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Estudios geotécnicos y trabajos de cimentacion

EJECUCION DE ESTUDIOS GEOTECNICOS Y TRABAJOS DE CIMENTACION
1 Estudio geotécnico definitivo

1.1 Aspectos generales

Uno de los aspectos fundamentales en la caracterizacion geotécnica de un subsuelo, es el uso de
terminologias comunes y de uso internacional, como es el Sistema Unificado de Clasificacion de
Suelos, SUCS propuesto por Casagrande, A. 1948 y presentado por la Norma Americana Estandar
de Pruebas de Materiales, designacion ASTM-D-2487, el mismo que sera empleado para definir y
analizar las series estratigraficas que conforman el subsuelo. El sistema SUCS ha sido considerado
como valido en la Norma Ecuatoriana de la Construccion, NEC-15.

1.1.1 Clasificacion de suelos, Sistema Unificado de Clasificacion de Suelo

El comportamiento de los suelos es complejo debido a la naturaleza granular y a la coexistencia
de particulas solidas con fluido intersticial que generalmente esta compuesto por mas de un fluido
(agua, contaminantes organicos e inorganicos, gases como ser, aire o metano, etc.). El entendi-
miento actual del comportamiento de los suelos ha evolucionado a través del siglo XX, incluyendo
esfuerzos efectivos (Terzaghi en los anos ‘20), coloides y arcillas (Goy, Chapman en los 10, Lambe
y Mitchell en los '50), dilatacion en corte (Taylor 1948 y Estado Critico con Roscoe, Schofield y Wroth
en los '60), fase fluida mixta y suelos no saturados (Bishop, Aitchinson, Fredlund y Morgenstern en
los '60). Una nueva etapa se anticipa actualmente con el estudio de la geo-quimica mediada por
microorganismos, Figura 1, (Santamarina C., 2004).

Terzaghi Aitchison Fredlund ?
Bishop Morgenstermn
(1920) (1962) (1967) (2077?)
A ! 4
IiEmEN l I I h’
1900 1850 2000 Tiempo
1. Sélidos 1. Sdlidos 1. Sélidos
2. Liquidos 2. Liquidos 2. Liquidos
(seco o saturado) 3. Gases 3. Gases
{parcialmente sat.) 4. Microorganismos

Evolucion de la concepcion de los suelos en la geomecanica
(LI LT ] --

Figura 1: El comportamiento geo-mecanico es afectado por la interaccion entre las diferentes fases en
el suelo

Fuente: (Santamarina C., 2004)
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Las distintas clasificaciones de suelos intentan capturar y describir este complejo material en vista a
aplicaciones especificas, con sus correspondientes necesidades: construccion de caminos y pavi-
mentos, agricultura, mineria o geomecanica. Las diferentes clasificaciones incluyen: 1) El sistema uni-
ficado de clasificacion de suelos, SUCS, 2) El sistema de la American Association of State Highway &
Transportation Officials, AASHTO, 3) El método propuesto por la Federal Aviation Administration, FAA,
4) el sistema de US Department of Agriculture USDA, y 5) La taxonomia del Eurocddigo, entre otros.

El sistema de la AASHTO (AASHTO M 145-82) fue originalmente desarrollado en los afos ‘20. Esta
basado en caracteristicas de estabilidad de los suelos empleados en la construccion de caminos. Se
fundamenta en distribucion granulomeétrica, limite liquido y limite plastico. Los tamices estandar #10,
#40y #200 (aberturas de 2 mm; 0,42 mm y 0,075mm respectivamente) son de vital importancia. El
procedimiento del Departamento de Agricultura de EEUU (USDA por sus siglas en inglés) clasifica
los suelos por la granulometria en un triangulo de textura considerando el contenido de arena, limo'y
arcilla. Aligual que la USDA, la clasificacion propuesta por la Federal Aviation Administration (FAA) no
contempla a las gravas en forma directa. El Eurocédigo 7, orientado al disefo geotécnico, propone
una clasificacion basada en los siguientes ensayos: contenido de humedad y densidad, densidad de
particulas, analisis granulométrico, limites de Atterberg, ensayo de indice de densidad para materia-
les granulares, dispersabilidad del suelo y susceptibilidad a congelamiento, (Santamarina.C 2004).

El andlisis detallado del SUCS en base al comportamiento fundamental de los suelos, se presenta
en la préxima seccion (1.1.2), seguida por la identificacion de parametros importantes que requieren
caracterizacion apropiada.

1.1.2 Analisis fundamental del Sistema Unificado

El Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos, SUCS (IRAM 10509 y ASTM D 2487 y 2488) es el
de uso mas extendido en la practica geotécnica. Fue inicialmente propuesto por Arthur Casagrande
en 1932, tentativamente adoptado por el Departamento de ingenieria de los EEUU en 1942 y definiti-
vamente presentado a la ASCE en 1948 (Casagrande 1932, 1948). La U.S. Army Corps of Engineers
comenzo a emplearla en 1953 en tanto que la U.S. Bureau of Reclamation lo hizo en 1974. Esta basa-
do en el analisis granulométrico y en los limites de Atterberg (limites liquido y plastico) de los suelos,
Santamarina C., 2004.

