlleva, deberdn efectuarse
comprobaciones de caudales durante la ejecucion de las obras.

La decisién final en este tipo de soluciones, suele adoptarse en el momento en
que realizados los muros de sétano perimetrales y la excavacion de tierras,
donde se conoce con suficiente fiabilidad el caudal de agua de filtracidn.

No es facil precisar los valores limites de caudales para aplicar ambas
soluciones, por cuanto su aplicacion depende también de otros factores. Unos
valores aproximados a considerar para la utilizacién de una losa o solera
drenada son caudales a extraer inferiores a 0,02 S m®hora, siendo S la

superficie en m? del recinto.

La solucion de losa de subpresidn, no tendria practicamente limitacidén en cuanto
a caudales de infittracién, si bien, la necesidad de poder gjecutar los trabajos en
seco mediante agotamientos durante la construccion lleva también a un limite de
caudal, que podria valorarse en el orden de 0,2 S expresado en m’/hora y
representando S iguaimente la superficie en m? del recinto.

Analizando las 2 soluciones expuestas, a continuaciéon mostramos en la Tabla 3.3
una recomendacién para el sistema apropiado a disponer.



Caudal de filtracién (m*h)

Realizacion en seco
de la excavacion

Tipo de soluciones
posiblaes para el racinto
TIPO DE SOLUCION

RECOMENDABLE

Compatibilidad con otras

soluciones

Decisién sobre el tipo
de solucién

Limite de viabilidad para
soluciones en seco

8: Superficie en m*

0,025 0,28
\_0 E‘J \_Qb b
i “ L v
'
SI Sl NO
Drenada - Inyeccién
- Sistemas especiales
- (Gravedad - Gravedad
Estanca Estanca
- Anclada - Anclada
Drenada Anclada o Dependiendo de
qravedad las circunstancias

Compatible con
solucidén anclada

Una vez realizada la
excavacion y el
agotamiento

Compatible con
solucion anclada

Una vez realizada la
excavacién y el
agotamiento

Con ninguna

Previa al comienzo
de la obra

Tabla 3.3. Recomendacion para el tipo de solucion a disponer
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Capitulo 4

APLICACION DEL METODO DE ELEMENTOS FINITOS (MEF) AL
DISENO DE ESTRUCTURAS DE CIMENTACION.

El método de los Elementos Finitos (MEF), se ha presentado como unos de los
procedimientos mas eficaces para el calculo de estructuras de cimentacion, pudiendo
considerarse como una extrapolacién de los métodos de cdlculo matricial para el
andlisis de estructuras de barras de tipo continuo. A pincipios de los aftos 1940 surgen
los primeros intentos de resolver el problema de elasticidad bidimensional con técnicas
matriciales mediante la divisién del continuo en elementos barra {Mc. Henry, D. “Atice
analogy for the solution of plane stress problems”, 1343).

En 1943 Courant, R., introdujo por primera vez el concepto de “elemento continuo”, al
resolver problemas de elasticidad plana mediante ia division del dominio de andlisis en

elementos triangulares sobre los que suponia una variacién polinémica de la solucién.

En 1860 Clough, BR. W., “The finite element method in plane stress analysis”, en su
trabajo para fa solucién de problemas de elasticidad plana, sugirié ia denominacion de
elementos finitos. Desde esas fechas hasta la actualidad, sl método de los elementos
finitos ha tenido un desarrollo espectacular en su aplicaciéon a otros campos. Este
desarrollo, ayudado por el avance de la computacion y el creciente avance en muchas
areas de la ciencia y la tecnologia, disfruta hoy en dia de una posicién (nica como una
técnica de solucién potente de los problemas mds diversos y complejos en
innumerables campos de aplicacidn de 1a ingenieria.

Tratar de resumir y explicar los trabajos més significativos a lo largo de la evolucién del
método de los elementos finitos seria una labor improba, si se tiene en cuenta que
solamente en et ano 2001, el nimero de publicaciones cientificas sobre sl tema, se

estima en mas de 30.000.

Desde el punto de vista préactico del céicuio de estructuras de cimentacion, la
caracteristica mas atractiva del método de los elementos finitos, y quizds también la
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mas peligrosa, estriba en el hecho de que es un método aproximade. En manos de un
técnico riguroso y experto es un procedimiento Util para obtener informacion sobre el
comportamineto de estructuras complejas, para los que no existen soluciones
analiticas disponibles. No obstante, su mismo caracter aproximado le confiere un
cierto riesgo, y su utilizacién si no se posee una experiencia previa, debe realizarse

con precaucién.

Para el caso de cimentaciones, aparecen un conjunto de singularidades fas que
deberan considerarse en la mayoria de i0s supuestos, como son:

¢ las diferentes escalas existentes, grandes dimensiones frente a partes
singulares.

s Geometria compleja.

e Comportamientos no lineales tanto geométrica, mecanica como de contacto.

« Condiciones extemas y medioambientales.

e Muitiples hipétesis de calculo: peso propio, sobrecargas, cargas puntuales,
sismos, asientos diferenciales, deslizamientos, fisuracion, etc.

Actuaimente el MEF se presenta como una herramienta basica de aplicacién en este
tipo de célculos dada su gran capacidad para:

s Modelizar geometrias complejas ya sean bidimensionales o tridimensionaies.

o Utilizacién de formulaciones acopladas, desplazamientos.

« Utilizacién de ecuaciones constitutivas avanzadas.

e« Gran potencia numérica para analizar problemas estaticos y dindmicos no
lineales.

e Realizaciéon de submodelos para la obtencidn de comportamientos localizados.

» Uso de diferentes tipologias elementales junto con la utilizacién de elementos
singulares como enlaces, juntas, barras, efc.

El estudio del sdlido elastico, se puede realizar en dos etapas: en la primera de ellas
se estudiaran aquellas estructuras que sus caracteristicas nos permiten considerar un
conjunto de hipétesis que simplifican el problema, o sea, casos en los que se puedan
aplicar las teorias de elasticidad plana y tension plana; en una segunda etapa se
estudiara el caso mas general del sdlido tridimensional.
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Esta aproximacion se realiza por medio del siguiente proceso:

El continuo se discretiza por medio de lineas, superficies o volimenes
imaginarios formando un conjunto de elementos finitos.

Los elementos se suponen conectados entre si por medio de un conjunto
discreto de puntos situados sobre su frontera.

Se definen las funciones de forma que establecen el campo de
desplazamientos en ef elemento.

Los desplazamientos anteriormente considerados nos definen un udnico
conjunto de deformaciones que junto con las relaciones contitutivas del material
nos determinan el estado tensional del elemento.,

El conjunto de cargas actuantes concentradas en los nodos de la discretizacion
nos define un estado de equilibrio con el estado tensional pudiéndose obtener

de esta forma la relacion entre fuerzas y desplazamientos.

El esquema siguiente se presentan los pasos que se deben seguir en todo calculo por
el MEF. '

=_I
Inicio _p Definicién del -« «— Decisionesde _, Fin
Problema analisis y
f disenio
Prepocesador _, Soiver —» Postprocesador
Parfimetros de control Funciones de forma Deformada

Nodos y elementos Ecuaciones elementales Contomos en color

Propiedades y constantes Transformacién Vectores
geométricas Ecuaciones globales Animacién
Cargas y Ensamblaje Listados

Condiciones de contomo Resolucién Verificacién

Planos e informes

4-3



4.1. ANALISIS TRIDIMENSIONAL.

De acuerdo a lo comentado anteriormente, existen estructuras cuya caracteristicas
geométricas, mecéanicas o de cargas no permiten la utilizacién de modelos de
célculo simplificados, tales como los de s6lido bidimensional o de revolucién, los de
elementos viga, placas o laminas. En dichos casos se precisa realizar pues, un
estudio tridimensional del tema. Ejemplos practicos de dichas situaciones son
tipicos en estructuras constituidas por solidos de geometria irregular o propiedades
de los materiales heterogéneas, en la Figura 4.1 se muestran algunos casos en los
que es necesario un analisis tridimensional.

Figura 4.1. Casos en los que es necesario un anélisis tridimensional



4.1.1. Teoria basica.

4.1.1.1. Campo de desplazamientos.
Si analizamos un solido tridimensional como el que se muestra en la Figura 4.2,
el movimienio de un punto en el espacic queda definido por las tres
componentes del vector de desplazamientos.

u=fuv,w]’

donde u, v, w son los desplazamientos del punto segun los ejes cartesiancs x, y,
Z respectivamente.

» 0
P
yv ' u
X,u = 4 v
' w

Figura 4.2. Solido tridimensional. Vector de desplazamientos de un punto.
4.1.1.2. Campo de deforrhaciones.

Siguiendo 1a teoria clisica de la elasticidad tridimensional (Timoshenko, S. P. y
Goodier, J. N ~ 1968}, el vector de deformacién en un punto esta definido por

seis componenies.

E=[€x, Ey, &, J’xy’ %‘2! }?Z] T

donde:
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Ju w Ow

&-I:_ ; Sy = —_ y €v=__

e thy 4
tu w
w = t— ; e =t — ; =—+—
Vo ' 4 A & % W

Donde &, g, £ son las deformaciones nommales y %y, %z, ¥z las deformaciones

tangenciales.
4.1.1.3. Campe de tensiones.

El vector de tensiones en un punto contiene seis componentes de tensién,
conjugadas de las seis raspactivas deformaciones, por lo tanto.

a=[dy, Oy, Oz, Ty Tz Tyz | T
donde o, @, @ son las tensiones nonmales y 1,51, son las tensiones

tangerciales. En la Figura 4.3 se muestra el convenio de signos de dichas

tensiones.

T .
dr o I.&‘-v y

X

Figura 4.3. Convenio de signos para las tensiones en un elemento diferencial de
un sdlido tridimensional
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4.1.1.4. Relacién tensidén-deformacion.

4.1.2.

La relacién entre [as seis deformaciones y las seis tensiones viene expresada en
el caso mds general de elasticidad anisdtropa, por una matriz constitutiva de
tamanio 6 x 6 simétrica y con 21 coeficientes independientes. En el casc de
matenal ortotropo, de acuerdo a Lekhnitskii, S. G, 1963, el ndmero de

coeficientes se reduce a nueve.

Un caso muy usual en la prdctica, es el de elasticidad isétropa, en que los
coeficientes independientes de ta ecuacion constitutiva se reducen a dos; el
médulo de elasticidad E (para el caso de los terrenos modulo edométrico E,}y el
coeficiente de Poisson v. En este caso, la ecuacién constitutiva puede escribirse

(teniendo en cuenta los vectores de deformaciones y tensiones iniciales) como:

o=D{-&)+

y la matriz constitutiva D viene dada por:

( 1 d v 0 0 o )
d-v) (1-v)
1 v 0 0
{1-v)
1 0 J g
__ E(i-v) { -2 0 >
L+ v)1-2v) 20-v)
' 1-2v
21 -v)
| -2¥
\ A-v)

En el caso de deformaciones iniciales de origen térmico, el vector & tiene el
valor.

E€=a(T)i1, 11,0007

Comportamiento general de loa ol ntos de sélido tridimensional.
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En lineas generales, los elementos se sdélido tridimensional se comportan de

manera muy similar a sus andlogos bidimensionales. Asi puede afirmarse que los

elementos hexaédricos son mas precisos que {os tetraédricos del mismo orden.

Por otra parte , los elementos de orden bajo como el hexaédrico de 8 nodos y el

tetraédrico de 4 son poco adecuados para analisis de problemas donde domine el

estado de flexiéon, siendo mucho mas precisos para estos casos los elementos de

aproximacioén cuadratica o superior. Un ejemplo de esta situacién se muestra en la
Figura 4.4, donde se comparan los elementos hexaédricos rectos de 8 y 20 nodos y
los tetraédricos de 4 y 10 nodos, en el andlisis de una viga en voladizo sometida a
un estado de flexién pura {Clough, B. W. y Felippa, C. A,).

Elemento Nodos Maita - Grados de libertad | Error en desplazamiento
{axbxc} vertical punto A
4 Tr3n2nS 843 = 252 -258 %
=210
Tx3x2
8 =42 84x3 = 252 -10,2 %
Ta3x2x5
10 =210 448x3 = 1344 1%
Tx3x2 = Exacto
20 =42 287x3 = 861 (Teoria de vigas)

Figura 4.4. Andlisis de la flexion de una viga con diferentes elementos de s6lido
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En la figura, se aprecia la superioridad de los elementos hexagédricos y en particular
el excelente comportamiento del prisma cuadratico de 20 nodos que aproximan la
solucién exacta con un 50 % menos de variables que su andlogo tetraédrico de 10

nodos.

Por otra pante, hay que sefialar que la discretizacién de un sdélido tridimensional en
tetraedros es mucho mas compleja que en el caso de los mas sencillos triangulos

en dos dimensiones.

El problema se simplifica si se parte de una discretizacién en hexaedros y se divide
cada uno de ellos en cinco elementos tetraédricos (Palaninathan, R. vy
Chadrasekharan, P. S., 1983}, sin embargo, dada la superioridad de los elementos
hexaedricos antes mencionada, este procedimiento no parece apropiado desde el
punto de vista de obtener una mayor precisién en el ¢alculo.

Actualmente se ha avanzado mucho en las técnicas de generacién de mallas
tetraédricas, lo que ha favorecido la utilizacion de estos elementos en el analisis de
geometrias tridimensionales complejas, utilizando técnicas de remallado adaptable
(Bonet, J. y Peraire, J., 1991; Ofiate, E., 1995) considerada en la presente tesis.

4.2. ANALISIS NO LINEAL.
En el campo de la Ingenieria existen una serie de fenémenos en los que se observa
una marcada no linealidad tanto en su desarrolio como en su comportamiento.
Se entiende por un comportamiento no lineal cuando no existe relacion directa que
se mantiene entre la accién y el efecto que produce esta accién. Una consecuencia
directa que se desprende es la no validez del principio de superposicién por lo que

se debera de analizar todo el conjunto de acciones de forma global.

Con el concepto de no linealidad se puede analizar el comportamiento de una
cimentacion hasta rotura, observandose que para el mismo valor de un incremento
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de carga los valores de los incrementos de deformaciones producidas van

aumentando paulatinamente {ver Figura 4.5).

Accidén Accién
F 3 A

B .

Efecto Efecto

LINEAL NO LINEAL

Figura 4.5. Comparacion entre comportamiento lineal y no lineal.

El MEF nos permite, a través de la discretizacién del continuo, obtener una
expresién global de la estructura junto con las acciones y las incégnitas
(desplazamientos, tensiones) de la forma f =K -d, siendo f el vector de cargas
nodales equivalentes, d el vector de las incégnitas y K se denomina matriz de
rigidez del sistema, estando dicha matnz de rigidez definida por la siguiente

expresion.
Kk =Il, B"DBdQ

En donde B es la matriz de deformacion que relaciona los desplazamientos nodales
con las deformaciones y D es la matriz constitutiva (tensién — deformacién) que rige
el comportamiento del material. La linealidad del comportamiento se garantiza
siempre que la matriz K se mantenga a lo largo de todo el célculo.

La no linealidad en un problema del MEF, puede aparecer desde el punto de la
matriz de rigidez, que por un lado la matriz constitutiva D dependa del estado actual
de tensiones (no lineafidad del material) y por otro lado que la matriz de
deformaciones B sea funcién del actual campo de desplazamientos, que en el
estudio que nos ocupa, no se presenta debido a la no existencia de grandes
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deformaciones y desplazamientos nodales que originen a una modificacion
considerable de la geometria del modelo, posicion y magnitud de ias cargas que
obligue a una consideracién del equilibio de la estructura en su situacion
deformada (no linealidad geométrica). También es posible la existencia de un
comportamiento no lineal cuando se modifican {as condiciones de contomo a lo
largo del proceso, por ejemplo cuando existen problemas de rozamiento o de
contacto, que en el caso de la interaccion terreno — estructura, siempre se

presentan.

4.3 MODELOS DE COMPORTAMIENTO (NO LINEALIDAD DEL MATERIAL).

Para estudiar el comportamiento tenso-deformacional mas real de las estructuras
de cimentacion, es necesario asignarles a los materiales constituyentes (hormigén y

terreno) propiedades que caractericen dicho comportamiento.

Debido a la gran diferencia de rigidez existente entre ambos matenales,
consideramos que asignarle al hormigén un modelo de comportamiento complejo
resulta irrelevante. Este aspecto io pudimos comprobar en el trabajo, ya que de
acuerdo al nivel de tensiones al que estuvo sometida la estructura, esta siempre se
comport6 elastica y lineal.

No obstante, asignamos un modelo de comportamiento simplificado al hormigon
basado en el diagrama pardboia rectdngulo. Este diagrama, estd formado por una
pardbola de segundo grado y un segmento horizontal (ver Figura 4.6), con el vertice
de la parabola en el punto de la abscisa correspondiente al 2 %o {deformacion de
rotura del hormigon a compresidon simple) y el vértice extremo del rectangulo en la
abscisa 3,5 por 1.000 (deformacion de rotura del hommigén en flexion). La ordenada
maxima de este diagrama corresponde a una compresion igual a 0,85 £y siendo fula
resistencia de cdlculo del hormigdn a compresién.
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0,85 - fcﬂ _______

L s rm i n — e ——
---——-v—-—.—.._.-——-‘J

r

0,0020 0.0035

Figura 4.6. Diagrama Pardbola rectangulo.

Para caracterizar el comportamiento del terreno, hemos visto que a o largo de [a
historia, se han propuesto numerosos criterios de plastificacion, la mayoria de los
cuales han caido en el olvido por su escasa correlacién con el comportamiento real
del materal. Por lo que respecta al terreno, los dos criterios originarios de
plastificacién utilizados son los de Tresca y Von mises, y que en la actualidad son
en los que se basan las distintas lineas de investigacién en la materia {Mohr-
Coulomb, Drucker-Prager, Cam-Clay, Hardening-Soil, etc.

El criterio de Tresca {1864) se basa en suponer que la plastificacién tiene lugar
cuando el valor maximo de la tensién tangencial aicanza un valor critico k. Pusde

expresarse en funcién de las tensiones principales en la forma.
oy - 03 =2K con 01202203

En el caso de un ensayo de traccién o compresion simple, sélo existe una tensién
principal distinta de cero (la tensién aplicada a la probeta), produciéndose la
plastificacién cuando dicha tensién alcanza el limite elastico del material oy. En
consacuencia, para el criterio de Tresca se tiene que la tensién tangencial maxima

vale k=0,/2.

La funcién f (o) para el criterio de Tresca puede escribirse por tanto en la forma
siguiente:

f(o;});-SUP/O}"Of'G)’/ Lj=1,23
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Donde como siempre &y, gz, y g3 son las tensiones principales.

La superficie de plastificacion en el espacio R de las tensiones principales, es un
prisma hexagonal regular de eje (1, 1, 1} que corta al plano m en un hexagono
regular {Ver Figura 4.7).

gL

Figura 4.7. Supertficie de plastificacion, segun chiterio de Tresca.

El criterio de Von Mises (1913) se basa en suponer que la plastificacion tiene lugar
cuando el segundo invanante del tensor desviador de tensiones J',, que alcanza un

valor critico:
Jo=k

Evidentemente se trata de un caso particular del criterio general expresado para

materiales metdlicos, cuando se supone que J'; no influye en fa plastificacion.

Este criterio puede escribirse en funcion de las tensiones principales como:
Lo, -0,) + (01 -0 (0, -0 )=k
6 1 2 2 3 3 | -

Expresado de esta forma, as facil comprabar que si el estade tensional en el
elemento es un cortante purovr, la plastificacidn tiene lugar cuando r alcanza el
valor de k. Por el contrario, si el estado tensional es una traccidon o compresion

simple, la plastificacion tiene lugar cuando la tensién aplicada (limite eldstico o)
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alcanza el valor de 3k, y por tanto la tensién tangencial maxima en este caso

, 3k . 3 s
seria ? , @s decir menor en un tactor 5 a la que produce la plastificacion en el

estado de cortante puro. Por el contrario, en ef criterio de Tresca ambas deben ser

iguales.

Esta es la mayor diferencia entre ambos criterios y la realidad se sitla entre ambos,
aungue para fa mayoria de los metales, el criterio de Von Mises se aproxima mas al
comportamiento real.

La funcién f(o,)para el criterio de Von Mises, puede escribirse por tanto en [a

forma siguiente:

f(o.'j)z\g[(a‘ ~0,) +(0,-0,)" + (0, —01)2]—%

o también en funcién de las tensiones desviadoras:

3 . .
f(a:j) = ]’Eaif 0y ~0,

En el espacio R® de las tensiones principales, la superficie de plastificacién es un
cilindro circular recto de eje {1, 1, 1) que corta al ptano & en una circunferencia {ver
Figura 4.8).