La primera y mas importante decision esta dada por el contenido de finos, definido como el corres-
pondiente a particulas de diametro equivalente menor a 0,075 mm, pasante del tamiz #200. Si menos
del 50% en peso del suelo pasa el tamiz #200, entonces el suelo es “grueso” y se subclasifica en
arena o grava usando el tamiz #4. De otro modo, el suelo es “fino” y se subclasifica en limo o arcilla,
usando los limites de plasticidad. La Figura 2 presenta un esquema simplificado del SUCS.

12
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_Peso propio y esqueleto Capilares

= Peso propio y esqueleto | Eléctricas

100 10 1 0.1 0.01 0.001 0.0001
(mm.) | | | | | | |
Didmetro
de particula 76.2 19.1 4.78 2.00 0.420 0.075 0.002* 0.0005
(mm.)
— grueso | fino a | medio I fino

GRAVA ARENA e L
Tamiz
(estandard 3in. 3/4in. #4 #10 #40 #200 Ensayo del Hidrdmetro
usA)

Suelo de grano grueso Suelo de grano fino
Simbolo | Descripcion GW_|{, GM cL CH Plasticidad
GC L OH i
& | GP 5 0 (Limites de Atterberg)
S | Arena S H Alta platicidad
M Limo b bl o - Linea A =
C Arcilla S PI= 0,73[(LL-20) L Baja plasticidad
o] Limos organicos E
'.rlan:illa“:#1 R sscM :II: g: Gradedon.
sp (Andlisis granulométrico)
‘\ W Bien graduados

D5 12 50 l 100 12C=3
Porcentajes de finos C,>4 (gravas)
Limite liquido= 50 C,= 6 (arenas)
P Mal/pobremente
graduado

Figura 2: Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos. Basado en el analisis granulométrico y
los limites de Atterberg. El tamaio de las particulas determina la naturaleza de las fuerzas que
gobiernan el comportamiento de los suelos. Fuerzas de naturaleza eléctrica (fuerzas atractivas y
repulsivas de van der Waals) predominan en particulas menores a 75 um (Tamiz #200),

Fuente: (Santamarina C., 2004)

La importancia del tamiz #200 se hace evidente cuando se analizan las fuerzas dominantes sobre
las particulas, incluyendo las de peso propio, las fuerzas debidas a los esfuerzos efectivos, fuerzas
eléctricas, y fuerzas capilares.

Desde el punto de vista del diseno, la velocidad de disipacion del exceso de presion de poros dis-
crimina entre analisis en condiciones “drenadas” o en condiciones “no drenadas”. Tipicamente, las
condiciones de carga “drenadas” estan asociadas a suelos de grano grueso, en tanto que las de
carga “no drenadas”, a suelos de grano fino. Sin embargo, un suelo de grano grueso, pero con la
presencia de solo alrededor de 10% de finos, ve afectada grandemente su permeabilidad, haciendo
que su valor cambie en 6rdenes de magnitud. Consecuentemente, el SUCS tiene un rango del 5% al
12% de contenido de finos que modifica la clasificacion de suelos. En efecto, un suelo granular con
relacion de vacios e~0,6 colmata su espacio intersticial con alrededor de 5% a 15% de finos. En la
ausencia de finos, el empaquetamiento de granos en suelos gruesos (gravas o arenas) depende del
coeficiente de uniformidad C,= D, /D, ; este determina las méximas y minimas relaciones de vacio
que un determinado suelo granular puede alcanzar. El coeficiente de curvatura ¢ = D,?/ (D,,D,))
agrega informacion acerca de la convexidad de la curva granulométrica, indicando la presencia de
diametros extremos, Santamarina C., 2004.
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Por otro lado, los limites de Attergerg son escogidos para clasificar los suelos finos. Estos ensayos
cuantifican la superficie especifica y la formacion de tejidos. Los ensayos de limites de consistencia
deben ser realizados con el mismo fluido que estara involucrado durante la vida Util del proyecto, ya
que diferentes iones y concentraciones afectan la capa difusa y las fuerzas de repulsion.

De lo expuesto y de acuerdo con los resultados de varias investigaciones desarrolladas en los Ultimos
15 anos, sobre la influencia en las propiedades mecanicas del contenido de finos en la matriz de
suelos granulares (arenas o gravas), en el capitulo 4.1.1 del documento de la Norma NEC-SE-CM,
se hace énfasis que las arenas o gravas que tengan mayor del 30% del peso que pase por tamiz No.
200 (suelos finos mayores al 30%) y que tengan limite liquido wL = 30% e indice plastico IP =215%,
se comportaria como suelo fino, es decir el comportamiento mecanico de estos suelos granulares
estaria controlada por la matriz de suelo fino.