Figura 4.8. Superficie de plastificacion, segun el criteric de Von Mises.
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En resumen, ei lugar de plastificacién en el criterio de Tresca viene dado por un

hexagono regular, mientras que en el criterio de Von mises es una circunferencia.

Las discrepancias entre ambos criterios, se reflejan de distinta manera segln sean
las dimensiones respectivas de ambas figuras. Asi por ejemplo, si se les lleva a
coincidir en los vértices del hexdgono (circunferencia circunscrita}, ambos criterios
coincidirian para traccidon o compresiones simples y fas mayores diferencias
aparecen para cortante puro en que Tresca predice la plastificacién para zma = 6/2
y Von Mises parazm. = 20,//3. Por el contrario, si se hacen coincidir ambas figuras
en los puntos medios de los lados del hexdgono (circunferencia inscrita), los dos
criterics coinciden para cortante puro y las mayores diterencias se tienen ahora
para traccion o compresion simple, donde, come ya hemos indicado antes, Tresca
prevé una tension de plastificaciéon 2k y Von Mises ¥3k. Estos extremos se ven
claramente, observando la Figura 4.9.

Figura 4.9. Comparacién entre los criterios de plasticidad Tresca y Von Misses.

Para la gran mayorfa de materiales no metalicos, puede aproximarse la influencia
de la componente hidrostatica en la plastificacion de upa forma sencilla
generalizando el criterio de Tresca. Por lo gue se supone que la plastificacion tiene
lugar cuando ia diferencia en las tensiones principal mayor y menor alcanza un
valor critico, que ya no es constante como en el criterio de Tresca, sing funcién de
la suma de dichas tensiones principales.

Matematicarmente, esta condicién se expresa en la forma siguiente:
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0'1'0'3=h((71+0'3) T2 Op 2003 (7)

donde h es una funcién a definir experimentalmente.

Teniendo en cuenta que o, - g3 s el didmetro del circulo de Mohr maximo y que
(o1 - 03} / 2, es la abscisa del centro del mismo, ia condicién (7) es equivalente a
expresar ef criterio de plastificacion como una refacién entre el radio del circulo R y
la abscisa de su centro p {denominada presion media).

A=A (p) (2)

Donde se deduce que la funcidén R es ¥z h(2p)

En consecuencia, si en el momento de la plastificacién existe una relacidn entre el
radio del circulo de Mohr méximo R y la abscisa p del centro del circulo, se lega a

la conclusién de que los circulos de Mohr tendran una curva envolvente.

De acuerdo a esto, este tipo de criterios suele presentarse como la expresion de la
curva envolvente de los circulos de Mohr maximos, esta curva se denomina curva
intrinseca y generaimente se expresa con una relacién entre fa tensién tangencial
de plastificacion y la presién normal sobre el plano en que actua dicha tensién
tangencial.

lzl=gp) (3)

La curva intrinseca, esta constituida por dos ramas simétricas respecto del eje p
{ver Figura 4.10).

Figura 4.10.
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Con relacion a la Figura 4.10, se puede comprender mas faciimente, que el criterio
de Tresca es un caso particular en el que la curva intrinseca esta constituida por
dos rectas paralelas al eje de abscisas (ver Figura 4.11).

Figura 4.11. Curva intrinseca para ef criterio de Tresca.

Podemos analizar ahora la forma de supetficie de plastificacién para un material
regido por un criterio del tipo curva intrinseca. Tratdndose de un material isdtropo,
la superficie de plastificacion puede representarse en el espacio R de las tensiones
principales.

Para la regién del espacio definida por la condicién oy 2 o, 2 o3 el criterio de

plastificacion con relacién a (2):

f(()',})=(7f-(73'—h(ﬂ'f+ﬂ'3)=0 (4)

Esta ecuacidn es independiente de &., {0 que significa que en esta region del
aspacio, la superficie de plastificacién es un cilindro paralelo al eje ¢: y cuya

directriz en el plano {a,, 63} es 1a curva definida por la ecuacion {4).

Se puede seguir idéntico razonamiento, permutando dos a dos las tensiones
principales, con lo que se tendran seis taminas cilindricas paralelas & [0s gjes o1, 03
y 03, simétricas respecto de los planos bisectores de los gjes. La superficie de
plastificacion por tanto, estd constituida por seis hojas, correspondiendo cada una
de ellas a la porcion de la superticie laminar definida por la ecuacion (4) {o la que
resulta de permutar los indices de las tensiones principales) en la regidn de validez
de la ecuacion.
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Estas hojas estan unidas entre si, por las curvas resultantes de la interseccion de
las laminas con los puntos bisectores de los ejes (ver Figura 4.12).

SECCKON DE CORTE
CORELPLANO x

Figura 4.12. Superficie de plastificacién para un matenal cuyo criterio de
plastificacion, estd regido por una curva intrinseca.

La forma de la curva intrinseca, se deduce de las observaciones experimentales del
comportamiento de los materiales que exhiben un criterio de plastificacién del tipo
curva intrinseca, que ésta es siempre una curva cerrada en la zona de tracciones (p
negativa) y abierta en la zona de compresiones (p positiva). Asi pues para estos
materiales la region elastica esta limitada en la zona de tensiones de traccién y no
lo esta en la zona de tensiones de compresidn, es por effo, cuando ia presién media
p tiende a infinito, el criterio de plastificacion tiende a criterio de Tresca y la curva
intrinseca es asintética a dos rectas paralelas (Mande! 1966, 1978) tal como se

muestra en la Figura 4.13.

)

Figura 4.13. Forma de la curva intrinseca (Mandel, 1978)
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La diferencia en la forma de la curva intrinseca en las regiones de tensiones
positivas y negativas, es consecuencia del diferente comportamiento de estos
materiales a traccion y compresion. Decido a esto, cuando en este tipo de
materiales la presion media es de compresidn, al aumentar las tensiones
desviadoras, el fin de la region elastica queda definido por la aparicién de
deformaciones permanentes, por lo que puede seguir habldndose de plastificacién
del elemento. Por el contrario, cuando la componente hidrostatica del tensor de
tensiones es positiva (tensidn media de traccion) el fin del comportamiento eldstico
lleva a la rotura del elemento de una forma frdgil, es decir sin deformaciones
permanentes, por lo que carece de sentido hablar de plastificacion.

4.3.1. Criterio de plastificacién Mohr-Coulomb.

En el afio 1773, Coulomb establecié por primera vez, un criterio para determinar la

resistencia a esfuerzo cortante z, en un elemento plano a través de un suelo.

Dentro de la familia de criterios de plastificacion del tipo curva intrinseca, uno de
los mas utilizados para aproximar el comportamiento plastico de suelos y
materiales granulares es el criterio de criterio Mohr-Coulomb. En este caso la
curva intrinseca esta constituida por dos rectas que forman un angulo ¢ con el gje
de las abscisas y cuya ordenada en el origen es ¢ (ver Figura 4.14). El angulo ¢ se
denomina angulo de rozamiento intemo, mientras el parametro ¢, gue tiene

dimensiones de una tansién denominada cohesidn.

Figura 4.14. Criterio de Mohr-Coulomb.
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La ecuacién de la curva intrinseca, para el criteric de Mohr-Coulomb, resulta por
tanto:
T=C+p g9

siendo:
¢ : una constante #amada “cohesidn” del suelo.

p : la tensién normal al plano, también denominada o.

¢ una constante lamada “dngulo de rozamiento interno” del suelo.

A parlir de esta ecuacion se deduce inmediatamente la funcién f del criterio de
Mohr — Coulomb:

flo,)=0,-0,+(0,+0,) senp—2c cos¢

Aproximadamente para el caso de los materiales puramente granulares, se
puede suponer ¢ = 0 y ¢ = 0, por el contrario a los materiales puramente

cohesivosc 20y ¢=0.

La superficie de plastificacién para el criterio de Mohr — Coulomb, se representa
en la Figura 4.15. Es una piramide hexagonal no regular, con las simetrias ya
indicadas para rateriales isétropes. La magnitud H = ¢ cot ¢ se denomina presién

de cohesidn.

Figura 4.15.



Finaimente, la Figura 4.16 muestra la seccién de la superficie de piastificacion por

el plano x (lugar de plastificacién).

EH 4- seng
Tﬂs 2 34seng
iH 4-seng
2 3—seng
— o]
T

Figura 4.16.

E) criterio de plasticidad de Mohr-Coulomb, nos permite averiguar cuando se ha
producido la plastificacién en un plano elemental determinado. Este criterio nos
indica que en un punto cualquiera de un cuerpo continuo se produce la
plastificacién cuando en algin plano que pase por dicho punto existe la

combinacién de tensiones definida por la envolvente de Mohr.

Si consideramos el haz de planos que contienen a la tensién principal intermedia
y dibujamos en unos ejes coordenados, en abscisas las tensiones normales y en
ordenadas las tangenciales que actian sobre dichos planos, encontramos que los
puntos correspondientes se encuentran en una circunferencia (Ver Figura 4.17}.

T Envolvente de Mohr

Circulo de Mohr

Tension tangencial

|
|
Y

Tensidn normal (o]

Figura 4.17. Envolvente de Mohr, y circulo de Mohr de los planos que pasan por
la direccién de Ia tensién pnincipal intermedia.
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Dicha circunferencia corta al eje de las x en dos puntos de abscisas ¢ y oy
respectivamente. Este circulo es el circulo de Mohr del haz de planos que

contienen a la tensién principal intermedia.

Los puntos que representan las tensiones correspondientes a todos los demas
planos que pasan a través del punto considerado, son interiores a este circulo,
debido a esto, la rotura se producird de acuerdo con el criterio de Mohr —
Coulomb, cuando el circulo de Mohr anteriormente descrito sea tangente a la

envolvente de Mohr.

4.3.2. Criterio de plastificacién Drucker-Prager.

4-22

De igual forma que el criterioc Mohr — Coulomb, puede considerarse como una
generalizaciéon del criterioc de Tresca para materiales en los que la tensién
hidrostatica influye en la plastificacion. Drucker y Prager en 1952 propusieron para
este tipo de materiales, un criterio que puede considerarse una generalizacién del

criterio de Von Mises.

La supericie de plastificacion es una supericie ¢énica de revolucién de eje
{1, 1, 1} y vértice e! punto {H, H, H} (ver Figura 4.18). Matematicamente, el criterio

de Drucker — Prager se expresa por la ecuacion:

< 142

fo) =03 et - H) =0

donde @ es una constante positiva, H es como en el caso del criterio de Mohr
Coulomb, !a tensién hidrostatica maxima, que puede soportar el material y J, y J2
el pnmer y segundo invariante del tensor de tensiones y del tensor desviador

respectivamente.
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Figura 4.18.

4.3.3. Ajuste de pardimetros Mohr-Coulomb a_modelo Drucker-Prager.

La utlizacién de criterios de plastificacién de flujo que estén basados en
superficies formadas por planos que producen vértices y aristas, introduce gran
cantidad de problemas numéricos y en la mayoria de los casos problemas de
convergencia de la solucidn; estos puntos singulares actoan como polos de
atraccion siempre a evitér, por lo que es necasario realizar ajustes a modelos con

superficies continuas y que garanticen su convexidad en todo instante.

En el presente trabajo se han utilizado preferentemente dos programas de calculo
basados en la teoria de los elementos finitos. El primero de ellos, Plaxis 3D
version 1.0, mas especializado en el tratamiento de los problemas geotécnicos, y el
segundo, Ansys version 6.0, que puede considerarse mas potente para este tipo
de andlisis de interaccién, el cual puede aplicarse a cualquier tipo de combinacién
de materiales.

El programa Plaxis analiza el prablema tensd-deformacional del terreno sobre el
que se apoyan los muros de sétano objeto de este trabajo, basdndose en un
comportamiento no lineal del material, de acuerdo al criterio de plastificacion Mohr-
Coulomb definidos en los distintos informes geotécnicos considerados para
establacer en el prasente trabajo los parametros de cohesién { ¢ ) y angulo de
rozamiento intemo ( ¢ ) que caracterizan a los materiales.
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El programa Ansys utiliza sin embargo unos parametros “c” y “¢” de acuerdo al
criterio de plastificacion de Drucker — Prager, que no coinciden exactamente con la
definicion de cohesion y angulo de rozamiento intemo del modelo de Mohr-
Coulomb.

Con objeto de utilizar la potente herramienta del programa Ansys, que permite el
analisis tridimensional del conjunto superestructura- muro de sétano — cimentacion
— terreno, hemos correlacionado en el presente trabajo los verdaderos pardmetros
“c” y “¢” del terreno al modelo Drucker-Prager, obteniendo tablas y dbacos que se
indican a continuacién, que permitiran de una forma sencilla su utifizacién para el
programa Ansys. {ver figura 4.19).

- g

Ccotg /

Figura 4.19.- Superficie de plasticidad Drucker-Prager y Mohr — Coulomb.

A continuacion se presenta, el desarrolio matematico de aplicacién para el ajuste
de los pardmetros de los modelos para un célculo con hipdtesis de deformacién
plana, el modelo de rotura Mohr-Coulomb se basa en el concepto de circulo de
Mohr, en el plano de las tensiones principales {méxima y minima); de tal forma
que la linea de rotura es tangente a dichos circulos, utilizandose la expresion

s+ _-seng—cos¢g =0, donde s es fa mdxima tensién cortante y g, la media de

las tensiones principales maxima y minima. Por 1o que el modelo supone una
relacién lineal entre las tensiones desviadora e hidrostatica al igual que el modeio
de Drucker-Prager, haciendo por lo tanto viable encontrar una semejanza entre {os
parametros de los dos modelos.



Las siguientes expresiones permiten el ajuste para problemas de deformacion
plana igualando las leyes de flujo y de rotura para el modelo lineal, siendo también
de aplicacién para el modelo hiperbélico con un alto nivel de confinamiento.

Se parte del flujo del potencial para definir el incremento de deformacion plastica
cOmo:

dgpr = 3{_-;#! __M.HL___ i([ _— p . tg v/)
( 1 ] R les
l~gmw

. et . - _— .
Siendo ¢ el incremento de deformacion plastica equivalente.

A continuacion realizaremos el ajuste a un plano, para ello consideraremos K = 1
lo que nos permite establecer t= q.

dEP‘ = EEPE _.—_1...__)(,8_‘} — .Qp_ tg WJ
que en términos de tensiones se puede escribir como:;

2g
1—-t
3 18Y

En este punto consideramos la hipdtesis de un problema de deformacion plana y

delpj = EEPI [—'_11—][_'1_(201 -, -0'3)+%th}

al considerar la carga limite se tendrd, £” =0, lo que permite establecer la

siguiente restriccion:

i |
_"(20'1 -G, —0'3)+—18W =0 por lo que ¢, :l(cg +O—3)+lq_tgw
2q 3 2 = 3

Utilizando las expresiones anteriores se pueden escribir g y p en término de
tensiones principales:
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_3\6__ tgy

I
(0,-0) v, p=——(0yto)+———
209 tg*y : 2 2 [Bo-te?y)

(0-2 . 03)

Lo que permite escribir el criterio de Drucker-Prager en términos de las tensiones

principales:

: 1
otg B tg:l/ (©,~0,) +~1g (0, +3,)—d =0
2,39 —-tg* ¥) 2

y compararlo con el equivalente en el mismo plano de Mohr-Coulomb:
0,—05+ (o, + 0‘3)S€ﬂ¢~20cos¢ =0

Obteniéndose las siguientes expresiones:

te B39 —tg* @) y oot J3O-tg’p) ;

9-tgf-tgy 9-tgf-t1gy

seng =

El siguiente paso es el ajuste en los casos de flujo extremos: flujo asociado y = B,
y flujo no dilatante y = 0, obteniéndose las expresiones para el ajuste del modelo
Mohr-Coulomb al modelo Drucker-Prager.

Las siguientes expresiones permiten el ajuste para problemas de deformacion
plana igualando las leyes de flujo y de rotura para el modelo lineal, siendo también
de aplicacién para el modelo hiperbdlico con un alto nivel de confinamiento,
obteniéndose las expresiones para el ajuste del modelo Mohr-Coulomb al modelo
Drucker-Prager.

Plasticidad asociada.

J3seng 2 0 1 d d V3cosg
”



Flujo Asociado — Drucker-Prager (¢) Coeficientes

a= 55653532

L b= 53.542514
Y=a-b-¢¢* c=  0.019069612

d= 12221049

er

Angulo de Friccién Drucker-

Angulo de Friccién Mohr-Coulomb

Figura 4.20. Grafica de ajuste de parametros
= Plasticidad no asociada.

tgﬂ=J§sen¢ y o‘f-:—l—d con i: 3cosg

1
f==y
3 gf

Flujo no Asociado — Drucker-Prager (¢)

Vo b : e_c. x4 Coeficientes:

=3 a=  60.992821
b= 59.420826
c=  0.019024373
d=  1.1888443
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Angulo de Friccién Mohr-Coulomb

Figura 4.21. Gréfica de ajuste de parametros

En la tabla 4.1, se presenta el ajuste para los valores més comunes de angulo
rozamiento interno, manteniendo el parametro de cohesién constante.

Flujo Asociado Flujo no Asociado
Mohr—C;ulomb Drucker-Prager | dlc | Drucker-Prager | dic
10 1 37 14 1;.7 i Py 4
15 23.9 1.69 24 1.67
20 30.2 1.6 30.6 1.6
25 35.5 1.5 36.2 1.56
30 39.8 1.4 40.9 1.5
35 43.3 1.3 448 1.40
40 46.2 1.2 481 1.3
45 48.4 1.18 50.7 1.22

Tabla 4.1.- Ajuste de parametros del modelo Mohr-Coulomb a Drucker-Prager
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4.4. ROZAMIENTO ENTRE LA CIMENTACION Y EL TERRENO (NO LINEALIDAD
DE CONTACTO).

La Figura 4.22 representa dos sdlidos en contacto a través de una supetficie

plana.

[
[
[
!
[
|
s
|
!

I

Figura 4.22. Friccion entre superficies planas.

Si suponemos una fuerza N nomat a la superficie plana que comprime ambos
solidos, y aplicamos una fuerza tangencial 7, no se produce el deslizamiento entre
ambos sélidos hasta que T iguala el valor # N. El coeficiente g, Hamada
“coeficiente de rozamiento” permanece practicamente constante en la mayoria de
los casos al variar N ¢ la superficie de contacto (V. Borden y Tabor, 1984; Horn y
Deere, 1962). El coeficiente de rozamiento depende fundamenialmente de ia
naturaleza de las superficies en contacto. Este hecho experimental fue
descubierto por Leonardo da Vinci a principios del siglo XV| y que V. Byeriee en
1970 comprobd gue para presiones normales superiores a 2 Kgicm® se observa
una pequena disminucion dei coeficiente de rozamiento al aumentar la prasion

normal.

En 1925 Karl Terzaghi propuso que la fuerza de rozamiento desarrollada entre
dos superficies sin lubricar, era el resultado de los enlaces moleculares tormados
en el contacto antre ambas superficies, y que esta fuerza era igual al producto del

area de contacto real por ja resistencia al corte unitaria de estos enlaces.
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De acuerdo a esta teoria, lo que ocurre realmente es que el drea de contacto real
entre las superficies es proporcional a la carga nommal, y que la resistencia at corte

de los contactos es independiente de esta superficie real.

La primera hipétesis ha sido comprobada en metales, y la segunda de acuerde a

Hom y Deere en 1962 se cumple para la mayor parte de las superficies.

Si hacemos = g ¢, la condicién para gue no haya deslizamiento sera:

T<Nu=NIigg¢
Es decir:
T
—= fga = ¢
N {4
0 sea:
a < ¢

De io anterior, el deslizamiento se producira cuando et angulo que forma la fuerza

F con la normal a la superficie de contacto sea igual o mayor que ¢.

Si analizamos los minerales que forman 10s suelos, podemos decir que el valor 4
cuando se inicia el movimiento (estatico} es igual o ligeramente superior al valor
de u durante el movimiento {cinético). Una excepcién es el cuarzo, en ¢l cual la
reduccién de u producida por €l movimiento es muy fuerte cuando las superficies

estan saturadas.

En la Tabla 4.2, se aprecia €l coeficiente de rozamiento entre algunos minerales
que se encuentran en los suelos propuestos por Horn y Deere en 1962 y
Tschebotarioff y Welch en 1948.