1.2  Exploracion directa

Los resultados de las investigaciones in situ representan un punto critico para la estimacion del costo
de construccion de un proyecto. Una parte sustancial, frecuentemente mas de la mitad, de los in-
crementos de costo en obras publicas se debe a la insuficiencia de investigaciones en los estudios
geoldgicos-geotécnicos, estimandose que al menos un tercio de los proyectos sufren demoras por
esta causa (Tyrell et al, 1983), destacando la inadecuada planificacion de las investigaciones geotéc-
nicas y la incorrecta interpretacion de las mismas. Por otro lado, existe una predisposicion a consi-
derar «no rentable» de la inversion en investigaciones in situ y de laboratorio, dedicandose en general
presupuestos insuficientes. De aqui la incertidumbre que se llega a la construccion y los sobrecostos
y demoras en las mismas.

1.2.1 Estudio Geotécnico preliminar

Tiene como obijetivo definir las condiciones generales del sitio. Sirve como base para disefar la cam-
pana exploratoria necesaria para el estudio geotécnico definitivo. Esta etapa puede incluir revision
literaria de estudios geoldgicos o geotécnicos de la zona, asi como ciertos ensayos de campo y
laboratorio para determinar propiedades del sitio.

A continuacion se presenta el nUmero minimo de sondeos recomendados por la NEC-15.

Tabla 1: Clasificacion de las unidades de construccion por categorias

e o , . iy Segun las cargas maximas de
Clasificacion Segun los niveles de construccion .
servicio en columnas (kN)
Baja Hasta 3 niveles Menores de 800
Media Entre 4 y 10 niveles Entre 801 y 4000
Alta Entre 11y 20 niveles Entre 4001 y 8000
Especial Mayor de 20 niveles Mayores de 8000

Fuente: Norma Ecuatoriana de la Construccion (NEC-SE-CM 2015)
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1.2.2 El nimero minimo de sondeos

El nimero minimo de sondeos de exploracion se deberan efectuar en el terreno donde se desarrolla-
ra el proyecto; se definen en la Tabla 2.

Tabla 2: Numero minimo de sondeos y profundidad por cada unidad de construccién

CATEGORIA DE LA UNIDAD DE CONSTRUCCION

Baja Media Alta Especial

Profundidad Minima
de sondeos: 6 m.

Profundidad Minima
de sondeos: 15 m.

Profundidad Minima
de sondeos: 25 m.

Profundidad Minima
de sondeos: 30 m.

NUmero minimo de
sondeos: 3

NUmero minimo de
sondeos: 4

NUmero minimo de
sondeos: 4

NUmero minimo de
sondeos: 5

Fuente: Norma Ecuatoriana de la Construccion (NEC-SE-CM 2015)

1.2.3 Localizacion y profundidad de los Sondeos

La norma NEC-15 estipula lo siguiente respecto a los estudios geotécnicos: “profesionales que rea-
licen estos estudios geotécnicos deben poseer una experiencia mayor de tres (3) anos en diseno
geotécnico de cimentaciones, bajo la direccion de un profesional facultado para tal fin, o acreditar
estudios de postgrado en geotecnia”. Este debera estar encargado de elegir las posiciones de los
sondeos para el analisis geotécnico. La norma NEC-15 posee recomendaciones respecto a la longi-
tud de los sondeos, a continuacion se mostrara un ejemplo de posicionamiento para la estabilidad de
taludes. La Figura 3 muestra los sondeos recomendados para el diseno de la estabilidad de un talud.

o0 /
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Limites del sitio

110 - 1
_/ I
+ BHG6 BH3 BH7 .
. el [ B
100 1 5 l
Probable posicion
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-

(a) Vista en planta del sitio
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(b) Corte ‘A" - A’

Figura 3: Sondeos recomendados para el diseno de estabilidad de taludes

Como se puede observar, los sondeos buscan caracterizar correctamente la seccion transversal del
talud. Esto se debe a que las fuerzas actuantes ejercen en esa direccion; estos sondeos se deberan
complementar con una adecuada topografia para asi estimar correctamente la estabilidad. Adicio-
nalmente, los sondeos restantes se han colocado en el sitio donde se planea tener una estructura. La
profundidad de los sondeos se observa en la siguiente tabla recomendada por la NEC-15.

Tabla 3: Profundidad minima de los sondeos de acuerdo al tipo de cimentacion

Tipo de obra civil subterranea

Profundidad de los sondeos

Losa corrida

1.5 veces el ancho

Zapata

2.5 veces el ancho de la zapata de mayor dimensioén

Pilotes

Longitud total del pilote mas largo, mas 4 veces el diametro del pilote

Grupo de pilotes

e Longitud total del pilote méas largo, mas 2 veces el ancho del gru-
po de pilotes

e 2.5 veces el ancho del cabezal de mayor dimension

Excavaciones

Minimo 1.5 veces la profundidad de excavacion a menos que el criterio
del ingeniero geotécnico sefale una profundidad mayor segun reque-
rimiento del tipo de suelo

Caso particular: roca firme

En los casos donde se encuentre roca firme, o aglomerados rocosos o
capas de suelos firmes asimilables a rocas, a profundidades inferiores
a las establecidas, el 50% de los sondeos deberan alcanzar las si-
guientes penetraciones en material firme, de acuerdo con la categoria
de la unidad de construccion:

e Categoria Baja: los sondeos pueden suspenderse al llegar a es-
tos materiales;