MINERALES Secados en estufa Saturados

" Cuarzo G,11-0,14 0,42 - 0,51

g Calcita G,11-0,14 0,26 - 0,68

g Microclina 011-0,12 0.76-0.77
= Cuarzo sobre calcita 0,10 0,33

s Moscovita 0,41-045 0,22 - 0,26
_ Biotita 031 0,13

E E Serpentina 0,62 -0,76 0.29- 0,48
%: ‘% Esteatita 0.38 0.23
5 2 < Taico 0,36 0,16
oD Clorita 0,53 0,22
& o Pagodita 0.20 0.7
Pirofilita 0,16 0,12
\_ | Pagodita sobre pircfilita 0,18 0.11
Cuarzo sobre pirofilita 0,15 0,18
8 Calcita sobre pirofilita 0,23 0,13
-é Cuarzo sobre pagodita 0,18 0,17
Calcita sobre pagodita 0,17 0,15

Tabla 4.2. Coeficientes de rozamiento estdticos entre superficies planas
pulimentadas de minerales constitutivos de los suelos.

Al aumentar [a humedad de las superficies, el coeficiente de rozamiento varia
entre los dos [fmites incluidos en la Tabla 4.1. Como puede apreciarse en dicha
tabla, cuando se produce un aumento de humedad corresponde un aumento
notable del coeficiente de rozamiento en minerales de red cristalina tridimensional
{masivos), y por el contrario una disminucién en minerales de red cristalina
bidimensional.

De acuerdo a los ensayos de Potyondy en 1961 (ver Tabla 4.3), para el
rozamiento entre suelos y diversos materiales de construccidn, 1a resistencia al
corte en el contacto entre un suelo cohesivo y un material de construccién viene
dada por una ecuacién de tipo: ‘

4-31



siendo:

ar = adherencia maxima

T;=a,+01g &,

& = angulo de rozamiento limite entre tierras y muro

En los ensayos realizados por Potyondy en arcilla, ia resistencia al corte aumentd

con ¢ hasta llegar a un cierto valor de la presidon normal. A partir de este

momento, la resistencia al corte (7s Jmax Permanecié constante debido a que se

flegd a la saturacién de la arcilia.

Las condiciones de drenaje en la mezcla de arena y arcilla, dependieron

probablemente de la proporcion de cada componente. Potyondy sugiere

despreciar la adherencia cuando la componente arcillosa sea menos del 15%, y

considerar el material como arcilloso cuando la proporcién de arena no sea

superior al 8%.

Suete granular cohesivo
i ARENA GRUESA LIMO SN COHESION (172 arcilla y 1/2 arena) ARCILLA
“ﬁ:’"a’ Seca | Saturada | Seco Saturado
-3
Construccitn | - Acabado supertciel Incice de Allidez indice de fluidez
Densa Denso | Floo | Denso 0-05 0-0.27
( T )mu
¢ | a4 | 80 ]8¢]8s &¢ a,c B4 | A T
Liso (puiido) 054 0,64 078 04 0€8 0,40 .50 0,28 Q.50
Acero
Rugaso {oxidado) 0,76 0,80 0465 048 075 0,65 0,35 0,50 0,50 0,80
Rozamienk parately
a ks fibras Q.76 0,85 0,92 055 087 0,80 0.20 0,60 Q.40 0.85
Madera
id. Perpendicular a
las fibras 0,98 0,85 Q58 0683 095 0,90 0,40 Q,70 0,90 0,85
Lise
{encofrado metalico) 0,78 0,80 Q.82 050 087 084 042 068 0,40 1,00
Hormigén |Aspero
(encolrado de madaera) n.ga 0,88 D98 062 0,596 0.9 058 0,80 0,50 1.0
Rugeso (vertido sobre
ur: terenc preparado} 0,98 0,80 100 079 100 0,85 0,80 0,95 0,60 1,00

Tabla 4.3. Coeficientes propuestos por Potyondy para el rozamiento entre suelos
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y matenales de construccion (sin coeficientes de seguridad).




Otros autores {Clough y Duncan, 1971; Rowe, 1969; Schultze y Horn, 1967;
Narain et al.,, 1969; Rowe y Peaker, 1965; Jansson et al., 1948) concuerdan
aceptablemente con los valores de Potyondy expuestos en la Tabla 4.3.

Si se trata de superficies pintadas con asfalto, alquitrdn o betin, existe la
posibilidad de que a largo plazo & se anule, corroborandose en el caso de pilotes
prefabricados hincados en terrenos blandos gue puedan producir rozamiento
negativo, se utiliza como practica habitual pintar los pilotes con una mezcla

asfditica para que dicho rozamiento sea despreciable.
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Capitulo 5

ESTUDIO DE LA SENSIBILIDAD DE LOS MUROS DE SOTANO,
EN FUNCION DE LOS METODOS DE CALCULO Y LAS
RIGIDECES DEL CONJUNTO SUPERESTRUCTURA-MURO DE
SOTANO-TERRENO.

En este capitulo estudiaremos la interaccién del conjunto superestructura-muro de
sétano-terreno, con relacién a los métodos de célculo existentes y a la variacién de
rigideces que influyen directamente en el disefio de un muro de sétano, como viga de
cimentacion.

Para la aplicacion del estudio desarrollado, hemos considerado una superestructura
que represente a un edificio de 10 plantas, con una separacion de pilares de 5m y
una alura entre plantas de 3 m. Para analizar la influencia de rigidez de la
superestructura en el estudio, se han adoptado cuatro tipos de estructuras, desde
vigas de 2 m de canto y pilares de 0,50 * 0,50 (simufando una superestructura muy
rigida) a vigas planas de 0,25 m de canto y pilares de 0,30 * 0,30 (simulando una
superestructura muy flexible).

Las acciones a la que la superestructura estara sometida, son:

- Peso propio del forjado : 250 kg/m?
- Pavimento : 100 kg/m®
- Sobrecarga de uso : 200 kg/m?
- Sobrecarga de tabiqueria : 100 kg/m?
- Carga total en cimentacién  : 650 kg/m®

Fachada: Se considera una fachada de tipo pesado {piezas prefabricadas de
hormigon} con una carga por metro lineal de 1,2 t.

Los casos de superestructura analizados son:
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Rigidez Superestructura Caso 1.

- Vigas: 0,25 2,0 m
- Pilares: 0,56*0,5m

Rigidez Superestructura Caso 2.

- Vigas: 0,25* 1,0 m
- Pilares: 0,4* 0,4 m

Riqidez Superestructura Caso 3.

- Vigas: 0,25* 0,6 m
- Pilares: 0,35*0,35m

Rigidez Superestructura Caso 4.

- Vigas: 0,40* 0,25 m
- Pilares: 0,3*0,3m

No se han considerado los pesos propios de las vigas y pilares, para que estos no
afecten a la distribucién de presiones dei terreno y solo su rigidez (médulo de
elasticidad e inercia) sea el factor a sensibilizar.

Las caracteristicas del hormigén adoptadas, se definen de acuerdo a {a Instruccion
de Homigdn Estructural Espafiola EHE.

- Resistencia caracteristica de proyecto ( fu ): 25 MPa

- Modulo de elasticidad secante E;: 8500-3/f,, . , donde se adoptard que fon = fx + 8

en N'mn?
- Coeficiente de Poisson (v): 0,2
- Densidad (y): 2,5 tYm°



Para el cdlculo de secciones sometidas a solicitaciones nomales, en los Estados
Limite Ultimos se adoptar4 el diagrama parabola rectanguio recomendado por la EHE.

Este diagrama, estd formado por una pardbola de segundo grado y un segmento
horizontal {ver Figura 5.1), con el vértice de la parabola en e! punto de la abscisa
correspondiente al 2 % (deformacién de rotura del hormigdn a compresion simple) y el
vérice extremo del rectdngulo en la abscisa 3,5 por 1.000 (deformacion de rotura del
hormigén en flexion). La ordenada maxima de este diagrama corresponde a una
compresion igual a 0,85 fy siendo fy la resistencia de calculo del homigdn a
compresion.

0,85 - feq

s —— o —

— e BN e e

L e e e o]

&

00,0020 0.0035

Figura 5.1. Diagrama de célcuio pardbola-rectanguio

L.a cimentacién considerada en el estudio, se compone de dos elementos:
a) Zapata,
Esta tendra siempre las mismas dimensiones, y serd de 0,60 mde cantoy 1,5 m
de ancho en toda la longitud del muro. Las caracteristicas de los materiales son
similares a los de superestructura.

b) Muro de sétano.

El muro de sétano sirve de enlace entre la superestructura y la cimentacion,
proporcionando a la ¢cimentacién una gran rigidez en el plano de! mismo.



En la actualidad, las distintas normativas que se refieren al calcuio vy
dimensionamiento de muros de sétanos para estructuras de edificacion, suelen
establecer limites entre 40 a 50 m entre juntas de dilatacién, para que no sea
necesario la consideracion del efecto de retraccién y temperatura en el calculo

estructural.

De esta forma suele ser usual la disposicion de juntas de dilatacidon en las
estructuras de edificaciones en zonas de grandes cambios térmicos a distancias

entre 20 y 25 m.

Por otra parte existe la tendencia actual que los edificios con grandes superficies
en las plantas de los sétanos, se construyan los forjados sin ningdn tipo de juntas,
con objeto de evitar el tratamiento especial de las juntas intermedias, que deben
ser capaces de transmitir los empujes horizontales de las tierras de un lado al
otro. En este tipo de edificaciones es facil llegar a realizar pafios entre juntas de
100 m 6 mayores.

Con objeto de analizar la influencia de la separacion de las juntas de dilatacién en
los esfuerzos generados en el muro, se han considerado en este estudio tres tipos
de longitudes de muros de sétano, correspondientes a 20 m, 40 m y 100 m.

Para todos los casos se considera un muro de un solo sétano, con una altura de
3,0 m y de 0,30 m de ancho, ver Figura 5.2 y unas caracteristicas de los
materiales similares a los de la superestructura.

Figura 5.2. Cimentacion adoptada. Zapata de 0,60 x 1,50 m y muro de sdtano de

54

seccién 0,30 x 3,0 m de longitudes de 20 m, 40 m y 100 m y con
separacion de pilares de 5 m.



El terreno de cimentacién y la consideracién de las distintas respuestas posibles del
mismo bajo la accién de las cargas de la estructura, a traves de la cimentacion,
condicionan a nuestro juicio de forma importante, los esfuerzos generados en el
muro de sotano y la superestructura, esfuerzos que serviran para calcular las

armaduras a disponer en el muro.

Para estudiar las distintas hipotesis del conjunto superestructura-cimentacion-
tarreno, hemos creado diferentes modelos, basados cada uno de elios en distintas
consideraciones con felacion a la interaccidon terreno-estructura concretandose el

estudio para los casos que se exponen a continuacion.

5.1. ANALISIS DE LOS MUROS DE SOTANO COMO CUERPO RIiGIDO Y
RESPUESTA UNIFORME DEL TERRENO.

Con relacion al capitulo 3, este método de cdlculo se basa principalmente en:

- Se considera solo la carga axil transmitida por los pilares a la cimentacion.

- El muro de sétano y la propia ¢cimentacion de este se consideran infinitamente
rigida (cuerpo rigido).

- La distribucion de presiones del terreno, bajo la cimentacién se supone uniforme,
ver Figura 5.3.

Superestructura
Carga axil transmitida por los pilares

Cimentacioén

Respuesta uniforme y
lineal del terreno

Figura 5.3. Método considerando la estructura como un cuerpo rigido y distnbucion
uniforme del terreno.
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Se ha utilizado para este caso una hoja de calculo Excel (ver Figura 5.4.), en la cual se

han definido las siguientes variables;

Carga axil transmitida por los pilares de tachada separados entre si 5,0 m, para
muros de fongitud 20 m, 40 m y 100m

- Longitud de la Cimentacion (muro de sotano y zapata) como viga infinitamente
rigida.

Par lo tanto, la respuesta del terreno es uniforme y se obtiene fa reaccién lineal bajo el

mure por la sumaioria de axiles de los pilares, divididos por la longitud de la

cimentacion.
| - o

. .] P - o] ] o
(T I T T LT L T L

Figura 5.4. Andlisis de los muros de sofano como cuerpo rigido y respuesta uniforme
del terrenoc a través de una hoja de célculo.

5.2. ANALISIS BIDIMENSIONAL DE LOS MUROS DE SOTANO POR ELEMENTOS
FINITOS Y RESPUESTA DEL TERRENO SEGUN EL METODO DE WINKLER.

Para determinar el comportamiento del conjunto superestructura-cimiento-terrena,
hemos cansiderado un modelo bidimensional, donde:

5-6



- Se ha supuesto que la superestructura se rige por un modelo elastico y lineal,
basado en la teoria de los elementos finitos.

- El muro de sétano corresponde a una viga de cimentacién de 0,30 x 3,0 m,
con los mismos supuestos de rigidez y comportamienio del material que la

superestructura.

Para el casoc del terreno, en jugar de suponer un medic homogeneg e is¢iropo con
parametros E y v como el del espacio elastico de Boussinesq, se supone un
modeio, denominado espacic de Winkier, en el que los asientos son
proporcionales a la presion aplicada en cada punto, discretizando cada 1 m, en la
longitud del muro, a través de muelles que solo trabajen a compresion {debido a
que el terreno no acepta fracciones), donde la constante de estos ird en directa
relacion con el coeficiente de balasto para los distintos tipos de terreno y con ias
dimensiones de la zapata.

La constante del muelie k es igual a Coeficiente de Balasto {K} * el area tributaria

{A) de la zapata.
El estudio se ha realizado, considerando 3 tipos de terrenos:

- Terrenc blando: Terrenos de consistencia blanda.
- Terrenc medio: Terrenos de consistencia media.
- Terreno duro: Terrenos de consistencia muy dura.

Para definir los coeficientes de balasto en cada caso, se han utilizado las distintas
tablas y recomendaciones existentes en la bibliografia mencionada en el capitulo

3, considerando finalmente los siguientes vaiores:
- Coeficiente de Balasto terreno blando: 2.300 t/m?
- Coeficiente de Balasto terreno medio: 3.500 t/m®

- Coeficiente de Balasto terreno duro: 100.000 t/m?®

A través de esta suposicion, obtenemos una respuesta del terreno, en funcion de las

distintas rigideces del terreno y la dimension de la zapata {0,60 x 1,5C m})
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Para analizar todos los distintos casos estudiados, se ha utilizado el programa
comercial de calculo basado en la teoria de elementos finitos SAP2000 Version 8.36

5.3. ANALISIS TRIDIMENSIONAL DE LOS MUROS DE SOTANO, MEDIANTE EL

METODO DE LOS ELEMENTOS FINITOS.

Para determinar el comportamiento del conjunto superestructura-cimiento-terreno,

hemos considerado un modeilo tridimensional, donde:

Se ha supuesto que la superestructura se rige por un modelo no lineal
mecanico basado en la teorfa de los elementos finitos, donde el
comportamiento del hormigén corresponde al método pardbola-rectangulo.

Ef muro de sétano corresponde a una viga de cimentacién de 0,30 x 3,0 m,
con los mismos supuestos de rigidez y caracteristicas no lineales que la
superestructura.

La zapata en cambio adopta las dimensiones sefaladas anteriormente,
anadiendo en su comportamiento tenso-deformacional, la propiedad no lineal
de contacto basado en el rozamiento zapata-terreno.

Para el caso del terreno, se modeliza discretizAndolo en elementos finitos,

definiendo sus propiedades tenso deformacionales, y un modelo no lineal,

mecénico y de contacto para analizar factores especificos como lo son: asientos

totales y diferenciales, plastificacion en el terreno y en el contacto con la zapata.

Las propiedades y parametros del terreno adecuados a los diferentes tipos de

terrenos y son:

- Terreno Blando:

Médulo de deformacién (E): 1.000 tm®
Coeficiente de Poisson {v}: 0,35

Peso especifico aparente (y): 1,85 tm’
Cohesion efectiva (c"): 2 ym®

Anguio de rozamiento interno efectivo (07): 24°



- Terreno Medio:

- Médulo de deformacién (E): 3.500 t/m?
- Coeficiente de Poisson {v}: 0,3

- Peso especifico aparente (y): 1,9 ¥m®
- Cohesién efectiva (c'): 0,5 tm?

- Angulo de rozamiento interno efectivo (¢°): 33°

- Terreno Duro:

- Médulo de deformacién {E): 100.000 ¥m?

- Coeficiente de Poisson {v): 0,25

- Peso especifico aparente {y): 2,3 tm®

- Cohesién efectiva (¢'): 10 t/m?

- Angulo de rozamiento interno efectivo {¢): 42°

El coeficiente de rozamiento terreno-cimiento {p) esta en directa relacién con la
resistencia al corte del terreno, y el pardametro mds preponderante en este factor es
el dngulo de rozamiento intemo de las particulas {¢"} y la rugosidad del propio
cimiento, valor en que oscila este rozamiento es de 1/3 tg (¢") y tg (¢). para nuestro

modelo hemos considerado el valor de p igual a la resultante de la tangente de 30°.

Para analizar todos los distinios casos estudiados, se han utilizado 2 programas
comerciales de calculo basados en 1a teoria de elementos finitos ANSYS Versién 6.0 Y
PLAXIS 3D Versién 1.0



Figura 5.5. ANSYS version 6.0

Figura 5.6. PLAXIS 3D versién 1.0



5.4. ESTUDIO DE LA INFLUENCIA DE LA INTERACCION SUPERESTRUCTURA-
MURO DE SOTANO-TERRENO, EN FUNCION DE LOS METODOS DE
CALCULO Y LAS RIGIDECES DEL CONJUNTO SUPERESTRUCTURA-MURO
DE SOTANO-TERRENO.

Como ya se mencioné anteriormente, existen diversos métodos para el disefio de
muros de so6tano, para la accién vertical de los pilares de fachada. Es por ello que
hemos adoptado tres métodos que traten de abarcar las distintas consideraciones
existentes:

- Analisis como cuerpo rigido (Reparto uniforme de presiones).

- Analisis bidimensional, con una distribucion de presiones del terreno, basado en el
método de Winkler.

- Andlisis tridimensional, con una distribucion del terreno, basado en la teoria de los
elementos finitos.

El estudio ha considerado la variacién de rigideces en la superestructura (caso 1, caso
2, caso 3 y caso 4), variacion de longitudes de muro de sétano (20 m, 40 my 100 m) y
variacién de rigideces para el terreno (terreno blando, terreno medio y terreno duro).



-

5.4.1. Comparacidn de los momentos flectores resultantes en un Muro de Sétano de
longitud 20 m, en funcion de los métodos de calculo v la variacion de rigideces

en la superestructura y el terreno.
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Suelo Medio - Rigidez Superestructura Caso 1
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5.4.2.

Comparacioén de los esfuerzos cortantes resultantes en un Muro de Soétano de

longitud 20 m, en funcion de los métodos de calculo vy la variacién de rigideces
en la superestructura y el terreno.
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Suelo Duro - Rigidez Superestructura Caso 1
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5.4.3. Comparacion de la distribucion de presiones del terreno resultante en un Muro de

Sotano de longitud 20 m, en funcion de los métodos de calculo y la variacion de
rigideces en la superestructura y el terreno.
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5.4.4. Comparacion de los momentos flectores resultantes en un Muro de Sétano de
longitud 40 m. en funcion de los métodos de calculo y la variacién de rigideces
en la superestructura y el terreno.
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Suelo Duro - Rigidez Superestructura Caso 1
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longitud 40 m, en funcion de los métodos de calculo

5.4.5. Comparacion de los esfuerzos cortantes resultantes en un Muro de Sétano de

la variacion de rigideces

en la superestructura y el terreno.
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5.4.6. Comparacion de la distribucion de presiones del terreno _resultante. en un Muro de
Sétano de longitud 40 m, en funcién de los métodos de calculo y la variacion de
rigideces en la superestructura y el terreno.
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5.4.7. Comparacion de los momentos flectores resuliantes en un Muro de Sétano de

en la superestructura y el terreno.
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5.4.8. Comparacion de los esfuerzos cortantes resultantes en un Muro de Sétano de

longitud 20 m, en funcion de los métodos de calculo y la variacion de rigideces

en la superestructura y el terreno.
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5.4.9. Comparacion de la distribucion de presiones del terreno resultante, en un Muro de
Soétano de longitud 100 m, en funcién de los métodos de calculo y la variacién de
rigideces en la superestructura y el terreno.
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Del

estudio realizado, se pueden extraer las siguientes conclusiones mas

significativas:

1)

En ef método como cuerpo rigido ta ley de momentos flectores resultante en los
distintos casos estudiados, resuita muy diferente de fa obtenida con los otros dos
métodos, incluso invirtiéndose de signo {(exigiendo armaduras en la parte inferior
det muro en lugar de la superior).

Los resuitados obtenidos para fas longitudes de muros de 40 y 100 metros, no
resultan a nuestro juicio validos para dimensionar las armaduras de los muros, por
lo que nos parece que se debe limitar su uso para muros de pequefa longitud y

con conciencia de que el meétodo resuita muy conservador.

La razén de que se generen estos resuitados tan desfavorables resufta obvia, ya
que el traslado de parte de las cargas debidas a pilares centrales a los extremos
del muro, genera, al ir tomando momentos de las presiones uniformes hasta la
seccién central de simetria, unos momentos que crecen con el cuadrado de la
longitud del muro de sétano, falseando los resultados.

Tampoco con este método se puede obtener ninguna informacién vélida relativa a
la deformacion de la estructura en el sentido iongitudinal del muro de sétano.

2) Contrastando los resultados obtenidos con el método basado en una respuesta del
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terreno segun el modelo de Winkler, con los obtenidos con los métodos basados
en la teoria de los elementos finitos, podemos observar que aumentan las
diferencias entre dichos resultados a medida que el suelo se considera mas

deformable.

La razén hay que buscarla en que el primer método se basa en un calculo etdstico
en el que en el estudio del equilibric de la interaccién terrenc-estructura, se ha
suprimido la figidez transversal del terreno, con lo que el reparto de cargas
debidas a pilares se confia exclusivamente a fa rigidez estructurai del muro de
sétano y la superestructura, alejindose del modelo, mas realista, en el que

también el terreno “interviene” en el reparto.



3)

4

Ademads en los modelos basados en los elementos finitos se tienen en cuenta las
posibles plastificaciones de las zonas de terreno donde se supera |a resistencia al
corte del mismo, sobre todo en terrenos de baja consistencia y en aquellos que no
posean cohesion, circunstancia que no tiene en cuenta el método basado en una

respuesta del terreno segun el modelo de Winkler.

Con relacidn a los asentamientos producidos en el terreno por la accién de las
cargas de la superestructura a la cimentacion, el unico método que proporciona
valores que puedan considerarse razonables, es el basado en una respuesta det
terreno a través de elementos finitos, que utiliza un espacio elastico de
Boussinesq, con la posibilidad de que aparezcan zonas piésticas cuando las
solicitaciones alcancen valores que sobrepasen la capacidad resistente del

terreng g esfuerzo cortante.

Esta caracteristica del método, hace que se puedan observar diferencias de hasta
el 50% entre el método de Winkler y el de ios elementos finitos, ya que los muelles
tienan un comportamiento lineal en la relacién carga/asiento, sin importar las
resistencia al corte del terreno, no considerando por otra parte en los bordes que
exista ningun otro terreno por fuera de fa cimentacién, lo que evidertemente

reduce la precisién del estudio en los extremos del muro de sétano.

Finalmente existe otra circunstancia a favor del método de elementos finitos, tal ¥
coma se ha considerado en este estudio, es el hecho del efecto tridimensional en
el sentido perpendicular al plano del muro de sotano, el cual ayuda al reparto de
presiones en ese sentido, este factor no considerado por los demas métodos
(aunque con un efecto poco importante), hace que este modelo sea mas
representativo de la realidad.

Debido a esto, hemos realizado un estudio complementano (ver Apéndice 1), para
tratar de entregar una recomendaciones que traten de corregir los asientos
calcuiados con el método de Winkler, para que se ajusten mejor a ia realidad.



5.5. ESTUDIO DE LA INFLUENCIA EN LA INTERACCION SUPERESTRUCTURA-
MURO DE SOTANO-TERRENO PARA EL. METODO BASADO EN LA TEORIA
DE LOS ELEMENTOS FINITOS, EN FUNCION DE LAS RIGIDECES DEL
CONJUNTO SUPERESTRUCTURA-MURO DE SOTANO-TERRENO.

Segun lo visto en el capitulo 5.4, podemos concluir que el modelo tridimensional de
elementos finitos es el método que mas variables e hipdtesis considera, por ejempilo:
el comportamiento no lineal de las estructuras, la distribucion de presiones del
terreno que mas se ajusta a la realidad, etc.

Debido a esto, nos hemos basado en este método, para estudiar el grado de

influencia en las distintas rigideces del conjunto superestructura-cimentacién-terreno

para la determinacién de los esfuerzos resuitantes en un muro de sétano.
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5.5.1. Comparacion de los esfuerzos resultantes en un Muro de Sétano de
longitud 20 m y terreno blando, en funcidn de la variacion de rigideces

en la superestructura.

Ley de momentos flectores Leyes de Cortante
160 100
140 80 -
120
100 60
80 40
60 20
40 o
20 0 T T T j
50 % 8 10 2
0 -
20 40 - #
-40
-60
60 - w/
-100 -100
—o—Momento (t‘'m) —#—Momento (t*m) —&—Momento (t'm) —>¢—Momento (t*m) —o—Cortante () —#—Cortante () —#—Cortante () —¢—Cortante (t)
Caso 1 Caso 2 Caso 3 Caso 4 Caso 1 Caso 2 Caso 3 Caso 4
Distribucién de presiones Ley de asientos
"20.00 T T T T T T '28.00 T T T T
! 2 4 6 8 10 12 14 16 18 2 || 2850 2 4 6 2 o=t 14 16 18
22it0 -29,00
-24,00 +— -29,50
-26,00 -30,00
-30,50 |
-28,00 L, T -31,00
-30,00 - -31,50
32,00 1
32,50
00 33,00
-36,00 -33,50
—&— Presion (/ml) —8—Presién ( t/ml) —#&— Presi6n (Yml) —— Presién (Yml) —e— Asiento (mm) —#— Asiento (mm) —#&— Asiento ( mm ) —>— Asiento ( mmTl
Caso1 Caso 2 Caso 3 Caso 4 Caso 1 Caso 2 Caso 3 Caso 4
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5.5.2. Comparacion de los esfuerzos resultantes en un Muro de Sétano de
longitud 20 m y terreno medio, en funcion de la variacion de rigideces

en la superestructura.

Ley de momentos flectores

Leyes de cortante

Caso3 Caso 4

120 100

100 - 80 ﬁi

80 - 60 ﬁL—’»

60 S /

40

20 - —
20 0 /
0 50 4 8 10 2

-20

-40 “4Q 1

-60 -60

-80 -80
-100 -100

—&—Momento (t*m) ——Momento (t'm) —#&—Momento (t'm) ——Momento (t*m) —e—Cortante (t) —®—Cortante (t) —#&—Cortante (t) —— Cortante (F
Caso 1 Caso 2 Caso 3 Caso 4 Caso 1 Caso 2
|
Distribucion de presiones Ley de asientos
-30
o 2

-31
-32 -
-33
-34
-35
-36 -7

|—e—Presion (Vml) —8—Presion ( /mi) —&— Presién (Vml) —%— Presién (Yml)

| Casot Caso 2 Caso 8 ~ Caso4

—e— Asiento (mm) —®— Asiento (mm) —&— Asiento (mm ) —*— Asiento ( mm )

Caso2 ~ Caso3 Caso 4
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5.5.3. Comparacion de los esfuerzos resultantes en un Muro de Sétano de
longitud 20 m vy terreno duro, en funcion de la variacion de rigideces

en la superestructura.

Ley de momentos flectores Leyes de cortante

100 100

80 80

60 A 60
p A\ [\ A ; | - )/’T E—

[=]

-20

Ji\ [\ / \ 2 ]
20 i ; I | | | | | |

i LA B

5 -100
—=—Momento (I'm) —®—Momento (I'm) —#—Momento {t'm) —*—Momento (I'm) ——&—Cortante (') —&—Cortante (t) —&— Cortante (t) —*— Cortante (t)_
Caso 1 Caso2 Caso3 Caso 4 Caso 1 Caso 2 Caso 3 Caso 4
' N
Distribucién de presiones Ley de asientos
0 - T 0 N p——
Jg 2 4 6 ) 10 12 14 16 18 20 0 2 4 6 8 10 12 14 16 18
10 —— —— -0.1 —
=20 0,2
.30 -
-0'3 o —
-40
/ = =
-50 N
/ ‘0|5 ———
-60
70 { 2 —LI P
-80 -0,7
—&— Presi6n (Uml) —8—Presién ( Yml) —A— Presién (Yml) —><—Presion (Ymi) —e— Asiento (mm) —®— Asiento (mm) Asiento (mm ) —— Asiento ( mm )
Caso1 Caso 2 Caso 3 Caso4 J Caso 1 Caso 2 Caso 3 Caso 4




5.5.4. Comparacion de los esfuerzos resultantes en un Muro de Sétano de
longitud 40 m y_terreno blando, en funcién de la variacién de rigideces
en la superestructura.

Ley de momentos flectores

140

120

100
80

60 |
40 |
20

0

-40

-60
-80

-100

——Momento (t'm) —#—Momento ('m) —&—Momento ('m) —<—Momento (t*m)
Caso 1 _ Caso 2 ~ Caso3 _ Casod4

Leyes de cortante

100

—&— Cortante (t) —®— Cortante (t)——i—()ortante (t) —%— Cortante (t)
Caso 1 Caso 2 Caso 8 Caso 4

Distribucién de presiones

-38,40

-38,60

. -38,80

-39,00

—&— Presion (Uml) —8— Presién ( Ymi) —&— Presion (Yml) —><=Presién (t/mi)
Casol Caspzi' ~  Casa3  NANCASOE

-35,00

-35,50

‘36.00 W

-36,50 -

-37,00
-37,50
-38,00
-38,50

-39,00

Ley de asientos

—&— Asiento (mm) —#— Asiento (mm) —#&— Asiento (mm ) —*— Asiento ( mm ) '
Caso 1 Caso 2 Caso 3 Caso 4
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5.5.5. Comparacién de los esfuerzos resultantes en un Muro de Sétano de
longitud 40 m y terreno Medio. en funcidn de la variacién de rigideces

en la superestructura.

—

Ley de momentos flectores

Leyes de cortante

—e—Cortante () —®—Cortante (t) —&—Cortante (t) —¢— Cortante ® |
Caso 1 Caso 2 Caso 3 Caso 4

-80 +——

-100
—O—Mom;nto (t'm) —=—Momento (t*m) —&—Momento (t*m) —¢—Momento (t*m)
Caso 1 Caso 2 Caso3 Caso 4
Distribucion de presiones
0,00 i . T — . T . : :
g 2 4 6 8 10 12 14 16 18

-10,00 +— — o
-20,00
-30,00 |- — -

-40,00

-50,00

-60,00

—&— Presién (t/ml) —8— Presion (t/ml) —#&— Presién (t/ml) —><— Presi6n (/ml)
Caso1 Caso 2 Caso 3 Caso 4

Ley de asientos

—e— Asiento (mm) —#— Asiento (mm)
Caso 1 Caso2

Asiento ( mm ) —>¢— Asiento ( mrﬁ|
Caso 3 Caso 4
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5.5.6. Comparacion de los esfuerzos resultantes en un Muro de Sétano de

longitud 40 m v terreno duro, en funcion de la variacion de rigideces

en la superestructura.

Leyes de cortante

——&—Cortante (t) —#—Cortante (t) —&— Cortante (t) —>¢— Cortante (t)
Caso 1 Caso 2 Caso 3 Caso4

_Caso1

Caso 4 )

Ley de asientos

2 4 6 8 10 12 14 16 18

Ley de momentos flectores
80 100
60 A A 80
40 — / \ / \ / 60 -
[\ [\ / o
20 - 20
e A |
20 A 2 6 8 10 12 14 1 18 20 209
A S S Sa_s w
-60
! % a0
-80 -100
—e—Momento (t'm) ——Momento (t‘m) —&—Momento (tm) —*—Momento (t'm) l
Caso 1 Caso 2 Caso 3 Caso 4
Distribucion de presiones
0,00 . . : : : - : : ; 0
5.00 + 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20 0,05 JJ
-10,00 — — 01 +—
-15,00 : 0,15
-20,00 | — - 0,2
25,00 = —_— 0,25
-30,00 : — | -0,3
-35,00 - \/’/ e ol v 035 1
-40,00 \\./1 \\-7/ 0.4
-45,00 0,45
—&— Presién (Yml) —8— Presion (t/ml) —&— Presién (Yml) —>— Presitn (t/mﬂ
Caso2  Caso3

—— Asiento (mm) —%— Asiento (mm) —#&— Asiento (mm ) —>— Asiento ( mm )
Caso 1 Caso2 Caso 3 Caso 4
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5.5.7. Comparacion de los esfuerz esultantes en un Muro de Sotano de

longitud 100 m v terreno blando. en funcion de la variacion de rigideces

en la superestructura.

Ley de momentos flectores

100

Leyes de cortante

/”’7”L

-

| W

Cortante (t) —®—Cortante (t) —&— Cortante (t) —*— Cortante (1)
Caso 1 Caso2 Caso3 Caso 4

140
120 X =L —— —
100 = A A _
80 — ﬁ _
60 \ w s ‘A; ﬂ
40— ; k 4’
0| T 3
0 : e E
-20 0
-40 i
-60 i
-80 -
-100
—+—Momento (m) —8—Momento (tm) —&—Momento (¥m) —<—Momento ()|
Caso 1 Caso 2 Caso 3 Caso 4
Distribucion de presiones
-32 ; , , . : , ‘ | |
”g x5 10 15 20 25 30 35 40 is 4

—&— Presion (tml) —8— Presion (¥ml) —&— Presion (Yml) —%— Presién (Ymi)
Caso1 Caso2 Caso3 ~ Caso4

Ley de asientos

15 20 25 30 35 40

—&— Asiento (mm) —I:Rsiento (mm) —&— Asiento ( mm ) —>— Asiento ( mm ) ]

Caso4 |

Caso 2 Caso 3
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5.5.8.

Comparacion de los esfuerzos resultantes en un Muro de Sétano de

terreno medio, en funcion de la variacion

120
100

-100

Ley de momentos flectores

—e—Momento (t*m) —8— Momento (t'm) —&—Momento (t‘m) —*—Momento (t"m)
Caso 1 Caso 2 Caso 3 Caso 4 L

Leyes de coriante

—e—Cortante (t) —®—Cortante () —#&—Cortante (t) —>—Cortante (t)
Caso 1 Caso 2 Caso 3 Caso 4

Distribucion de presiones

‘-5l0

—&—Presi6n (Yml) —®— Presion ( tml) —#&—Presion (Yml) —>— Presioén (¢/ml)
Caso1 Caso 2 Caso 3 Caso 4

Ley de asientos

5 10 15 20 25 30 35 40 45

—e— Asiento (mm) —®— Asiento (mm) —&— Asiento (mm ) —*— Asiento (mm )
Caso 1 Caso 2 Caso 3 Caso 4
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5.5.9. Comparacion de los esfuerzos resultantes en un Muro de no de
longitud 100 m v terreno duro. en funcid la variacion de rigideces

en la superestructura.

Z._ - n ! nomm Zﬂ /¥ _ /
_ ﬁ 40/ "/ "/ / "/ / ;‘/ "/ / |

Nwa Huu UUfZJL‘LF;‘##]‘H oy

_____
_,__—-

_____

B
\'T—\-_________.
_,___.—-..——'-""'

o 8 8
O e s e
&

8
.f—'-T“"
T
4
.

|
)
\‘\

8

o
\'._\|

5
\l.\

-60 - = : -60
-80 -80
—o— Momento (‘m) —#—Momento (t'm) —&—Momento (t'm) —*—Momento (t'm) —e—Cortante (t) —#—Cortante () —4—Cortante (t) —*— Cortante (t)
Caso 1 Caso 2 Caso 3 Caso 4 Casol Caso 2 Caso 3 Caso 4
Distribucion de presiones Ley de asientos
; 6 : I ’ ' ‘ ' ' ' ' 0.4 =
5 10 15 20 25 30 35 40 45 50 0 .
10— 2
0| ; ; . —_— . m :
0.2 ¢ 5 10 15 20 25 30 35 40 45 T
‘0-4 2 - 7 RS o S =K e
0,6 ¢ = : #—Hﬁh%‘*‘&h_--ma- 2 5 S8 &85
-0,8 — =i
-1 - -

1,2 . —
1,4
1.6 —
18 = =

-80 2

F’—Presién (t/ml) —B— Presién (urﬁl) —4— Presi6n (t/ml) —*— Presién (Yml) —&— Asiento (mm) —®— Asiento (mm) Asiento (_mm) —>— Asiento (mm )
| Casol Caso 2 Caso 3 Caso 4 i Caso 1 Caso 2 Caso 3 [+ Caso 4 -
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5.5.10. Comparacion de los esfuerzos resultantes en un Muro de Sétano de

rigidez en la superestructura caso 1y terreno blando. en funcién de
la variacion de longitud.

Ley de momentos flectores

120

e

'\\
/
/

j\z/é

—&—Momento (t'm) —%—Momento (t*m) —#&—Momento (t'm)
Muro 20 m Muro 40 m Muro 100 m

Leyes de cortante

100

Muro 20 m Muro 40 m Muro 100 m

—e—Cortante (t) —®—Cortante (t) —&— Cortante ﬂ

Distribucion de presiones

——Presién (¢Yml) —8—Presién ( t/ml) —&— Presion (t/ml)
Muro 20 m Muro 40 m Muro 100 m

Ley de asientos

___'_,_.————_____-_‘_-—-—.__—.—,—
—e— Asiento (mm) —#— Asiento (mm) —&— Asiento ( mrrw‘

Muro20m  Muro40m Muro 100 m
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5.5.11. Comparacion de los esfuerzos resultantes en un Muro de Sétano de
rigidez en la superestructura caso 2 y terreno blando, en funcion de
la variacion de longitud.
Ley de momentos flectores Leyes de cortante
140 100
120 80 /
100 — -
o \ A Iy 50 //ﬂ .
0 7 \ 7\ / i / e
0 / ﬁ‘\\ /I \% / // 20 /
a /ARy 2 B 4 . =T i K e I
0 g N\ eF : s 2 4 8 10 16
, . 20 T
-20 h\ 2 // 4// K.\‘_i// 10 14 1 \ /
-40 : e
-40 -
-60 w// \\,_/’/ 0 - y; £
80 +— -80 </
-100 -100
—&—Momento (t*m) —%—Momento (t'm) —&—Momento (t*m) —&—Cortante () —®—Cortante (t) —&— Cortante (t)
Muro 20 m Muro 40 m Muro 100 m Muro 20 m Muro 40 m Muro 100 m
Distribucion de presiones Ley de asientos
0 . - 0,00 T T
i { 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20 500 ! 2 4 6 8 10 12 14 16 18 2
20 410,00 4—————————————
20 +H—m—0—m — -15,00
-40 -20,00 _—
-50 \ -25,00 )

——4—Presién (t/ml) —8—Presién ( t/ml) —&— Presion (¥/ml)
Muro 20 m Muro 40 m Muro 100 m

—&— Asiento (mm) —®— Asiento (mm) —&— Asiento ( mm )
Muro 20 m Muro 40 m ~Muro 100 m
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5.5.12. Comparacidén de los esfuerzos resultantes en un Muro de Sétano de

rigidez en la superestructura caso 3 v _terreno blando, en funcién de

la variacion de longitud.

Ley de momentos flectores

140

120

100

—¢—Momento (t‘m) —8—Momento (t'm) —#&— Momento (t*m)
Muro 20 m Muro 40 m Muro 100 m

Distribucion de presiones

18

—— Presién (Yml) —8—Presién (t/ml) —&— Presién (¢ml)
Muro 20 m Muro 40 m Muro 100 m

Leyes de cortante

100
o A y
60
40 / \%/ //‘ ’
20 = 4 / /
° A S W, AR Y 4
20 8 1 14 16 / 18 0
. - va 4
ol o/ / i
. /
-100
—&—Cortante (t) —®—Cortante (t) —&— Cortante (t)
Muro 20 m Muro 40 m Muro 100 m
Ley de asientos
0 . - . .
0 4 6 8 10 12 14 16 18

—&— Asiento (mm) —®—Asiento (mm) —#— Asiento ( mm )
Muro 20 m Muro 40 m Muro 100 m
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5.5.13. Comparacidn de los esfuerzos resultantes en un Muro de Sétano de
rigidez en la superestructura caso 4 y terreno blando. en funcién de
la variacion de longitud.