» Categoria Media: penetrar un minimo de 2 metros en dichos ma-
teriales, o dos veces el diametro de los pilotes en éstos apoyados;

e Categoria Alta y Especial: penetrar un minimo de 4 metros 0 2.5
veces el diametro de pilotes respectivos, siempre y cuando se
verifique la continuidad de la capa o la consistencia adecuada de
los materiales y su consistencia con el marco geolégico local

Fuente: Norma Ecuatoriana de la Construccion (NEC-SE-CM 2015)
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1.2.4 Sondeo de exploracion manual, Calicata

Es el mejor método para observar a gran detalle las estratificaciones de suelo. Ademas de excava-
ciones manuales a cielo abierto, se pueden tomar muestras inalteradas de bloque de gran calidad,
realizando su extraccion de acuerdo al procedimiento indicado en la Figura 4. La muestra debe
ser sellada con parafina para conservar su humedad natural. Se debe ser cuidadoso para evitar el
colapso de la excavacion, no se debe realizar una excavacion sin soporte (o abatimiento de los talu-
des) de mas de 1.2 metros. Adicionalmente se deberan realizar ensayos de clasificacion de suelos
para determinar las propiedades indices del geomaterial, es decir, realizar ensayos de laboratorio en
muestras alteradas en cada cambio de geomaterial.

T Muestra lista
para su envio

Figura 4: Método de campo para la toma de muestras inalteradas en calicatas

1.2.5 Perforaciones con Ensayo de Penetracion Estandar (SPT)

Consisten en la ejecucion de perforaciones mecanicas de suelo en el sitio de implantacion del pro-
yecto o en las zonas donde se requiere investigacion. En la perforacion se ejecuta el ensayo SPT
(Standard Penetration Test) que consiste basicamente en contar el nUmero de golpes (N) que se ne-
cesitan para introducir un toma-muestras (cuchara partida) dentro un estrato de suelo (ASTM 1586).
El ensayo de penetracion estandar (SPT) es quiza el ensayo de campo mas utilizado en la carac-
terizacion geotécnica. Por lo general, este ensayo se utiliza para caracterizar depoésitos de suelos
granulares y arcillas de consistencia rigida, en las cuales la penetracion del tubo Shelby se vuelve
complicada. La prueba consiste en dejar caer de forma repetida un peso de 63.5 kg (140 Ibs) de una
altura de 76 cm (30"). Las fuerzas aplicadas en el peso son transferidas al muestreador tipo cuchara
partida, usando una serie de barras metalicas en el medio. En cada caida del martillo se transfiere
una cantidad de energia potencial (E*) para el peso, tedricamente equivalente a 475J (350 Ibf/pie). El
numero de golpes que se necesita dar con el martillo para penetrar los Ultimos 30 cm de un total de
45 cm de profundidad, se conoce como N,,.
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El valor obtenido de N en un ensayo de penetracion es inversamente proporcional a la energia trans-
ferida al muestreador (Schmertmann y Palacio, 1979). Como parte de la energia se pierde en dife-
rentes componentes mecanicos en el conjunto de barras, la medida de la energia aplicada sobre las
barras y el muestreador es muy importante. A fin de que la cantidad de golpes medidos en fuente sea
utilizada en aplicaciones de la ingenieria geotécnica, éstos deben ser ajustados por los efectos de la
energia del martillo, esfuerzo de sobrecarga y, en algunos casos, otros factores que influyen en los
resultados (McGregor y Duncan, 1998).

La medida del niumero de golpes puede ser normalizadaa N, 6 N, donde N, es la medida del nu-
mero de golpes corregido al 60% de la energia tedrica de la caida libre del el martillo y N, ., necesita
una correccion adicional de 1 tsf (100kPa) de esfuerzo de sobrecarga efectivo, que se utiliza para los

suelos arenosos.

N60 = Ncampn CE (CR CB CS]

Nyso = Negmpo G CulCr € C)
Dénde:
N o = medida del nimero de golpes obtenidos en campo,
C, = factor de correccion de sobrecarga,
C, = factor de correccion de energia,
C, = factorde correccion de la longitud de la barra,
C, = factor de correccion del diametro de la perforacion y
C. = factor de correccion de linea.

N

En el documento de McGregor y Duncan, 1998 se muestran los rangos de valores para los factores
de correccion.

Uno de los factores de correccion mas importantes es el factor de correccion de energia €, que tiene
una variabilidad de acuerdo al tipo de martillo utilizado para el ensayo, en la Tabla 4 se muestran los
valores de correccion CE recomendados y estudiados.

Tabla 4: Factores de correccion por energia, propuesto por Seed et al. 1984, Vera X, 2014.

Martillo Factor de correccion, C,
Automatic 1.3
Safety 1.0
Donut 0.75

Ademas del numero de golpes, durante la ejecucion de los sondeos y operaciones de muestreo, el
personal de campo debera tomar un registro de las actividades realizadas in situ; anotando la des-
cripcion visual del suelo para las muestras.
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Vera et al. (2014) midi¢ las diferencias en la energia transmitida por el martillo tipo Safety y el martillo
tipo Donut, utilizando acelerébmetros piezoresistentes y medidores de deformacion (Strain Gages).
La eficiencia de martillo Donut muestra una gran dispersion, en la misma profundidad del suelo,
mientras que el martillo de Seguridad no lo hace. El martillo Donut tiene un amplio espacio entre la
barray la cabeza del martillo y de este modo, durante la caida, la cabeza del martillo puede golpear
los costados de la barra lateral, perdiendo energia en el proceso. Por otra parte, esto es aleatorio y
dificil de explicar, incluso con el factor de correccion. El diseno martillo Safety no permite que estas
pérdidas de energia, Figura 5.