>

[ T

Ley de momentos flectores
160
140 I
S\
120
-\ [
oo A\ 7\
60 /i \\§\ // \\ 74
] /3R W ) R A/
20 // \# \
0 . . . . : ! :
20 &v 2 / i/ 6 8 10 12 14 7 — /o
aING A N
-80
-100
—e— Momento ('m) —#—Momento (t*m) —&— Momento {t*m}—’
Muro 20 m Muro 40 m Muro 100 m

Distribuciéon de presiones

——Presion (Yml) —®—Presién (¥/ml) —&— Presién (t/ml)
Muro 20 m ~ Muro 40 m Muro 100 m

100

-100

Leyes de cortante

s,
W/

y S

»

4 o)l 10 2 14

[=]

%

</

—&— Cortante (t) +00Ente (t) —&— Cortante (t)
Muro 20 m Muro 40 m Muro 100 m

Ley de asientos

—e— Asiento (mm) —%— Asiento (mm) —a— Asiento (mm) ‘
- Muro 20 m Muro 40 m ~ Muro 100 m
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5.5.14. Comparacion de los esfuerzos resultantes en un Muro de Sétano de
rigidez en la superestructura caso 1y terreno medio. en funcion de
la variacion de longitud.

Ley de momentos flectores Leyes de cortantes

100
120 80

ol - by Za /7
: | /A 1 x
;‘E ///:Q\ /7 \Q\ /X\ / ) 4 | | /~

;%;Ei\ : //fj/ Vix\éé{ 5 \QEZ:_\&%‘;/’D jzw7/_z éh/l/ : %12 14__//1;/_&_2
s A B—

(=]

-80 - -80
-100 -100
—&—Momento (t*m) —®—Momento (t*m) —&—Momento (t*m) —e— Cortante () —®—Cortante (t) —&— Cortante (t)
Muro 20 m Muro 40 m Muro 100 m Muro 20 m Muro 40 m ~ Muro 100 m
Distribucion de presiones Ley de asientos
0 ¥ ' i T L ! T T T 0100 T e T ! ' T
0 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20 1 0 ? 4 6 8 1 12 14 16 18 20
-10 : -1,00
-2,00
-20
-3,00 M
-4I00 ———— - —
-5,00

-6,00 P> -

-7,00
-70 1£ g -8,00
80 -9,00
—&— Presién (/ml) —®—Presion (t/ml) —&— Presi6n (t/ml) —&— Asiento (mm) —®— Asiento (mm) —&— Asiento (mm )
Muro 20 m Muro 40 m Muro 100 m Muro 20 m Muro40m Muro 100 m fog |
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5.5.15.

Comparacion de los esfuerzos resultantes en un Muro de Sétano de

rigidez en la superestructura caso 2 y terreno medio. en funcion de
la variacion de longitud.

Ley de momentos flectores

120
100

1 /f\

80

//\\\

40
20 -

///'\\ 7 \\ \

0 % .
20 14
K

/E
L

-40

-60

-80

-100

—®—Momento (t*m) —#—Momento (t*m) —&— Momento (t*m)
Muro 20 m Muro 40 m Muro 100 m
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o o e
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204 / 2
-40

wf-

v// f///
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18 2

| —e— Presién (t/ml) —8— Presién ( t/ml) —#&— Presién (/ml)
Muro 20 m Muro 40 m Muro 100 m

-80
-100
———Cortante (t) —#—Cortante (t) —&— Cortante (t)
Muro 20 m Muro 40 m Muro 100 m
Ley de asientos
0,00 . Senl :
1.00 2 6 8 10 12 14 1618 20
-2,00
-3,00 ——
-4,00 —
-5,00 ==

-6,00 9 ~
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Muro 20 m Muro 40 m

~ Muro 100m |
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5.5.16. Comparacidn de los esfuerzos resultantes en un Muro de Sétano de

rigidez en la superestructura caso 3 y terreno medio, en funciéon de
la variacion de longitud.

Ley de momentos flectores

120

100

——Momento (t'm) —%—Momento (t'm) —&—Momento (t*m)
Muro 20 m Muro 40 m Muro 100 m

-100

Distribucion de presiones
0 - ;
2 4 6 8 10 12 14 16 18
-10 E—
-20 |- -
=30 1+
-40 |- -
-50 S
1/
-60 —
-70 IZ - —
-80
—— Presion (Yml) —®—Presién ( t/ml) —&— Presidn (/ml)
Muro 20 m Muro40m Muro 100 m

Leyes de cortante

/

A

a

/i

4 8 P

12 14

A

18 0

/d
: .

—e—Cortante (t) —®—Cortante (t) —&— Cortante {t)'
Muro 20 m Muro 40 m Muro 100 m

Ley de asientos

—&— Asiento (mm) —8— Asiento (mm) —&— Asiento ( mm )
Muro 20 m Muro 40 m ~ Muro 100m |

5-57



5.5.17. Comparacion de los esfuerzos resultantes en un Muro de Sétano de
rigidez en la superestructura caso 4 y terreno medio, en funcién de
la variacion de longitud.
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5.5.18. Comparacion de los esfuerzos resultantes en un Muro de Sétano de
rigidez en la superestructura caso 1 v_terreno duro. en funcion de

la variacion de longitud.
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5.5.19. Comparacion de los esfuerzos resultantes en un Muro de Sétano de
rigidez en la superestructura caso 2 y terreno duro, en funcion de
la variacion de longitud.
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5.5.20. Comparacion de los esfuerzos resultantes en un Muro de Sétano de
rigidez en la superestructura caso 3 y terreno duro, en funcién de
la variacion de longitud.
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5.5.21. Comparacion de los esfuerzos resultantes en un Muro de Sétano de
rigidez en la superestructura caso 4 y terreno duro, en funcién de
la variacion de longitud.
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5.5.22. Comparacion de los esfuerzos resultantes en un Muro de Sétano de
longitud 20 m y rigidez en la superestructura caso 1. en funcidn de la
variacion de rigidez del terreno.
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5.5.23. Comparacion de los esfuerzos resultantes en un Muro de Sétano de

longitud 20 m y rigidez en la superestructura caso 2, en funcidén de la
variacion de rigidez del terreno.

Ley de momentos flectores

140
120 {—
100 —

/AN
AN / N

i \\i / / %
4 = a_%—& 9 Jg = K 7
-40 = \\

60 \W

[1%]

—&—Momento (t*‘m) —%—Momento (t*‘m) —&— Momento (t*'m)
Suelo Blando ~ Suelo medio Suelo Duro

Distribucion de presiones

4

|—&— Presién (/ml) —®— Presién ( ¥ml) —&— Presién (tfrrT)—‘
’ Suelo Blando Suelo medio Suelo Duro

—— _ e e ——— e . S

Leyes de cortante
100
80 S
60 | o
40 - — / |
20 — :

4 8 1 2 14 {1

Akl

20

V- oe

-100

—&—Cortante () —®—Cortante (t) —#&—Cortante (t)
Suelo Blando Suelo medio Suelo Duro

Ley de asientos

—e— Asiento (mm) —®—Asiento (rn_m_)_—-—-a-:;_hmento (mm 7
Suelo Blando ~ Suelo medio Suelo Duro

5-64



5.5.24. Comparacion de los esfuerzos resultantes en un Muro de Sétano de
longitud 20 m y rigidez en la superestructura caso 3. en funcion de la
variacion de rigidez del terreno.
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5.5.25. Comparacion de los esfuerzos resultantes en un Muro de Sétano de
longitud 20 m y rigidez en la superestructura caso 4. en funcién de la
variacion de rigidez del terreno.
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5.5.26. Comparacion de los esfuerzos resultantes en un Muro de Sétano de
longitud 40 m y rigidez en la superestructura caso 1. en funcién de la
variacion de rigidez del terreno.
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5.5.27. Comparacion de los esfuerzos resultantes en un Muro de Sétano de

longitud 40 m y rigidez en la superestructura caso 2, en funcion de la
variacién de rigidez del terreno.
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5.5.28. Comparacion de los esfuerzos resultantes en un Muro de Sétano de

longitud 40 m v rigidez en la superesiructura caso 3, en funcion de la

variacion de rigidez del terreno.
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5.5.29. Comparacién de los esfuerzos resultantes en un Muro de Sétano de
longitud 40 m y rigidez en la superestructura caso 4, en funcién de la
variacion de rigidez del terreno.
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5.5.30. Comparacion de los esfuerzos resultantes en un Muro de Sétano de

longitud 100 m vy rigidez en la superestructura caso 1, en funcion de la

variacion de rigidez del terreno.
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5.5.31. Comparacion de los esfuerzos resultantes en un Muro de Sétano de

longitud 100 m y rigidez en la superestructura caso 2. en funcion de la
variacion de rigidez del terreno.
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5.5.32. Comparacion de los esfuerzos resultantes en un Muro de Sétano de
longitud 100 m y rigidez en la superestructura caso 3. en funcion de la
variacion de rigidez del terreno.
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5.5.33. Comparacion de los esfuerzos resultantes en un Muro de Sétano de
longitud 100 m y rigidez en la superestructura caso 4. en funcién de la
variacion de rigidez del terreno.
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Del analisis de los resultados obtenidos con las distintas combinaciones de variaciones

de rigidez del conjunto superestructura-cimentacion-terreno, con el método basado en

una respuesta no lineal del terreno mediante la teoria de los elementos finitos, hemos

extraido la conclusiones que se indican a continuacién, que nos permitiran plantear

una serie de recomendaciones de indole practico, que puedan ayudar a los

proyectistas a estimar de forma sencilla las armaduras complementarias a disponer en

los muros, para cubrir los esfuerzos de flexion longitudinal que pueden aparecer en los

muros de los sotanos y que no suelen ser tenidos en cuenta en |os proyectos.

1.

En los terrenos duros, las presiones sobre el terreno se concentran cerca de
las cargas aplicadas por fos pilares en contacto con el muro. Debido a esto, los
esfuerzos de flexion tongitudinal que se generan en el muro son relativamente
independientes del resto de las variables (longitud del muro de sdtano y rigidez
de la superestructura) y por lo tanto los resultados obtenidos para ias distintas
combinaciones no presentan variaciones importantes.

A medida que el terreno posee menos consistencia (terrenos medios y
blandos), la gran rigidez del murc de soétano (comparativamente con ia del
terreng), es capaz de repartir las presiones a lo largo de este, trasladando
incluso parte de |a carga de los pilares centrales a los extremos, produciéndose
pues una variacion de esfuerzos mucha mas significativa. De esta forma, a
medida que los muros de sétano van aumentando de longitud, los momentos
flectores de los vanos mas cercanos a los extremos, van aumentando en

funcién de la rigidez de la superestructura.

Finalmente queremos destacar e hecho de que las amnaduras
complementarias que recomendaremos a continuacion no deben ser
contempladas con la misma responsabilidad estructural que las obtenidas por
ejemplo, con los célculos a flexién de las vigas, ya que en éstas la no
disposicién de las armaduras de calculo pueden conducir al colapso de la
misma, mientras que en los muros de sotano los mecanismos de transmision
de las cargas al terreno pueden ser “reacomodados” por el propio muro, aun en
el caso de que, por defecto en la disposicion de las amnaduras
complementarias, se produzca alguna fisuracion en el borde superior de! muro
o en la cara inferior de la zapata, no deseables, pero no trascendentales para
la estabilidad del conjunto.
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Esto justifica a nuestro juicio, el que a pesar de no haberse contemplado
habitualmente en los proyectos los esfuerzos longitudinales generados en el
muro, si que hayan sido “resistidos”, al menos parcialmente, por las armaduras
horizontales exigidas por las distintas normativas de disefio existentes, por
razones de retraccion y temperatura y por las ammaduras dispuestas

“convencionalmente” en la coronacién del muro.

5.6. TABLAS PARA LA DETERMINACION DE LOS ESFUERZOS DE FLEXION
LONGITUDINAL DE LOS MUROS DE SOTANO EN FUNCION DE LAS
RIGIDECES DEL CONJUNTO SUPERESTRUCTURA-MURO DE SOTANO-
TERRENO.

A continuacion y como resumen de! estudio realizado para las tres longitudes de
muros, hemos creado 3 tablas con los coeficientes multiplicadores del momento

2

q-i

isostatico del vano, que nos permite obtener tos momentos de disefio del muro

para la determinacion de las armaduras superiores e inferiores, para la combinacion
de las distintas rigideces consideradas para el conjunto superestructura {caso 1, caso
2, caso 3 y caso 4), muro de sétano (longitud 20 M, 40 m y 100 m) y terreno (blando,
medio y duro).
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LONGITUD DE MURQ 20
CASOS DE RIGIUECES EN SUPERESTRUCTURA
TIPO DE CAST CAB0 2 CASG 3 CASO 4
TERARERD
K smuare K et supmer Mﬁwwmmm
TERRENGD
BLANDO
0,877 {1,668 1,020 0,523 1,086 0,601 1,168 0,582
TERREWO
MEDIO
0,816 0,642 0,860 0,612 0,925 0,593 0,057 0,574
TERRENO
DURO
0,647 0,509 0,662 0.57% 0,654 0,571 0,655 1,563
- M = * 1 wg %)t
. 1 ‘ . ) \ Armadura Sperioe | Armadvea Sgprrer % )
’ ;. 'H,.\m _-tm-ﬂi ! | 2
— 'll'\. fﬂ“,ﬁ\ll — ———-—‘/l\‘ L. M-trmmn‘um tnforior KAnnndwa Inperivr *E rg+l
'.\ ; ‘r' \\‘. ; 'r. “\
T *Fx:r -_*"'r,f ] ] . f] ] { = Distancia entre pilares
t e -l 2 ;
P —— _ X axiles de pilares
transmitidas por los pitos - \
longitud de muro
Tabla 5.1. Longitud de muro 20 m
LONGITUD DEMURO 40 m
CAROS DE MGIDECES EN SUPERESTROCTURE
THVO DE CASO 1 CASO 2 CASO 3 CASO 4
TERRENC
K omsarymapess | * ampnn sugpetry | K avpetim iwimine | K sy s K torgetiny K sty Spms | K sty | K sy b st
TEARENC
BLAMDO
0,716 a,770 0,837 0,703 1,028 0,621 1,114 0,50
TERFENG
[P
06N 0,729 o722 0,657 0,774 0,585 0,825 0,563
TERRENG
RO
OBTZ 0,553 0,674 0,501 0577 0,562 (581 0,527
. 1 I Mbmnhm-’"wbr =K&uummw-mor *H*q.!.
i i » | ..............‘ 1
[ Arvuiern Safpdi o _ H
‘\L ""_“___Jrf\______,f\l‘___ Mﬁmme Igerior  ** Armadura Ingrior tg*qtf
do P
l"- ; s PR
M s ’ ; .

G Presin equivalenie de Lax cagas
MaArcmigas Ror 04 pliares

! = Distancia entre pilarés

_ X axiles de pilares

- longitud de muro

Tabia 5.1. Longitud de muro 40 m
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LON MURD m

TASOS DE RIGIDECES EN SUPERESTRUCTURA
PO DE CASD 1 CASD 2 CASO 3 CASD 4
TERRENO
K i K nor | K arpe K s Supargis | K srwativn miartr | K arsarctun Suparioe | K army K rmatrn 3ogutor
TERREMC
BLANDO
0,658 0,732 0,790 0,685 1,051 0,611 1,145 0,588
TERRENCQ
MEDN)
0,641 0,687 0,703 0,540 0,757 0,588 0,803 0,531
TERRENO
DURD
0,576 0,575 0,601 0,543 0,604 0,520 0,605 0,499
M =K * 1 * *{2
Do | | i Armdora Suparice 1" Armobirg Superior 8 q
o |
(-
i |M o | Dvmers e P 1 2
NI i | -"_ o I I M o itura eior K oetira Infrriar *-8- “g*!
i .
M

{ = Distancia entre pilares

il

T

q  Praain equivalanie de ks cargas
hraromitias por ke pilares

(L]

_ X axiles de pilares

- longitud de muro

Tabla 5.1. Longitud de muro 100 m

5.7. METODO APROXIMADO RECOMENDADO PARA LA DETERMINACION DE
LAS ARMADURAS COMPLEMENTARIAS A DISPONER EN LOS MUROS DE
SOTANO PARA ABSORBER LOS MOMENTOS LONGITUDINALES
GENERADOS.

Dado el caracter de amaduras complementarias a sumar a las que deban disponer
por otras consideraciones, estimamos suficientemente preciso el considerar estas
armaduras dividiendo los esfuerzos entre el brazo mecanico Z que regula la distancia
entre las resultantes de traccién y compresién, dispuesta en la parte superior del
muro o en la parte inferior de la zapata segun sea el signo del momento. Es decir,
consideramos que el par de fuerzas proporcionado por la capacidad resistente de las
amaduras dispuestas y la del bloque de compresion equilibran los esfuerzos
generados.

A semejanza del andlisis de las vigas pared por el método de bielas y tirantes,
proponemos las siguientes caracteristicas geométricas de la seccion resistente,
indicadas en la Figura 5.7.
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Figura 5.7. Seccion resistente de un muro de sdtano.
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Aunque el centro de gravedad de las armaduras dispuestas en la zapata, se
encuentran mas cerca del fondo (< h/15), hemos considerado a efectos de
seguridad una separacion de h/15 desde la cara inferior de ia zapata a la
armadura.

Para cumplir con el estado limite de Fisuracidn y fimitar la abertura de fisura,

proponemos limitar a tensién de trabajo del acero a f,q < 400 N/mm?.

La armadura asi calculada para el caso de gue se deba disponer en el borde superior
del muro, proponemos distribuifda en unos redondos longitudinales en su cara
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superior de 2¢12 a 2¢20 en funcion de las caracteristicas del muro (ver capitulo 6),
disponiendo et resto en cada una de las caras laterales de la region A, que deberian
contemplar a las amaduras horizontales del muro dispuestas por consideraciones de

retraccion y temperatura.

Las amaduras a disponer en la region B, para el caso en que resulten necesaras, se
afadirfan en principic en la cara inferior de la zapata a las amaduras de reparto
dispuestas por motivos estruciurales, quedando no obstante a criterio del proyectista
en funcion de las caracteristicas de cada caso concretfo, se deben ser suplementarias
o bien pueden ser aprovechadas, al menos parciaimente, dichas ammaduras de
reparto.
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Figura 5.8.
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Capitulo 6

ACCIONES VERTICALES SOBRE UN MURO DE SOTANO.

En los capitulos anteriores, hemos analizado las distintas influencias originadas por las
acciones en la superestructura sobre el muro de sétano y €l terreno. Estas acciones
que originan esfuerzos en el muro, las hemos discretizado y analizado en el sentido

longitudinal def muro.

En este capitulo, estudiaremos un fenémeno particular, pocas veces contemplado en
un proyecto de muros de sétano, que en la gran mayoria de los casos y para cargas
de no gran importancia, se resuelve solo con la cuantia minima exigida por las

normativas o con alguna recomendacién bdsica, con retacién a la altura del muro.

6.1. DESCRIPCION DE LA TRAYECTORIA DE TENSIONES.

Cuando sea preponderante la accion de las cargas puntuales localizadas, originadas
por los pilares de fachada en la coronacion del muro de sétano, se deberd estudiar la
influencia de estas presiones actuantes { p }, que se distribuyen a lo largo de la
estructura y originan un sistema de tensiones principales oy, 0z y o3 con
componentes de traccién y compresion transversaies a fa direccién en que actia la
fuerza, hasta una determinada distancia de influencia /, {en direccién de la fuerza) a
partir de la cual |a distribucion de presiories es mas 0 menos lineal y uniforme.

Esta zona de influencia se denomina también zona de perturbacién de Saint Venant,
es decir, se llegan a uniformizar las tensiones producidas por una discontinuidad
estdtica a una determinada distancia de la misma {que en este caso concreto de un
muro de sétano de 1 planta, corresponderia aproximadamente a dicha aitura del
muro), alcanzando la misma distribucién que tendria si en lugar de existir dicha
discontinuidad se hubiese sometido el muro de sétano a una carga uniforme de

resulftante equivalente.
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La mejor manera de apreciar esta distribucion de tensiones, es mediante el analisis
de las trayectorias de las tensiones principales, para lo cual nos limitaremos a las

proyecciones sobre los planos x-z y x-y (ver Figura §.1)
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Figura 6.1. Distribucion de lensiones principales.

En general, en la zona de! muro préximo a la carga concentrada se originan
tensiones de traccién, normales a la direccion del esfuerzo de compresion, las cuales
pueden superar a la resistencia de traccién del hormigén, conduciendo con ello a una
fisuracion y deformacién excesiva en la zona localizada del pilar.

El efecto de cosido que pueda producir una armadura en esta zona localizada, queda
condicionado a que la misma esté correctamente anclada y ubicada. Debido a esto
es necesario tener presente la distribucién y propagacién de las tensiones en dicha
zona {ver Figura 6.2).