—

Martillo Donut |

-

* | Martillo Safety
5 ST

Figura 5: Tipos de martillos para ensayo de SPT

Comparando los dos martillos a una profundidad especifica del estudio, el valor N0 PATA el martillo
SPT Donut es 40-60% mas alto que para el martillo Safety. Debido a esta gran variacion aleatoria del
nivel de energia aplicada por el martillo Donut, no se recomienda su uso para las pruebas de SPT.
Sin embargo, como los sistemas de martillo y las condiciones del lugar varian, se recomienda medir
la energia del martillo SPT utilizando un sistema similar al descrito anteriormente, incluso cuando se
utiliza un martillo Safety en proyectos importantes.

Con el siguiente ejemplo se busca mostrar la importancia de las correcciones de energia:
Se tiene un talud conformado por un suelo arcilloso rigido saturado:
N = 14 golpes/30 cm (se usd martillo donut)

campo

S, disefio = 50 kPa (conservador segun graficas de correlacion que existe en la literatura técnica, 50
a 200 kPa)

Esfuerzo cortante inducido en la masa deslizante critico, t, . = 31 kPa
Donde el Factor de Seguridad ante falla rotacional es FS = 50/31 = 1.6
Si se usa un valor corregido por la energia, segun Tabla 4:

N,=075N =10, S, diseno = 30 kPa, entonces el Factor de Seguridad ante falla rotacional es:

campo

FS = 30/31 = 0.97
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1.2.6 Ensayos de Penetracion con Piezocono (CPTu)

Los resultados de los ensayos de cono estatico CPTu con medicion de presion de poro (ASTM D5778),
permite una excelente precision en la variacion estratigrafica. Como desventaja, se debe citar que
mediante estos ensayos no se obtienen muestras de suelo, y deberan ser correlacionados y agrupa-
dos con la informacion de los sondeos directos.

El ensayo CPTu se basa en un cono que avanza a una velocidad de 2.0 cm/s registrando de manera
digital y continuamente cada 10 mm tres lecturas independientes como la resistencia de la punta de
cono (q,), la friccion lateral (f) y la presion intersticial dinamica (u,). Durante el CPTu, se estima el nivel
freatico al detener el avance de la punta de cono en un estrato arenoso permitiendo que el cono haga
de piezémetro y asi calcular la presion hidrostatica. Posteriormente, se pueden interpretar los datos
recolectados para estimar propiedades, realizar analisis de licuacion, obtener perfil de capacidad de
pilote (Q) vs profundidad (z), estimar capacidad portante de cimentaciones superficiales (q,,), calcu-
lar permeabilidad de suelos (k,), o realizar control de calidad en un tratamiento de mejora de terreno.

Utilizando estos equipos es posible realizar pruebas de disipacion de presiones de poro que consis-
ten en parar la penetracion del cono y registrar la disipacion de presion de poro y el tiempo. Estas
presiones de poro se representan en funcion de la raiz cuadrada del tiempo y a través de la técnica
grafica sugerida por (Robertson y Campanella, 1989) se obtiene el tiempo que corresponde al 50%
de la consolidacion.

El valor del coeficiente de consolidacion en direccion radial u horizontal se calcula por la teoria de
(Houlsby y Teh, 1988) usando la siguiente ecuacion.

T‘TZ . [?95

Ch = (1.1)

tSO

Dénde:
T = factor tiempo dado por Houlsby y Teh (1988) que corresponde a la posicion de la presion de poro
r = radio del piezocono

I = indice de rigidez, igual al modulo de corte G secante (para el 50% del esfuerzo de la falla, G,
dividido para la resistencia al corte no drenada de la arcilla (S );

t., = tiempo correspondiente al 50% de la consolidacion.

Muestreo de Campo

Para caracterizar correctamente los estratos de suelo, se deben tomar muestras del material del
subsuelo.

Muestras Alteradas

Las muestras alteradas, generalmente son obtenidas utilizando un muestreador tipo cuchara partida
en el ensayo SPT. Las dimensiones de distintos muestreadores tipo cuchara partida se muestra en
la Figura 6. Se catalogan como alteradas por que se pierde la estructura, pero son utilizadas para
ensayos de clasificacion y otros ensayos de suelo.
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A 864 34 E 34.9 13/8
B 610 24 F 50.8 2
C 178 7 G 38.1 1%
D 76 3 H 19.0 3/4

Figura 6: Esquema de tipos de cuchara partida

En las series de suelo granulares, se dificulta la toma de muestras inalteradas, ciertos autores como
(Marcusen, 1979) detallan métodos para tomar muestras inalteradas en suelos granulares. Uno de
los métodos se presenta en la Figura 7 y describe el muestreo utilizando nitrégeno liquido para con-

gelar el suelo y facilitar su extraccion.
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Figura 7: Muestreo inalterado en suelos granulares utilizando nitrégeno liquido (Yoshimi et al, 1985)

Muestras Inalteradas

Para la obtencion de las muestras “inalteradas” en las series arcillosas existen varios métodos. Entre
ellos el ya mencionado método del bloque, la forma mas comun de tomar muestras en suelos cohe-
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sivos se realiza mediante tubos tipo Shelby en el caso de las arcillas blandas y con muestreador tipo
Denison para las arcillas rigidas.

El tubo tipo Shelby es un muestreador de acero liso con pared delgada y es el mas comiunmente
utilizado para el muestreo de suelos cohesivos. Existen distintos diametros de tubo, diametros de
mayor tamano producen especimenes de mejor calidad, pero requieren perforaciones mas costosas.
La Figura 8 presenta los tamanos de tubo tipo Shelby.

Rosca para  —) —‘I g

o |
i .
tubo de lavado Valvula de bola a st /"‘

Tornillo de
ajuste

Seccién a-a Cabeza de unién a Tubo de acero sin soldadura o soldado

T
E F |6
X )

Dimensiones S.I. (mm) Inglesas (plg) : Dimensiones : S.I. (mm) : Inglesas (plg)
A 705 - 1791 27 % -51% E 47.6 17/8
B 610-1219 24 - 48 F 50.8 2
C 762 3 G 0.99 F 0.99 F
D 635 2% H 12.7 1/2

Figura 8: Tamanos de tubo tipo Shelby

El tubo muestreador tipo Denison incluye un tubo exterior rotador con una cufa cortadora en la parte
inferior del tubo. Un muestreador tipo Denison se muestra en la Figura 9.
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Figura 9: Muestreador tipo Denison
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Si el suelo muestreado es muy blando, se procedera entonces a emplear la toma de Shelby con el
pistén, hincando de forma lenta, cuando se termine la hinca, se debe dejar 15 minutos estético y
posteriormente elevar el muestreador de forma lenta, hasta llegar a la superficie. De esta manera se
trata de evitar disturbar la muestra.

En los intervalos de suelos con N, 0 - 5 golpes, se recomienda emplear el metodo de hinca de
muestreador Shelby a presion hidraulica, debiéndose anotar en el registro de campo con la presion
final que se empled para la toma del mismo.

En los intervalos de suelos con N, 5 - 15 golpes, se empleara el metodo muestro con barril DENI-
SON, con broca corta, hincando el barril 10 cm y posteriormente continuar con el método de rotacion

hasta completar los 70 cm de maniobra.

En los intervalos de suelos con N, 15 - 30 golpes, se empleara el método muestro con barril DENI-
SON, con broca larga, empleando el método de rotacion desde el inicio hasta completar los 70 cm
de maniobra.

Las muestras tomadas seran enviadas al laboratorio, evitando que las mismas alteren sus condicio-
nes iniciales, las muestras inalteradas (Shelby y Denison, deberan estar debidamente parafinadas
desde el mismo instante que son extraidas del sondeo).

Durante el tiempo que las muestras no estén en el laboratorio, deberan estar debidamente protegidas
de la humedad, sol y otras circunstancias que puedan provocar alteracion de las mismas.

Ensayo de In-situ

Veleta de Campo

El ensayo de veleta de campo debe realizarse de acuerdo con lanorma ASTM D 2573. Antes de llegar
a la profundidad deseada a la cual se requiere realizar el ensayo, estrato identificado previamente,
se detiene la perforacion dejando la tuberia a una profundidad de por lo menos 5 veces el diametro
del revestimiento. Posteriormente se introduce la veleta desde el fondo de la perforacion en un solo
empujon hasta la profundidad deseada teniendo precaucion de no aplicar ningun torque a las barras
durante el empujon.

Con la veleta en posicion se aplica el torque a la veleta a una velocidad tal que no exceda 0.1°/seg-
1°/10seg, 6°/min), (permitiéndose variaciones de 0.05 a 0.2°/seg). Esto generalmente requiere un
tiempo de falla de 2 a 5 minutos, excepto en arcillas muy duras donde el tiempo de falla puede ser
como mucho de 10 a 20 minutos. En materiales mas duros, que alcanzan fallas a pequenas defor-
maciones, se puede considerar reducir a velocidad del desplazamiento angular. Durante la rotacion
de la veleta, se ubica a una elevacion fija y se registra el maximo torque. Con instrumentos con pasos
engranados es aconsejable leer valores intermedios de torque a intervalos de 15 segundos o a menor
frecuencia si las condiciones lo requieren.