En la gran mayoria de los casos, el pilar es de seccién cuadrada y actia centrado en
el eje del muro, el cual simplificadamente se analizan los esfuerzos de traccién sélo
an una direccion (andlisis bidimensional). Pero en ocasiones el pilar en sentido
transversal es mas ancho, ya sea por razones resistentes o simplemente
arquitectonicas, lo que obligaria a realizar un andlisis mas real, estudiando el reparto
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de tensiones en forma espacial, contemplando las dos direcciones para dichas
tensiones, Z, y Z;, tal y como se indica en la Figura 6.3.

—x
——

a) b) <)

Figura 6.2. Representacion de estados de tension, correspondientes a la aplicacion
de una carga vertical de un pilar de fachada en un muro de sétano: a)
trayectonas de las tensiones principales, b) distribucion de las tensiones
transversales de traccion o, y ubicacion resultante de dichas tensiones
Zy, ¢) isobaras de las tensiones de traccion (la zona rayada corresponde
a las bielas de compresion).

p
?|' | ; T ' [ '
w - :

DIRECCION 2 DIREGCION ¥

Figura 6.3. Distribucion tridimensional de tensiones en un muro de sétano, por la
accion de pilares de fachada.
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Las distancias x a la superficie de aplicacion de las cargas, s6lo son iguales cuando
en las direcciones de z e y, existe la misma relacion entre el ancho de la carga y el
espesor del elemento. Para los pilares de fachada en contacto con un muro de
sotano, las reiaciones citadas son diferentes y, con ello, también ia magnitud y
ubicacién de Z, y Z,, lo cual debe tenerse en cuenta en el proyecto de este tipo de
estructuras,

Estudios realizados por Zielinski, L. y Fessler, E. O., en vigas y muros de hormigén
armado, demostraron que para el estado li, las fisuras que comenzaban en la zona
de maximas tensiones de traccion, se prolongaban en direccion de la superficie
cargada, hasta la zona originariamente solicitada por tensiones de compresién. Si en
dicha zona faltase armadura, y se continuase aumentando la carga, se produciria la
rotura lateral de la zona sin armar. Por tanto, la armadura en la zona cargada
localmente, debe prolongarse mas alla del borde cargado, mediante suplementos a

la ammadura calculada para absorber los esfuerzos de traccién en el borde superior
del muro.

Otro aspecto a comprobar, es la resistencia de disefio de muros de sétano sometidos
a cargas axiales de compresiéon ¢P  expresada en N, que de acuerdo al American

Concrete Institute (AC! 318-99), recomienda que, deba calcularse mediante la
ecuacion siguiente:

i k-:,)z

donde,

' Resistencia especificada a la compresion del hormigdn, expresada en MPa.

Ag. Area total de la seccion en mm?.

/. Distancia vertical entre apoyos en mm.

h: Altura total del elemento en mm

¢ Factor de reduccion de la resistencia (para flexién, compresién, corte y
aplastamiento en hormigén simple estructural debe ser 0,70).



El factor k de longitud efectiva debe ser:

. Para Muros arriostrados en la parte superior e inferior con el fin de evitar el
desplazamiento lateral y,
a)  Restringidos contra la rotacion de uno o0 ambos extremos {superior y/o inferior)

b} No restringidos contra la rotacion de ambos extremos

6.2. PROCEDIMIENTOS PARA DETERMINAR LAS TENSIONES PRODUCIDAS
POR LAS CARGAS LOCALIZADAS.

En los muros de sétano, los procedimientos habituales para determinar las tensiones
en vigas o secciones de pequena esbeltez, no son aplicables, porgue por efecto de la
carga transmitida por los pilares de fachada, hace que las secciones no se
mantengan planas (hipétesis de Bernoulli-Navier o Kirchholf) y por ende, adn para un
material idealmente elastico, la distribucién de las tensiones o, ya no es lineal. En
estos casos tampoco es posible despreciar las componentes de tensidn o, y 1.
Debido a esto es necesario determinar todas ias condiciones de equilibrio y de
compatibilidad de los esfuerzos intemos.

Existen diversos métodos para determinar el estado tensional, que originaria una
carga localizada en la coronacion de un muro de sétano, en el que bdsicamente
pueden resurnirse en los siguientes:
6.2.1. Métodos basados en soluciones tedricas.
Una de las soluciones mas rigurosas para un sélido tridimensional, fue obtenida por

K. T. Sundara Raja Jyengas, 1969, basandose en la teoria de la elasticidad
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tridimensional, obteniendo la solucién en forma de vector de Galerkin, cuyas
componentes se representaron mediante series dobles de Fourier.

Para el caso de un estado plano de tensiones {andlisis bidimensional) las
soluciones de Y. Guyon, 1971, S. R. Jyengar, 1960, t W. Schleeh, 1961, pueden
considerarse las mas rigurosas y representativas de las distintas investigaciones en
el tema.

6.2.2. Método basado en la teoria de los elementos finitos.

Como se ha comentado anteriormente, el método de los elementos finitos, presenta
multiples posibilidades de representar modelos de comportamiento complejo,
singularidades geométricas y mecanicas de los materiales. La investigacion en este
aspecto ha sido muy numerosa gracias al constante avance de los ordenadores y

programas de calculo sofisticados.

Entre los trabajos pioneros que podemos destacar como relevante, encontramos a
A. L. Yettram y K. Robbins, 1969.

6.2.3. Método basado en ia fotoelasticidad.

Para el caso de problemas planos {andlisis bidimensional), el procedimiento
fotoelastico es muy adecuado. M. Tesar, 1932, obtuvo mediante ensayos los
primeros resultados en esta linea de investigacion. Posteriormente los trabajos
realizados por M. Sargious, 1960, R. Hiltscher, 1967 y G. Florin, 1963 han
alcanzado resultados de sumo interés en la practica, de los que las distintas

formulaciones existentes en este aspecto, estan basados en dichas
experimentaciones.

6.2.4. Método basado en experimentacion en elementos de hormigén armado.

Este método, a nuestro juicio es el uinico que nos permite conocer la distribucion de
tensiones en un elemento de hormigén para los distintos estados de
comportamiento. La experimentacion nos permite ensayar y evaluar el verdadero
comportamiento de las ammaduras dispuesta en dicha pieza, con lo que junto con



las diferentes acciones solicitantes, logramos obtener y evaluar la sequridad de

ésta.

Los ensayos mas representativos en vigas de gran canto y de gran aplicabilidad en
las futuras lineas de investigacion recogidas en las distintas normativas, fueron
realizados en Stuttgart por Leonhardt, F, 1861 (Reimann, H., Betongelenke,
Versuchsbericht und Vorschlge zur Bermessung und konstruktiven Ausbildung).

6.2.5. Método basado en soluciones aproximadas.

El método mas representativo y valido, basado en una solucién aproximada es el de
biglas y tirantes, el cual es valido para el disefio en Estado Limite Ultimo de
agotamiento y el Estado Limite de fisuracidn (limitando la tensién de trabajo de la

armadura). La descripcién del método se detalla mas adelante.

6.3. RECOMENDACIONES DE ARMADO PARA LA ACCION DE CARGAS
VERTICALES SOBRE UN MURO DE SOTANO.

Para el caso de muros de sétano, las investigaciones realizadas en este tema son
escasas, ya que aunque para el caso de vigas pared o de gran canto existen
multiples trabajos de investigacion recogidas en las distintas instrucciones; no
sucede 1o mismo para los muros en los que las investigaciones realizadas son
diversas en sus planteamientos y en algunos casos conservadores en su resultado.

Segin Fiol Femenia, Francisco (1981), cuando en un muro de s6tano de una planta,
actien cargas verticales puntuales como es el caso de pilares de la estructura
superior, se debe tener en cuenta con relacién a la armadura, lo siguiente:

¢ Prolongar las amaduras longitudinales del pilar hasta la base de la
cimentacion.

s Disponer de armaduras horizomtales de refuerzo, con capacidad mecdnica
suficiente para resistir en cada cara un refuerzo equivalente a la mitad de la
carga N de servicio, transmitida por el pilar, segun se indica en la Figura 6.4.
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a 45.0°, > ‘45.0"{
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— oL l_
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"~ ARMADURA DE REPARTO —— ARMADURA DE REFUERZO: A, fu=Y-
Figura 6.4.

La armadura necesaria, se deberd disponer variable con la profundidad bajo el pilar,

segun dos lineas que arrancan de la base de aquél con un angulo de 45°.

Si aplicamos el andlisis que propuso Fritz Leonhardt (1977), para el caso de vigas
continuas de gran altura a los muros de sétano bajo la accion de cargas verticales,
las frayectoria de tensiones de traccién analizadas resultan muy aplanadas, (ver
Figura 6.5}, para este caso se recomienda que [a armadura superior de traccién se
prolongue sin escalonamiento sobre toda la longitud de!l muro de sétano, gue
también puede empalmarse por superposicion de apoyos.

TTTTTT 17T 7T 7177711

Figura 6.5. Distribucién de las trayectorias de tensiones principales en muros dé
sdtano, para la accién de cargas verticales.
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La amadura necesaria para cubrir los momentos en los pilares depende de la
relacién L/d y de acuerdo a la Figura 6.6, debe ser distribuida sobre la zona alta
traccionada, y por lo menos la mitad debe aparecer como parte de la armadura

distribuida en mallazo.

LD =2 LD =15 LD:10

Ced \L=D 20 Cmd, 11D 150 E= 11=tt 10D

F. : armadura necesaria
en la zona del pilar para

2
Z.encm
1 4 =1
a 2 8 g
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= 1 )
s -8 I
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Figura 6.6. Indicaciones para la distnbucién de la armadura pnncipal de traccién en
la zona de pilares de fachada en muros de sdtano.

Aproximadamente, para la determinacién de Z, se tiene:

3>i>}:>23 =0,15‘d-(2+i)
d d

I
<127, =045
d &

La mitad de armadura resistente puede cubrirse con barras de iongitud, de! orden de
0,8d 6 0,7 a 0,8 L (cuando L/d < 1) y con separacién entre barras de 10 a 15 cm {ver

Figura 6.7).
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armadura vertical débil - mas barras horizontales. solo bamas rectas en la amadura oincical

Figura 6.7. Recomendacion de armado para muros de sotano.

Segun Calavera, J., en la zona superior de un muro, se producen compresiones
horizontales, y en el resto tracciones horizontales, originados por la accion vertical
transmitidos por el pilar, ver Figura 6.8.

Figura 6.8.
(Tomada de Célculo de Estructuras de Cimentacion, 4* edicion - J. Calavera)

Simplificadamente, la resultante de estas tracciones, se pueden evaluar con la

siguiente férmula:
d
1'=03: Nd(l ——[:}
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Considerando L, la mayor de las luces contiguas al pilar considerado.
Con ello, el area de armadura distribuida uniformemente en el canto H del muro, o en
una profundidad L, por debajo de la coronacion si L; < H (L; < Lp), es:

ey

De todos los trabajos investigados, consideramos que en este Ultimo se contemplan
ademas recomendaciones aplicables para la gran mayoria de los muros de sé6tano
de edificacién, como son la de contemplar la armadura destinada a cubrir tensiones
de retracciéon y temperatura, aplicable para ser utilizada simultaneamente para
cualquier otro fin resistente, en particular para los estados limites Ultimos.

Ademés, si no se necesitase ninguna armadura suplementaria para cubrir la traccion
de la parte superior, siempre seria conveniente disponer un par de barras en
coronacion del muro, con objeto de controlar las fisuras de retraccion y temperatura.
El diametro de estas barras, estd en directa relacién a la altura del muro, como se

muestra en la Figura 6.9.

5 0 | RECOMENDACION:

:* 2¢p12paraH<5m
H 2p16paraS5m<H<8m
2¢p20paraH>8m

Figura 6.9. Recomendacioén para armaduras en la coronacion del muro.
(Tomada de Cédlculo de Estructuras de Cimentacion, 4? edicion - J. Calavera)
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6.4, METODO DE BIELAS Y TIRANTES APLICADO A LA ACCION DE CARGAS
VERTICALES SOBRE UN MURO DE SOTANO.

El método de bielas y tirantes tiene sus inicios casi en la misma fecha que el
hormigén estructural. Este método tuvo su primera aplicacion para el estudio del

comportamiento de un eiemento de hormigdn armado por Ritter en 1899.

Fundamentalmente este método fue aplicado para estudiar el funcionamiento a
cortante de una viga simplemente apoyada sometida a una carga uniformemente
distribuida, que Mérsch una década mas tarde analizd y complements.

Esta forma de explicacion del funcionamiento de una viga se generalizd a otros
fendémenos, como la torsion, el rasante, las cargas concentradas, las vigas de gran
canto, etc. Estos desarrolios se producen gracias a la aportacion tedrica y la
experimentacidn desarrollada por el propio Morsch y otros autores como Turlimann y

Leonhardt entre otros.

Durante los afios 80 los trabajos de P. Marti y J. Schlaich, basados en abundante
expefimentacion, sobre la determinacion de la capacidad del hormigén de slementos
sometidos a estados de traccién oblicua, han permitido el desarrollo de la teoria de
los campos de compresiones y la obtencion de una formulacion continua para
elementos de hormigdn armado fisurado, sometido a tensiones normaies y

tangenciales planas.

6.4.1. Fundamentacién tedrica.

El método de las bielas y tirantes es un procedimiento que permite el disefio de
elementos lingales, superficiales o volumétricos de elementos de hormigén
estructural. La estructura se idealiza mediante un sistema (plano o espacial} de
barras biarticuladas, que intenta representar el comportamiento de la estructura o
parte de ella.

Debido a que el método esta basado en sistemas biarticulados, los elementos que
los componen trabajan a traccion © compresion pura. En la nomenclatura clasica
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del método, los elementos comprimidos se denominan bielas, mientras que los
elementos traccionados se denominan tirantes. La zonas de unidn entre bietas,
entre tirantes o entre bielas y tirantes se denominan nudos (ver Figura 8.10).

Tirante ’," "'\\ [ Nudo
\‘\f:_ h f
H

i

Figura 6.10. Modelo de bielas y tirantes.

"

6.4.2. Descripcién del método.

Para el proyecto y dimensionamiento de estructuras de hormigén, las secciones a
comprobar pueden dividirse en dos grandes grupos que son las regiones B donde
se aceptan las hipdtesis de Bernoulli-Navier o Kirchhoff, en las que las secciones
planas normales a la directriz se mantienen planas al deformarse y por otro lado
las regiones D (regionss de discontinuidad geométrica y estatica) en fas cuales
debido al efecto de una carga puntual o concentrada, el flujo de tensiones
inducido por 1a carga no responde en una determinada zona a las hipotesis
anteriormente mencionadas, sino mas bien, suele ser un flujo con una distribucidn
tensional y de deformaciones compleja (ver Figura 6.11).

El efecto que produce la accién de las cargas verticales sobre un muro de sétano

utilizando el método de bielas y tirantes, es un claro ejemplo de una region D,
especificamente una discontinuidad generalizada (ver Figura 6.12).
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Figura 6.12.

6.4.3. Modelo adoptado.

El modelo de bielas y tirantes adoptado para el estudio longitudinal de un muro de
sétano, representa el flujo de fuerzas dentro de la estructura, el cual ha sido
simplificado como una celosia de dos dimensiones, en el que se representa las
resultantes de compresiones (bielas) y las tracciones en la armadura (tirantes).

Para aplicar el modelo de bielas y tirantes al caso que nos ocupa, hemos considerado
una seccion central con simetria en ambos lados. Como se trata de una estructura
hiperestatica, es necesario determinar la distribucion de presiones del terreno

originada por la accioén de los pilares de fachada para que el sistema este en equilibrio.
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Este aspecto implicaria a nuestro juicio, un estudio muy laborioso que seria aplicable a

cada caso en concreto si se quisiese dar una solucion rigurosa.

En la Figura 6.13, se propone una de las posibles soluciones que se podrian obtener
utilizando el método de bielas y tirantes.

=i 1= -
. T =020p ] ' :
0l \ W T
=l Il \ I Il =
=T J - LA 11 =7 R
of—=F = e To = 0.00 pa.l Ak Ts =0.08 pa | _ 71 =]
— lr'q - N - ~ gl ~ -
9wl o “5 | o | . e | e s
i S T e P e e SOl s -
S [ ' hed [ | N [ - C’g !
| I || | | || | . T
|4 [ 1 | | || | L SR e
W | I | 1 LI I \|
," e vl | - | il —s -
RROESEEERE EEONEDEEINEECREACRBEEMEE LS
T ] I Pe
To =0.20 py.| 04, 02, 04, (T =020 po.l

Figura 6.13. Modelo de bielas y tirantes propuesta.
Con relacion a la Figura 6.12, la armadura superior de los vanos intermedios, se puede

determinar utilizando las recomendaciones de la Instruccion Espanola de Hormigon
Estructural EHE, en la cual.

T“ = 0,09 E Pd 1 = A_\- i .fm‘

Y para el caso de la armadura a disponer en zona de pilares.

T'k :O’Z-IJd -!=Ax-fm"

donde,

As = Area de la seccién de armadura en traccion

fya= Limite elastico de célculo del acero # 400 N/mm?®
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6.4.4. Comprobacion de nudos y bielas.

La comprobacion de nudos y bielas de acuerdo a la instruccién de hormigon
estructural EHE, se satisface si se comprueba la compresion localizada en apoyos.

Red ~

;E b,_; s f 2ed

& S-fzt‘d

di bi
donde:
Red Reaccién de calculo en apoyo extremo.
Rig Reaccion de calculo en apoyo interior.
8s, be Dimensiones del apoyo extremo (ver Figura 6.14).
ai, b Dimensiones del apoyo interior (ver Figura 6.15).
focd Resistencia a compresién del hormigén.

.f}."cu’ = O’ 70 -fm’

oz
)
\6\&? 'b?ﬁ,/
;\
g&‘ff) ~ - &v‘}.\/(’n'&
Sl N S/ K
et
L ~ %
~, 4
\\\ \\’/ - ,I
T By 4 Tia
‘(.\ ] : i ')’
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Figura 6.15.



6.5. ESTUDIO BASADO EN LA TEORIA DE LOS ELEMENTOS FINITOS.

Para estudiar el comportamiento que produce la accién vertical de los pilares de
fachada sobre la coronacién de un muro de sétano, se ha realizado un estudio
basado en la teoria de los elementos finitos, considerando los cuatro elementos que
intervienen en el andlisis, que son los pilares de fachada (de seccién 0,3m x 0,30 m)
el muro de sétano (de dimensiones 0,30 x 3,0 m), la cimentacién (de dimensiones 1,5
x 0,6 m) y el terreno (ver Figura 6.16).

AN

MAY 22 2004
20:59:51

. VOLUMES
VOLU NUM

B888.89 1062 1235 1407 1580
975.31 1148 1321 1494 1667

Figura 6.16. Elementos considerados en el andlisis a través de elementos finitos.
Las propiedades tenso-deformacionales utilizadas para los distintos materiales, se
resumen en lo siguiente:

o Las caracteristicas del hormigén adoptadas en los pilares, muro de sétano y

cimentacion, se definen de acuerdo a la Instruccién de Hormigén Estructural
Espafiola EHE.
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- Resistencia caracteristica de proyecto { f.x ): 25 MPa

donde se adoptara que f, = f4 + 8

- Modulo de elasticidad secante Ej; 8500-3/£,,. ; .
N/mn¥
- Coeficiente de Poisson {v}: 0,2

- Densidad {y): 2,5 t/m°

Para el calculo de secciones sometidas a solicitaciones normales, en los Estados
Limite Ultimos se adoptara ei diagrama pardbola rectangulo recomendado por la EHE.

Este diagrama, esta formado por una parabola de segundo grado y un segmento
horizontal {ver Figura 6.17), con el vértice de la parabola en el punio de la abscisa
cotrespondiente al 2 %. {deformacién de rotura del hormigdn a cornpresién simple) y el
vertice extremo del rectéangulo en la abscisa 3,5 por 1.000 (deformacion de rotura del
hormigdn en flexién). La ordenada maxima de este diagrama corresponde a una
compresién igual a 0,85 fy siendo fy la resistencia de calculo del hormigén a

compresion.

0,85 +feq N

I
|
]
I
]
I
]
!
I

b — — o . . — —

0
a

0.0020 ©,0035

Figura 6.17. Diagrama de calculo parabola-rectangulo

Como el objetivo de este estudio concreto es el poder estimar la distribucion de las
tensicnes en el hormigén sin llegar a la rotura de la pieza, no se ha considerado 2
aportacién de {a armadura en este casa, defando abierta una puerta para futuras

lineas de investigacion, con respecio a este tema.
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e Elterreno se modeliza discretizandolo en elementos finitos de tetraedros de 20
nodos (ver Figura 6.18), definiendo sus propiedades tenso deformacionales, y
un modelo no lineal mecanico y de contacto para analizar factores especificos
como lo son: asientos totales y diferenciales, plastificacion en el terreno y en el

contacto con la zapata.
Las propiedades y parametros del terreno considerado en el estudio son:

- Mbdulo de deformacién (E): 3.500 t/m?

- Coeficiente de Poisson (v): 0,3

- Peso especifico aparente (y): 1,9 t/m®

- Cohesién efectiva (¢): 0,5 t/m?

- Angulo de rozamiento interno efectivo (¢°): 33°

B ANSYS

MAY 22 2004

FRES-RIFM
19:27:48

888.89 1062 1235 1407 1580
975.31 1148 1321 1494 1667

Figura 6.18. Malla de elementos finitos.
La carga vertical de calculo considerada, corresponde a 100 t para los pilares

extremos que transmiten una presién de 1111,11 /m® a la coronacién del muro y 150
t para el pilar intermedio, que transmite una presién de 1666,67 t/m>.
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Si dividimos longitudinalmente el muro de sétano en 2 partes, observamos en las
Figuras 6.19 y 6.20 la distribucién de las tensiones verticales para la zona del pilar
intermedio y extremo respectivamente.

"NODAL SOLUTION

STEP=1
5UB =1
TIHE=1
5V [AVG)
RSV5=0

DHX =.001119
SHH =-1966
SHX =154.5

Figura 6.19. Distribucion vertical de tensiones para el pilar intermedio.

"HODAL SOLUTTON

STEP=1
SUB =1
TIME=1
5Y [AVG)
R3YS=0

DI =.00111%
HN =-1966
ML =154.5

Figura 6.20. Distribucion vertical de tensiones para el pilar extremo.
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En la Figura 6.21 se observa la distribucion horizontal de presiones para el pilar
intermedio.

HODAL SOLUTION

STEP=1
SUB =1
TINE=1
-1 (AVG)
RSY3=0

DX =.001119
SNy =-789.464
SMX =202.255

Figura 6.21. Distribucion horizontal de tensiones para el pilar intermedio.

6.6. EJEMPLO PROPUESTO.

Para estudiar y comparar los distintos métodos de célculo existentes para la
determinacion de la influencia que produce la accién vertical de un pilar de fachada
en la coronacion de un muro de sé6tano, hemos desarrollado un ejemplo préactico (Ver
Figura 6.22), comprobando la situacion mas desfavorable producida en el pilar
intermedio en un muro de sétano, con las siguientes caracteristicas.

e Altura de muro: 3,00 m

e Espesor: 30 cm

e Dimensiones de zapata: 1,50 * 0,60 m

e Longitud de muro: 20 m

e Distancia entre pilares: 5,00 m

e Axil de célculo (Ng) para pilares intermedios: 150 t

e Axil de calculo (Ng) para pilares extremos: 100 t
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Figura 6.22. Ejemplo de un muro de sdtano sometido a la accion vertical de los

pilares de fachada.
6.6.1. Método 1. Femenia, F.
SiA =V 1 2=150/2=175

Para cumplir con el estado limite de fisuracién y limitar la abertura de fisura, la

tensién de trabajo del acero se limita a fys <400 N/mm?

Por lo tanto, As = 18,75 cm®. (ver Figura 6.23)

¢

1501

LT TTT

s

filEje ' 300 m

- ARMADURA DE REPARTO — ARMADURA DE REFUERZO AJ,,;% = 18,75 cm’
3.00m

Figura 6.23
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6.6.2. Método 2. Calavera, J.

Si, T=0,3-N,,[1—‘Zf} > T=0,3-150(

Para cumplir con el estado limite de Fisuracién y limitar la abertura de fisura, la

tension de trabajo del acero se limita a fyy <400 N/mm?, por lo tanto.

A -f,=4231 9 As=10,575 cm® (Ver Figura 6.24).

Li=50m Lz=50m

Nd = 1501

d=} .3(}I'Tl

f—

H=30m

Figura 6.24.

6.6.3. Método 3. Bielas y Tirantes.

Si partimos de la base de asimilar el muro de sétano como una viga de gran canto y

por tanto de gran rigidez, aceptaremos una distribucion uniforme. Como el muro de

sétano se hormigonara en varias tongadas, se considera su peso propio a efectos

de esfuerzos, situacion que no ocurriria en la zapata por lo que no se considerara el

peso propio de esta. Por lo tanto la distribucion por metro lineal del terreno sera:

100+ 1504150+ 150+100
pd = 20

+0,3-3,00-2,5=3475 t/ml
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Por lo tanto,

T,=009-p,-l=A;-f,=15641 > A;=3,91 cm?
Y para el caso de la armadura a disponer en zona de pilares.

T,=02-p,-1=A,-f,=34751 & As=8,69 cm? (ver Figura 6.23)

donde,

As = Area de la seccion de armadura en traccion

fya= Limite eléstico de célculo del acero * 400 N/mm?

0.30m
| =
) J [=5.00m ’IL
|
| T, =3475t i
o] | i I I o —
— 1 I 1 1 i | | | )
°l i ~7TR To = 15641 AL T. = 15641 7T~ S
(=] ) ey N~ s 7 - N b=
o | L= cp | ¢ Sy . | N g & | = g2 e
<l = i3 1 ~ » & o b ol — T a3 g
S = | | g | | e | \ | = = &
e | | | F l | | | || £ 2
¥ | | | l l | | | N |
|/ [ | I | [ | N
T !III' 7 1 | ! If e e ! ¥k ;a e | .|r|‘ I .! e — ! - —
[T11 EEIEEEIEANISEEEEEEEREIBAESEEEEE ESIIE
] = 3475 Yml .
[ 200 Li1oo | 200 | Pe m ,1
T, =3475t) 7 | 7 ——
Figura 6.25.

6.6.4. Método 4. Modelo de elementos finitos.

En la Figura 6.26 se observa la distribuciéon horizontal de presiones para el pilar

intermedio.

6-24



NODAL SOLUTION

STEF=1
SUB =1
TIME=1
52 (AVE)
REYS=0

DX =,001119
SMH =-789.464
SMIX =202,255

Figura 6.26. Distribucion horizontal de tensiones para el pilar intermedio.

Si analizamos una rebanada del muro de sétano de espesor 15 cm, la distribucion
de tensiones horizontal, varian desde valores cercanos a 300 t/m? en la coronacion
del muro hasta cero aproximadamente a 2/3 de la altura, por lo tanto:

i Tt T T+t T,
T, =24 —x2 ﬁ-‘ -0,15-23

H =150-0,15-2=45t

donde,

T,=A, fu @ As=11,25cm?

As = Area de la seccién de armadura en traccion

fya= Limite elastico de célculo del acero % 400 N/mm?

De este ejemplo practico, podemos concluir que los modelos de bielas y tirantes, el
propuesto por Calavera, José y la distribucion de tensiones propuestas por Fritz
Leonhardt, son los que mejor se aproximan a un estudio mas refinado basado en la
teoria de los elementos finitos.



6.7. CONSIDERACIONES Y RECOMENDACIONES FINALES.

Para resumir y poder dar unas recomendaciones practicas para estructuras de
edificacion, aplicables a un gran nimero de casos de muros de s6tano en los que la
accién de los pilares de fachada puede considerarse importante, hemos considerado
a través de las distintas investigaciones realizadas, contrastadas con los modelos

desarrollados en este trabajo, los siguientes aspectos:

Se recomienda evaluar la resultante de las tracciones originadas por la accién de un
pilar de fachada (ver Figura 6.27), con la siguiente férmula:

T:0,3-Nﬂ,[l—£)
L,

Considerando L, la mayor de las luces contiguas al pilar considerado y una
armadura distribuida uniformemente a 2/3 de la altura del muro.

A -f,,=03- Nd[l —f—’)

Donde,

As = Area de |la seccion de armadura en traccion

fya = Limite elastico de célculo del acero *400 N/mm?® (Para cumplir con el estado

limite de Fisuracién y limitar la abertura de fisura).
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1% |

La3L,

Figura 6.27.
(Tomada de Calculo de Estructuras de Cimentacion, 4° edicion - J. Calavera)

Ademas, si no se necesitase ninguna armadura suplementaria para cubrir la traccion
de la parte superior, siempre sera conveniente disponer un par de barras en
coronacion del muro, para controlar las fisuras de retraccion y temperatura, el
diametro de estas barras, estan en directa relacion a la altura del muro, como se

muestra en la figura 6.28.

20
T 8T e 4
] RECOMENDACION:
L
| | 2¢p12paraH<5m
d‘\ ) H 2¢p16paraS5m<H<8m
:. 2920 paraH>8m
L |
-
sl dlades o

Figura 6.28. Recomendacion para armaduras en la coronacion del muro.
(Tomada de Calculo de Estructuras de Cimentacion, 42 edicion - J. Calavera)
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Capitulo 7

CONCLUSIONES FINALES Y FUTURAS LINEAS DE
INVESTIGACION.

A continuacién se resumen las conclusiones mas significativas de la presente tesis:

« En el método como cuerpo rigido la ley de momentos flectores resultante en los
distintos casos estudiados, resulta muy diferente de la obtenida con los otros dos
métodos, incluso invirtiéndose de signo de los mismos {exigiendo armaduras en la
parte inferior del muro en tugar de la superior). Los resultados obtenidos para las
longitudes de muros de 40 y 100 metros, no resultan a nuestro juicio validos para
dimensionar las armaduras de los muros, por lo que nos parece que se debe
limitar el uso de este método a muros de pequefa longitud y con conciencia de

que el método resuita muy conservador.

« A medida que el terreno posee menos consistencia (terrenos medios y blandos),
fa gran rigidez def muro de sotano {comparativamente con la del terrenoj, es
capaz de repartir las presiones a lo largo de este, trasladando incluso parte de [a
carga de los pilares centrales a los extremos, produciéndose pues una
significativa variacion de esfuerzos en funcién de la rigidez del terreno. De esta
forma, a medida que los muros de sétano van aumentando de longitud, los
momentos flectores de los vanos mas cercanos a los extremos, van aumentando
en funcidn de la rigidez de la superestructura.

e En los terrenos duros, las presiones sobre el terreno se concentran cerca de las
cargas aplicadas por los pilares en contacto con el muro. Debido a esto, los
esfuerzos de flexidn longitudinal que se generan en ef muro son relativamente
independientes det resto de las variables {longitud det muro de sétano y rigidez de
Ja superestructura) y por lo tanto los resultados obtenidos para las distintas
combinaciones no presentan variaciones importantes.
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Con relacion a los asentamientos producidos en el terreno por la accidon de las
cargas de la superestructura, el Unico método que proporciona valores que
puedan considerarse razonables, es el basado en una respuesta del terreno a
través de elementos finitos, que utiliza un espacio elastico de Boussinesq, con la
posibilidad de que aparezcan zonas pldsticas cuando las solicitaciones alcancen

valores que sobrepasen ia capacidad resistente del terreno a esfuerzo cortante.

De los tres elementos que intervienen en ef andlisis (superestructura, muro de
sétano y terreno), es la rigidez y deformabilidad del terreno la que mds condiciona
el disefo.

Al considerar en el estudio muros de sétano de mads una planta, no se aprecian
diferencias significativas con relacién a los esfuerzos y deformaciones de los
muros con un solo sétano, debido a que estos poseen ya una gran rigidez en

comparacion con los demés elementos (superestructura, cimentacion y terreno).

Al comparar los distintos métodos de caiculo {método de cuerpo rigido, método de
Winkler y método de elementos finitos), el método de cuerpo rigido de resultados
claramente diferentes y conservadores con relacién a los otros métodos, que se
consideran mds precisos. Las diferencias son mas notorias en la ley de momentos
flectores que en la de esfuerzos cortantes.

Del estudio de sensibilidad en la separaciéon de juntas de dilataciéon que se ha
efectuado a los muros de sétano en el presente trabajo (20 m, 40 m y 100 m), con
relacion al andlisis del muro en su plano longitudinal recogiendo en su coronacion
las acciones de los pilares de fachada, se deduce que no existen diferencias
significativas que obliguen a realizar un andlisis exhaustivo del tema si que pueden
ser determinantes os esfuerzos generados por los efectos de la retraccion y la
temperatura, que quedan amparados por las distintas normas de disefio y que
queda fuera del alcance de la presente tesis.

El método de Winkler es una herramienta muy fiable en la determinacién de
esfuerzos, no asf en determinacién las presiones y asientos que se originan en el
terreno. Es necesario realizar correcciones en el coeficiente de balasto para tratar



de ajustar, aproximadamente, los asientos del muro de sétano con los estimados

con los otros metodos mas precisos.

FUTURAS LINEAS DE INVESTIGACION.

« Profundizar el estudio a traves de métodos numéricos, considerando la real
aportacién de la aimadura en los elementos de hormigén armado, analizando
su comportamiento a través de instrumentacion las deformaciones vy

fisuraciones obtenidas.

e Estudiar en el laboratorio modelos a escala de muros de sétano cargados en la
coronacion, simulando la accion de pilares de fachada y contrastar dichos

resultados con los modelos tedricos.

¢ Analizar el comportamiento de muros de sétano frente a la accidon de los

empujes del terreno, sobrecargas y nivel freatico en su trasdés.
e Estudiar la influencia del coeficiente de empuje al reposo de los terrenos (Ko),
contrastandolo con mediciones realizadas “in situ”, como es el caso de ensayos

presiométricos.

o Estudiar los muros de sdtano cimentados sobre pilotes o técnicas de

cimentaciones especiales como inyecciones o micropilotes.
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Apéndice 1

ESTUDIO TEORICO Y EXPERIMENTAL DE CONTRASTE EN LA
DETERMINACION DE ASIENTOS PARA LOS METODOS
BASADOQS EN LA TEORIA DE LOS ELEMENTOS FINITOS Y DEL
COEFICIENTE DE BALASTO.

De acuerdo a lo comentado en la presente tesis, el método del coeficiente de balasto
se presenta como una herramienta util para simular el comportamiento del terreno, en

el andlisis de una estructura de cimentacién.

La simplicidad del metodo ampliamente explicado en el presente trabajo, es una
herramienta fiable para la obtencién de esfuerzos de una estructura de cimentacion, y
que sblo en casos particulares difieren con relacién a un andlisis mas riguroso. Esta
situacion no se cumple para el caso de la estimacion de asientos o deformaciones
diferenciales, ya que en la totalidad de los casos las diferencias son considerabies, por
o que hemos querido contrastar el método del coeficiente de balasto y un analisis
riguroso basado en la aplicacion de métodos numéricos a través de un caso practico
en el cual las caracteristicas geoteécnicas del terreno y las deformaciones reales
obtenidas han sido determinadas a través de ensayos y mediciones “in situ”.

1. DESCRIPCION DEL ESTUDIO.

El caso practico se refiere a la precarga de un terreno, mediante la construccién de
un terraplén de prueba de 20 *20 m y de altura 3,0 m {ver Fotografia N° 1}, en una
obra civil realizada en la localidad de Mélaga.



Fotografia 1. Terraplén de prueba.

Para definir la estratigrafia del terreno y sus caracteristicas geotécnicas se han
realizado 5 sondeos a rotacion con la correspondiente toma de muestras inalteradas
en los materiales compresibles, 3 ensayos continuos de penetraciéon estatica con
medida de la disipacion de las presiones intersticiales (CPTU) y 25 ensayos
continuos de penetraciéon dinamica tipo Borro.

En base a toda la informacion geotécnica facilitada por los distintos ensayos puede
establecerse que los suelos susceptibles de producir asientos significativos
corresponden a depdsitos aluviales de materiales finos (limos, arcillas y arenas finas)
que solo estan consolidados para el peso propio de todos los estratos situados por
encima de ellos, es decir que la maxima presién vertical a que han sido sometidos
corresponde a la presién efectiva vertical actual. Esta circunstancia queda
perfectamente puesta de manifiesto en los ensayos de penetracién estaticos CPTU.

Debido ademés a la situacién del nivel fredtico, practicamente en superficie, las

tensiones verticales efectivas se generan con la densidad sumergida del suelo Y
dados los indices de huecos tan elevados detectados en las muestras de 10S
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materiales mas finos (indices de huecos mayores que 1 y en algunos casos
densidades secas cercanas a 1 t/m°) las densidades sumergidas resultan muy bajas.

En principio puede decirse que todo el conjunto de estratos situados entre la
superficie del terreno y la cota de aparicion de la roca presentan una compacidad
muy reducida (los ensayos de penetracion SPT oscilan entre N =2 y N = 7 en
cualquiera de ellos), si bien resultan mejorados en cuanto a sus caracteristicas de
densidad, deformacion y resistencia en funcién de la cantidad de arena y grava que
puede presentarse en algun estrato. Incluso dentro de un mismo estrato las muestras
pueden presentar caracteristicas diferentes en funcién de la mayor o menor fraccion

fina que posean.

Para caracterizar pues los estratos se ha acudido al estudio comparativo de los
ensayos de penetracion continuos, que nos reflejan mejor las caracteristicas globales
del mismo, con los resultados de los ensayos edométricos y triaxiales de las
muestras inalteradas, extraidas preferentemente de los materiales mas finos, limosos
y arcillosos, que en principio permiten cuantificar mas acertadamente sus
caracteristicas.

De esta forma y tratando de confeccionar un modelo que represente lo mas
acertadamente posible una amplia zona del solar estudiado, se ha definido una
seccion longitudinal que pasando por los sondeos N® 2 y 3 atraviesa la totalidad de
la parcela, lo que permite analizar con un solo estudio los asientos totales y
diferenciales en funcion de los distintos espesores de los suelos blandos y de sus
caracteristicas. Como elementos de contraste para definir espesores de cada tipo de
estrato se cuenta con los ensayos de penetracion realizados en las proximidades de
cada sondeo, segun se indica en la Figura 1.

La estratigrafia media adoptada para el estudio de la precarga, teniendo en cuenta
los criterios indicados anteriormente se resume en la siguiente:

e Un primer estrato denominado (1) de 2,0 m de espesor de suelo natural
afectado por raices, de caracter no antrépico. El nivel fredtico, de acuerdo con
los datos de los sondeos, se supone a medio metro por debajo de la superficie

del terreno.
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e Una alternancia de depdsitos aluviales heterogéneos que de una forma
simplificada pueden subdividirse en capas limo-arcillosas ¢ limo-arenosas, con
intercalaciones de gravillas, arenas y gravas. La presencia de estas ultimas
pueden resultar localmente determinantes en cuanto a la magnitud vy
especialmente en cuanto al tiempo en el que se desarrollen los asientos. Estos

estratos se han denominado con los nimeros (2), (3), (4), (5) y (6).

A efectos de célculo de asientos se han establecido, de acuerdo con la estratigrafia
de los sondeos y los ensayos de penetracion estaticos continuos, dos estratos
compresibles denominados (4) y (6), de espesores linealmente variables entre los
detectados en los sondeos, separados por capas permeables con respecto a las
mismas, denominadas (3) y (5), con espesores también linealmente variables.
Inmediatamente por encima del estrato (3) se ha definido el estrato (2) de naturaleza
similar a los suelos compresibles, pero que presenta un cierto grado de
preconsolidacién, que ha sido determinado en las tres muestras ensayadas en cada
uno de los sondeos y que como se vera mas adelante presenta unos modulos de
deformacion mayores que el resto de los suelos blandos.

e El estrato de roca resistente formada por esquistos, aparece a profundidad
variable segun las zonas.

Terraplén
de prueba

Z

(i
Sondeo 3
t'r: i %,

Figura 1. Perfil considerado para el estudio

2. PARAMETROS GEOTECNICOS CONSIDERADOS.

Las caracteristicas geotécnicas del terreno, se han dividido de acuerdo a su
estratigrafia de la siguiente forma:
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Estrato (1)

Se define en los sondeos como “suelo vegetal” formado por arcillas limosas con

arenas marrones.

No existiendo muestras inalteradas de estos terrenos se han asignado
empiricamente los parametros de deformacion siguientes, contrastados por los
ensayos de penetracion y las caracteristicas del resto de los suelos blandos:

?snt = 1!8 ﬂma
En~ 2,5.R, = 50 Kg/lcm?®
o=27°

c=1tm?

Estrato (2

Corresponde este estrato a una capa de limos arenosos marrones con una cierta
preconsolidacion. En las tres muestras extraidas en el sondeo 3 el suelo ha sido
clasificado como no plastico. Al ser la presion de preconsolidacion superior en todas
las muestras ensayadas a la presion vertical efectiva actual en el terreno, los
asientos discurriran por una rama paralela a la de descarga del ensayo edométrico,
hasta que se supere a la presion de preconsolidacién.

Muestra de 3,00 a 3,60 m del sondeo 1

La presién de preconsolidacion es del 1,08 Kg/cm?