Seguido a la determinacion del maximo torque, se gira la veleta rapidamente a través del suelo de 5
a 10 revoluciones como minimo; la determinacion de la resistencia remoldeada puede hacerse inme-
diatamente después de completar la rotacion rapida y nunca mas de 1 minuto después del proceso
de remoldeo. En la Figura 10 se muestra un esquema de la veleta de campo.
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Aplicando Torsion T
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Figura 10: Veleta de Campo y barras de extension utilizadas

1.3  Métodos Indirectos

Para caracterizar propiedades dinamicas del perfil de suelo, como la velocidad de onda cortante (V)
se podrian utilizar ensayos de analisis espectrales de ondas superficiales activos (MASW o SASW) y
pasivos (REMI), entre otros ensayos. La estimacion de la velocidad de onda cortante se emplea para
calcular el médulo de rigidez al corte (G), que luego se utiliza para los analisis de respuesta de sitio o
para cualquier analisis geotécnico que se tenga que evaluar deformaciones, la estimacion de las V.
es cada vez mas utilizado porque este representa una propiedad muy importante del suelo.

1.3.1 Ensayos REMI, MASW y REMI+MASW

Dentro de los métodos geofisicos indirectos, se encuentran aquellos basados en el andlisis de ondas
superficiales. Dentro de los méas conocidos de esta categoria se encuentran los métodos de Anélisis
Espectral de Ondas Superficiales y/o de Anélisis Multi-canal de Ondas Superficiales, que se basan
en la propiedad de dispersion de las ondas superficiales para calcular la velocidad de fase de estas
ondas a distintas frecuencias. Luego, a través de un proceso de inversion no lineal, se busca un perfil
tedrico que se ajuste a la curva de dispersion experimental. Una de las ventajas de estos métodos
frente a otras técnicas geofisicas tradicionales, es que estos métodos permiten detectar estratos de
suelos mas blandos, bajo otros mas rigidos.

El ensayo REMI y MASW evalla las ondas Rayleigh que se transmiten por la superficie del terreno,
cuyo rango de profundidad es proporcional a su longitud de onda (). Su velocidad de propagacion,
se define como velocidad de fase CR, y la relacion entre estas con la Velocidad de las ondas de cortes
S, se expresa como CR=0,94 V.

El Ensayo MASW o Anélisis de Ondas Superficiales en Arreglos Multicanales es un método de explo-
racion geofisica que permite determinar la estratigrafia del subsuelo bajo un punto en forma indirecta,
basandose en el cambio de las propiedades dinamicas de los materiales que la conforman. Este
método consiste en la interpretacion de las ondas superficiales (Ondas Rayleigh u Ondas R) de un
registro en arreglo multicanal, generadas por una fuente de energia impulsiva en puntos localizados a
distancias predeterminadas a lo largo de un eje sobre la superficie del terreno, obteniéndose el perfil
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de velocidades de ondas de corte (V) para el punto central de dicha linea.

La combinacion de las técnicas pasiva (REMI) y activa (MASW) para el andlisis de ondas superficia-
les, ayuda en el analisis de una amplia gama de frecuencia y profundidad. La técnica pasiva (REMI)
alcanza mayor profundidad al emplear las ondas de baja frecuencia generadas, y por lo tanto, una
dispersion procesada, pero carece de informacion a menores profundidades. Esta deficiencia puede
ser eliminada por el uso de MASW activa que emplea una onda de alta frecuencia de menor profundi-
dad de penetracion y proporciona informacion acerca de los estratos de menor profundidad. Existen
varios tipos de arreglos para los andlisis espectrales, uno muy utilizando es en arreglo de L para
realizar la técnica pasiva y activa, como se muestra en la Figura 11.

®
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Figura 11: Arreglo geométrico contemplado para la adquisicion de datos

1.3.2 Estimacion del periodo Elastico del subsuelo, Técnica Nakamura

En general, la no linealidad del suelo afecta no sélo a la amplificacion del registro de entrada en roca,
sino también al periodo predominante del movimiento en la superficie del suelo. El periodo de sitio
predominante (elastico o inelastico) es fuertemente dependiente de las caracteristicas de intensidad
y de las caracteristicas de vibracion del registro de entrada. A bajos niveles de intensidad y vibracion,
el suelo se comporta elasticamente. Pero a medida que el nivel de esfuerzo de corte, que es transfe-
rido a los suelos blandos, aumenta y se desarrollan altos esfuerzos ciclicos, la rigidez de la estructura
del suelo se degrada, cambiando su respuesta hacia un comportamiento no lineal que afecta a su
periodo de sitio predominante. Por otro lado, la capacidad de absorcion de energia de un sistema
flexible, como el suelo blando, aumenta cuanto mas alto son los periodos de vibracién y mas larga es
la duracion del sismo, que a su vez, reduciria la amplificacion del registro en el nivel de la superficie.
Ahi radica la importancia de considerar tanto los comportamientos elasticos como los inelasticos.

Para los analisis espectrales se recomienda la técnica propuesta por (Nakamura, 1989), esta supone
que solamente la componente horizontal de los microtremores esta influenciada por el subsuelo y
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que las caracteristicas espectrales de la fuente de movimiento se mantienen en la componente verti-
cal. La amplificacion del movimiento del suelo, debido a los efectos de sitio se expresa aqui como la
relacion espectral (SR) entre las componentes horizontales del movimiento sismico superficial (HS) y
la componente horizontal del movimiento sismico en la base. Como resultado del analisis espectral
se obtiene el valor de mayor amplificacion y la frecuencia predominante de vibracion. El inverso de la
frecuencia corresponde al periodo elastico predominante de vibracion del subsuelo.