El peso especifico de las particulas para todas las muestras ensayadas resulta:
Y= 2,67 t/m®
El indice de huecos inicial de la muestra en el terreno:

e,=0,78
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La densidad saturada del suelo resulta:

¥sat =2_’6_7+_0.’2§ o 1‘94 umS

1i+0,78

La presidn vertical efectiva antes de extraer la muestra {considerando una densidad
media del estrato de 1,9 Ym® y la profundidad del nivel freatico detectada en el

sondeo resulta:
oo ~ 0,45.1,8 + (3,30 — 0,45). 0,9 = 3,4 Ym?

Mientras no se supere la presién de preconsolidacién, Ac’~0,73 Kg/em?, los

asientos discurnrdn por una rama de pendiente Cs = 0,041

El mddulo edométrico en carga sera:

Ao~ C..log 2227 604110234073 _ 6 0o
(o 0,34
£= Ae = 0,02 =0,011 = Ao =g‘E = En, =66 ngcm2
I+e, 1+0,78 E, E,

Muestra de 3,00 a 3,60 m del sondeo 2

La presién de preconsolidacion es del 1,42 Kg/em?

El indice de huecos inicial de 1a muestra en el terreno:
e, = (0,645

La densidad saturada del suelo resulta:

Year =M =2,01 vm®

140,645

A6



La presidn vertical efectiva antes de extraer la muestra resulta:
6o ~0,70.1,8 + {3,830 - 0,70). 0,9 = 3,6 t/m?

Mientras no se supere fa presién de preconsolidacién, Ac’~1,0 Kg/lcm?, los asfentos

discurrirdn por una rama de pendiente C; = 0,033

E! mddulo edométrico de carga sera:

A ~ Cs . Tog 02T 0 04110g 22300 _ ¢ 004
o', 0,36
£= ae_ _ —(&5—=O.O15=A¥‘— _LOO - E,=68 Kgicm®
l+e, 140,645 E E,

Muestira de 7,40 a 8,00 m del sondeo 3

La presién de preconsolidacion es del 2,01 Kg/em?®

El indice de huecos inicial de la muestra en ei terreno:
e, = 1,028

La densidad saturada del suelo resuita:

2,67 +1,
-Ysal =___£§' = 1 ,82 t/ma
1+1,028

La presion vertical efectiva antes de extraer la muestra resuita:

6'o ~ 0,50.1,8 + (7,70 — 0,50). 0,9 = 7,38 t/m°

Mientras no se supere la presién de preconsoiidacién, Ao'~1,33 Kg/cm? los
asientos discurrirdn por una rama de pendiente Cs = 0,067

El médulo edométrico en carga seré:

A7



W HAO! +1,
bl R 0,067.&09M= 0,025

{ s i~

Ae 0,025 0.013 = Ag' 1,00

Ae ~ Cs . log

£

T lte, 141028 E E

L) it

= En =77 Kglem?

Se adoptan los siguientes valores medios representativos del estrato:

Yr=1,9 m®
En =70 Kg/cm?®
¢=17,5°
c=4tm?

Estrato (3

La columna del sondeo describe este estrato como una capa de arenas con gravas
y gravillas, con intercalaciones del material fino de limos arcillosos grises, lo que se
confirma en los bajos resultados de los ensayos SPT realizados en la matriz fina ( 4

y 15).

A falta de ensayos sobre muestra inalteradas se le asigna a efectos de célculo los
siguientes parametros medios, contrastandolos con los valores empiricos deducidos
con los ensayos CPTU:

Yo = 1,9 /m?

En =170 Kg/cm®
¢=30°
c=1tm?

Estrato (4)

Este estrato corresponde a una capa de limos arcillosos con intercalaciones de
arena fina gris con una densidad muy baja. Todas las clasificaciones de las
muestras ensayadas corresponden a suelos CL-ML (de acuerdo al sistema de
clasificacion de suelos USCS) con tres de las muestras no plasticas. Los ensayos
de penetracién SPT presentan valores muy bajos (4, 5, 2, 4, 3, 5, 5, con media de
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4) acordes con resistencias por la punta de los CPTU del orden de 10 Kg/cm?. Las
densidades secas en las muestras de mayor contenido de finos rondan el valor de 1
t/m3, lo que refleja su baja compacidad y alta deformabilidad.

Todas las muestras estan consolidadas exclusivamente para sus niveles actuales
de presién vertical efectiva, por lo que para los nuevos incrementos de carga, los
asientos discurriran a partir de las condiciones iniciales de la muestra en el terreno
(6'0,€0) por una rama con pendiente igual a la de la rama noval de carga, que a
efectos practicos puede considerarse sensiblemente igual al coeficiente de
compresion C. de la curva edométrica del laboratorio, sin realizar la correccidn del
42% e,.

Para incrementos de tensiones del orden de 1 Kg/cm? por encima de la situacién

actual, los parametros de deformacion de las muestras ensayadas serian las
siguientes:

Muestra de 6,00 a 6,60 m del sondeo 1

El indice de huecos inicial de la muestra en el terreno:

e, = 1,281

La densidad saturada del suelo resulta:

2
Ysa =M =1,73 tme
1+1,281

La presién vertical efectiva antes de extraer la muestra resulta:

o’ ~ 0,45.1,8 + (6,30 — 0,45). 0,9 = 6,1 /m?

Pendiente de la rama de compresidn noval:

C.=0,371
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El médulo edométrico en carga sera:

o'y +A

Ae~ Gy .log 0T 0 37110g 201+ 100 _ 4 156
g, 0,61
£ = Ae _ 0156 = 0,068 = Adt _1%0 = Eqn =15 Kg/lcm?®
1+e, 1+1281 E, E,

El incide de huecos at final det proceso de carga sera:
e=1,281-0,1566=1,125

El médulo edométrico en descarga para una reduccin de 0,5 Kg/icm®

(aproximadamente la retirada de la precarga} sera:

Ae ~Cs . log — 0= - 0,061.l0g LOT_ _5.0008
o'y-AC 111
l+e, 1+1]125 E, E,

Es decir el médulo edométrico en descarga es del orden de 6,7 veces mayor que en

carga.

Muestra de 12,00 a 12,60 m dei sondeo 1

El indice de huecos inicial de la muestra en el terreno:
€, = 1,04

La densidad saturada del suelo resulta:

?saizm = 1,81 Um3
1+104

La presién vertical efectiva antes de extraer [a muestra resulta:
o’o ~ 0,45.1,8 + {12,30 - 0,45). 0,9 = 11,46 Ym?
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Pendiente de ia rama de compresién noval:
C.=0,257

El médulo edométrico en carga sera:

1 +A 1
A6 ~ C, . tog Z9BT _0 257 1og M2 H L0 _ 4 47
A 115
07 Ao’ 1,
eo Be 007 0,0343= 2% L Em =29 Kg/cm?
l+e, 1+1,04 E, E,

El incide de huecos al finat del proceso de carga sera:

e=104-0,07=097

El mdédulo edométrico en descarga para una reduccion de 0,5 Kgiem?®
{(aproximadamente la retirada de la precarga) sera:

Ae ~ G, . log Yo _. 0,081.]0g£§= - 0,0093
o', Ao 1,65
g= D¢ 00093 o o0a7= AT 200 e 10 Kg/em®
1+e, 14097 E, E,

Es decir el médulo edométrico en descarga es del orden de 3,7 veces mayor que en
carga.

Muestra de 11,50 a 12,10 m def sondeo 2

El indice de huecos inicial de la muestra en el terreno:
&, = 1,631

La densidad saturada del suelo resulta:

_2,67+1631

w= -1.63Um°
T 1631
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La presidn vertical efectiva antes de extraer la muestra resulta:

6o ~0,70.1,8 + (11,80 — 0,70). 0,9 = 11,25 t/m’

Pendiente de la rama de compresion noval.

C. = 0,509
El médulo edométrico de carga sera:

r + L]
Ae ~ G, . log &T‘E:o,sog.logw =0,14
Q »
€= Ae = 014 = 0,053 = 9_0_' =EQ = En=19 Kg/(:l'l'l2
1+e, 1+1635 E, E,

El incide de huecos al final del proceso de carga sera:
e =1,631-0,14 = 1,491

El médulo edométrico en descarga para una reduccion de 0,5 Kgiem’
{aproximadamente la retirada de !a precarga) sera:

Ae ~ Cs. log ——aﬂ—-=0,031.log-2£§= 0,0036
o', —Ao’ 1,625
l+e, 14097 E_ "

Es decir el modulo edométrico en descarga es del orden de 8,7 veces mayor que en

carga.

En los ensayos de penetracién CPTU los valores del médulo de deformacion
confinado varia entre 40 y 60 Kg/cm?, con picos de hasta 100 Kg/cm? en las capas
intercaladas mas arenosas.

A efectos de calcuio se adoptan los valores medios siguientes:
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Yeat = 1,8 tr'm"

6 = 26°
¢c=1vm?

Estrato {5)

La columna de! sondeo describe este estrato similar al del estrato (3} con valores
del ensayo SPT en las zonas de matriz fina del orden de 5, es decir similar a los
obtenidos en fa otra capa. En los ensayos CPTU los valores del mddulo de
deformacién confinado resultan mayores, oscilando entre 150 y 250 Kg/em?2 con
intercalaciones de capas blandas.

A efectos de célculo se adoptan como media del estrato los valores siguientes:

Y =1,9 Um®

Em = 190 Kg/cm?
¢ =30°

¢ =1tm?

Estrato (6)

Por debajo de la capa de arenas y gravas con intercalaciones de material blando
aparece un esfrato de suelos finos compresibles que pasa desapercibido en los
ensayos de penetracion Borro, al quedar posiblemente falseados sus resultados por
el rozamiento del varillaje debido a la gran profundidad de los ensayos. En los
CPTU si se pone de manifiesto la presencia de un estrato blando de caracteristicas
muy similares a [as del estrato {4). En los sondeos Nos 1 y 2 se detecta también
una capa blanda con valores del SPT del orden de 5.

A efectos de cdlculo suponemos un valor del mddulo edométrico similar al del
estrato (4} determinado para las condiciones iniciales correspondientes a la

profundidad el estrato.

Muestra de 24,00 a 24,60 m def sondeo 1
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El indice de huecos inicial de la muestra en el terrenc es:
8y = 1,04
La densidad saturada del suelo resulia:

Tm:w =1,81 tm?
1+1,04

La presion vertical efectiva antes de extraer la muestra resulta:
o'o ~ 0,45.1,8 + (24,30 — 0,45). 0,9 = 22,27 t/m?
Pendiente de la rama de compresion noval:
C.=0,257

El médulo edométrico en carga sera:

T + ]
Ae ~ C, . log ﬂ:o,zs'/.loggggo-: 0,04

1] L4

4 t
Ae _ 004 _ .o Ac_100

€= = =0, — => Em =50 Kg/em®
t+e, 1+1,04 E. E

Muestra de 14,50 a 15,10 m del sondeo 2

El indice de huecos inicial de [a muestra en el terreno:
e, = 1,631

La densidad saturada del suelo resulta:

2
Year =——’67 +1,631 =1,63t/m°
1+1,631



La presion vertical efectiva antes de extraer la muestra resulta:

oo ~ 0,70.1,8 + (14,80 - 0,70). 0,9 = 13,95 t/m’

Pendiente de la rama de compresion noval:

Cc = 0,509

El médulo edométrico en carga sera:

L A Ll
Ae ~ G, . log M=0,509.109M= 0,12
a, 1,4
Ae 1
E= = 0.12 = (0,046 = Ag =@ = Em =22 Kglom®
1+e, 1+1,635 E, E,

Los valores del mddulo de deformacién confinado en los ensayos CPTU oscilan
entre 60 y 80 Kg/cm?, por lo que a efectos de célculo se adoptan los valores
siguientes:

Yo = 1,8 m®

En = 50 Kg/cm?

¢ = 26°

c=1tm?

3. DETERMINACION DE ASIENTOS.

El estudio de las deformaciones en el terreno, producidas por la sobrecarga del
terraplén de prueba, ha sido analizado por tres procedimientos distintitos:

3.1 METODO DE LOS ELEMENTOS FINITOS.

La magnitud de las deformaciones producidas por el terraplén de prueba sobre el
terreno, se ha determinado a través de un estudio mediante el método de los
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elementos finitos, con la ayuda del programa computacional Plaxis 3D versién 1.0,
el cual a través de una simulacién tridimensional, nos permite la resolucion
numeérica de las ecuaciones que rigen el comportamiento tenso-deformacional de
un material elastoplastico y su interaccién con el terreno.

Los diferentes estratos del terreno y el terraplén de prueba se han caracterizado
como un material de comportamiento no lineal, suponiendo que alcanza
condiciones de plasticidad seguin el criterio Mohr-Coulomb, definido por el médulo
edométrico (En), el coeficiente de Poisson (v), la cohesién efectiva (c’), el angulo de

rozamiento interno efectivo (¢’) y la densidad saturada (y).

El continuo, se ha discretizado en 11044 elementos con 30971 nodos, formado por
tetraedros de 20 nodos (ver Figura 2).

Figura 2. Malla de elementos finitos.

Las condiciones de contorno que se han impuesto al modelo son: desplazamiento
horizontales impedidos en los contornos verticales y desplazamientos tanto
verticales como horizontales impedidos en el contorno de la base.

Los parametros de célculo adoptados en el estudio, se resumen en la Tabla 1.
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Estrato ¥ ¥ c ¢ Em v Ky Kn

Ne Wmd) (tm°) (Ym?) ©) (t/m?) (m/s) (mi/s)

1 1,80 1,80 1,0 27 1.000 0,30 1,0.107 3,0.10”
2 1,80 1,90 4,0 17,5 700 0,30 | 7,15.10" 2,4.107
3 1,80 1,90 1,0 30 1.700 0,30 1,0.10° 3,0.10°
4 1,70 1,80 1,0 26 350 0,30 | 1,0.10™° 3,0.10°
5 1,80 1,90 1,0 30 1.900 0,30 1,0.10° 3,0.10°
6 1,70 1,80 1,0 26 500 0,30 7,0.107" 2,1.107

Esquistos | 2,20 2,30 10 40 | 100.000 | 0,30 | impermeable | impermeable

Tabla 1. Parametros geotécnicos.

La posiciéon del nivel freatico (ver Figura 3), de acuerdo a lo expuesto en los

capitulos anteriores, se encuentra situado a la cota -0,50, suponiendo la cota 0,00,

la parte superior del estrato 1 (Terrenos vegetales).

Figura 3. Distribucion de las presiones de poros

Las deformaciones maximas obtenidas son del orden de 77 mm (ver Figuras 4 y 5).
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Figura 4.

Figura 5.
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Este estudio, permite analizar la evolucion de las tensiones y deformaciones a
medida que se vayan sucediendo las distintas fases, tratdndose de ajustar lo mas

posible al proceso constructivo previsto.

3.2. DEFORMACIONES REALES CON PLACAS DE MEDIDA DE ASIENTOS.

Es un sistema de gran utilizacion para determinar asientos bajo terraplenes,
generalmente estan constituidas por una base de acero y una serie de varillas

perpendiculares a la placa (ver Figuras 6 y 7).

TUBERIADE @=2 .5 cm.
PLASTICOESPONIOSO. " sanmwa
: A
& ZPPATADE HORMIGON - [ |2
—il

70 cm,

Figura 6. MONTAJE DE LA PLACA DE ASIENTO

A-19



ZONA COMPACTADA A MANO

tg a=1

Figura 7. Tipologia de la placa de asiento.

Esta placa se coloca horizontalmente sobre |la superficie del terreno natural (ver
Fotografia N° 2), después de retirar la capa superior del mismo y volver a rellenar
con arena limpia y apisonada de manera adecuada. A medida que se vayan
ejecutando las capas de relleno, se irdn afiadiendo mas varillas a la primera, fijada

previamente a la placa.

Fotografia 2. Placa de medicion de asientos.

A-20



La placa permite determinar el asiento total por debajo de ella, mediante una
simple nivelacion topografica.

MEDICION DE ASENTAMIENTOS DE LA PRECARGA
Asiento
Lectura diferencial Asiento aculumado
Fecha de Lectura mm mm mm
10/03/2004 7,516 0 0
17/03/2004 7,506 11,6 11,5
22/03/2004 7,502 10,0 21,5
25/03/2004 7,500 9,5 31,0
29/03/2004 7,497 7,0 38,0
01/04/2004 7,497 6,0 44,0
05/04/2004 7,493 5,8 49,8
12/04/2004 7,490 55 55,3
15/04/2004 7,488 4,0 59,3
19/04/2004 7,487 3,5 62,8
23/04/2004 7,487 2,8 65,6
26/04/2004 7,486 2,5 68,1
06/05/2004 7,483 2,0 70,1
13/05/2004 7,482 1,0 71,1
20/05/2004 7,478 0,8 71,9
04/06/2004 7,468 0,5 72,4

Terraplén de prueba

& — +
(s A T S S o A
SRR | . N SR - A A S - S 7

—— MEDICION DE ASENTAMIENTOS DE LA PRECARGA |
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3.3 METODO DEL COEFICIENTE DE BALASTO.

Para poder estimar las deformaciones verticales en el terreno por el terraplén de
prueba, en primer lugar se ha modelizado dicho terraplén a través de elementos

sélidos de 8 nodos conectados entre si, considerando los siguientes parametros:

'Ysat = 1 ,90 tl“'l3
E = 250 Kg/cm?
v=0,3

Figura 8. Terraplén de prueba.

La determinacién del coeficiente de balasto adoptado, se ha basado en el abaco de
Chadeisson (Ver Figura 9), en el cual de acuerdo al angulo de rozamiento interno
(¢") y la cohesién (c”) del terreno, y con relacién al modelo de comportamiento del

terreno Mohr-Coulomb, se obtiene el coeficiente de balasto.

A efectos de célculo se adoptan los pardametros siguientes, que més representen al

terreno:
o =27°
c=1tm?

= K = 2500 t/m®

A-22



1 ﬁh\.,___ Toog |
E\\\“\\\“‘:\f\f::
5 i \\ 6 |
S . s
g 1 e
_;CC_) § ! \ x\\
€6 s -,
% 20 \\\\ \\\
:\\ \\
T g \

10 é\\\\\\\ e""’o\
NN~
_;,,\_:\\4..\31-@‘%,“ \ G &N
I:f?\;\f:‘%::\';\y

; "\\‘3\\;?;“';\\\\\\\;?‘\\\\' \I \I

i 2 3 4 &5 8 7 8
2 .
K entm C' t/m (cohesion)

w0

Figura 9. Abaco de Chaidesson.

El valor del muelle que estara conectado al nodo correspondiente del terraplén de
carga, esta en directa relacion con el coeficiente de balasto adoptado y el area
tributaria del nodo (k = K- A).
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Figura 10. Muelles conectados a los nodos del terraplén de prueba.

Las deformaciones méximas de los muelles, originadas por el terraplén de prueba se
indican en la Figura 10.

I Joim Displacements
E Joint 1D 2337

| 1 2 3

| Trans 0,00337 000429 -0.01059 |
| fioln 0.00000 0.00000 0.00000 |

.

Figura 11. Deformaciones del terraplén de prueba
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Analizando la maxima deformacion vertical de 0,01059 m (10,59 mm), observamos
que dicha deformacion esta muy por debajo de la medida in situ.

Si estimamos un nuevo valor del coeficiente de balasto, del orden de 7 veces al

deducido del dbaco de Chaidesson (K = 350 t/m®), el valor de los asientos (ver Figura
12) se acerca mas a la realidad.

H Joint Displacements

| 1 2
Trans 0,00105 0.01759 -0.07187
Rotn 0.00000 000000 0.00000

Figura 12.

Con lo cual estariamos falseando dicho valor del coeficiente de balasto para que las
deformaciones obtenidas fueran vélidas.

4. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES FINALES.

Con relacion al estudio realizado, podemos observar que existe una diferencia
importante del entre la magnitud de los asientos utilizando el método del coeficiente
de balasto y los asientos registrados con las placas de medida de asientos o con un
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andlisis riguroso como el método basado en los elementos finitos. Esta importante
diferencia nos indica que el método de! coeficiente de balasto nos el indicado para
analizar cascos de asientos totales y diferenciales, por lo que para un estudio de este
tipo, se debera analizar con otros métodos mas rigurosos.

De acuerdo a los asientos producidos en el terreno por &l terrapién de prueba (72,4
mm}, analizado por el método de los elementos finitos (77,18 mm), podemos
observar que si logramos ajustar y caracterizar el terreno, a través de sus parametros
geotécnicos mas representalivos, la diferencia con relacion a los asientos registrados
con las placa de medida de asientos son del orden del 6,0 %, considerandose
admisible para estudios futuros.
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