1.4  Criterios para el disefo geotécnico

1.4.1 Factores de Seguridad

El factor de seguridad es el cociente entre el valor calculado de la capacidad maxima de un sistema
(resistencia) y el valor del requerimiento esperado real a que se vera sometido (demanda).

En un anélisis deterministico, se calcula un factor de seguridad Unico. En un andlisis probabilistico, se
calcula un factor promedio de seguridad en base a los valores medios de los parametros de suelo,
las posibles variaciones en la geometria del sistema, las condiciones de méaximas y minimas del esta-
do del agua y demas variables. Existiran también valores maximos y minimos de factor de seguridad,
es decir el factor de seguridad para las condiciones mas favorables y mas desfavorables, de esta
manera se puede obtener la probabilidad de falla. Este tipo de modelo, ofrece una mejor herramienta
para establecer la incertidumbre del modelo y la calidad de los datos. Duncan (2000) recomienda el
uso de la llamada regla de las 3 sigmas, en la cual se analiza las propiedades obtenidas mediante
ensayos, estimando su promedio (1), promedio mas 1 desviacion estandar (2) y menos 1 desviacion
estandar (3). La Figura 12 muestra el esquema para un depésito de suelo fino donde se han obtenido
varias muestras de resistencia al corte no drenado. Como se puede observar, existe gran variacion
entre el valor minimo y maximo de resistencia no drenada, por lo cual, seria recomendable realizar 3
analisis, en base a la regla de los 3 sigma para estimar la confiabilidad del factor de seguridad. Exis-
ten otras metodologias para el analisis probabilistico, las cuales también pueden ser utilizadas para
determinar la confiabilidad de los resultados.

La regla de los 3 Sigmas (3 0): Este criterio propuesto por Dai & Wang (1992), proporciona una he-
rramienta para estimar la variabilidad de los parametros de disefio mediante el criterio de las 3o (tres
desviaciones estandar). Este criterio considera el hecho de que el 99.73% de todos los valores de
un parametro que tiene una distribucion normal, cae en un rango de tres desviaciones estandar del
promedio o media. Por lo tanto, si HCV = valor méas “alto” concebible del parametro, y LCV = valor
mas “bajo” concebible del parametro, estos valores estarian aproximadamente a tres desviaciones
estandar por arriba y abajo del valor promedio.

La regla de las 30 se la puede utilizar para estimar el valor de la desviacion estandar, pero antes se
deberéa determinar o estimar los valores de HCV y LCV, donde:

HCV - LCV
g =

12
6 (1.2)

La regla 3o usa una distribucion normal simple como base para estimar que el rango de 3o(desvia-
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ciones estandar) cubre virtualmente la poblacion entera. Sin embargo, lo mismo es cierto para otras
distribuciones (Harr, 1987), por lo expuesto la regla 3o no esté restringida a una sola distribucion de
la variable. En la Figura 12 se muestra el uso de la regla de 3o para estimar los limites de la desviacion
estandar para parametros que varian con la profundidad.

Esfuerzo al corte no drenado - Su

00 02 04 06 08 10 12 14 16 18
_20 \I 1 1 | ] 1 | L

-30

40 -

-50 -

60

-70

ELEVACION

-80

80 4

-100 A

-110 ~

-120

Figura 12: Ejemplo método de las 3 sigma

1.4.2 Resistencia Drenada, No drenada y la diferencia entre analisis de esfuerzos efectivos y totales.

La condicion drenada se genera cuando el cambio o aplicacion de la carga es muy lenta, o cuando la
carga ha sido colocada por mucho tiempo, de tal modo que todo el suelo ha alcanzado la condicion
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de equilibrio sin causar un exceso de presion de poro inducido por la carga. En la condicion drenada
la presion de poro esta controlada por las condiciones hidraulicas de borde. Al contrario, en los casos
en que la carga es aplicada de manera rapida, el suelo no alcanza a drenar, y se produce un exceso
de presion de poros afectando sus esfuerzos efectivos.

Un analisis de esfuerzos efectivos es el mejor enfoque en los problemas de ingenieria geotécnica,
pero no siempre es el mas simple, a veces, la complejidad agregada puede no ser necesaria. En el
analisis de esfuerzos efectivos, el suelo se considera de tres fases (agua, aire, solidos) y las tensio-
nes en las tres fases se realizan por separado. A menudo es dificil, ya que requiere conocimientos
sobre el agua e incluso del aire. Por ejemplo, es perfectamente apropiado hacer un analisis de es-
fuerzo efectivo para resolver un problema de una arcilla saturada, pero debe conocerse el esfuerzo
del agua en el suelo. En un analisis drenado, el estrés de agua es igual a la hidrostatica; lo cual es
una asuncién comun para la carga lenta de arenas o la carga muy lenta de arcillas. El andlisis de
esfuerzos totales consiste en un anélisis teniendo en cuenta que el suelo es monofasico. Este es el
enfoque adoptado cuando se trata de hormigdn o acero. Para los suelos, tal analisis es apropiado
cuando se trata con el comportamiento, sin escurrir de arcillas saturadas porque en este caso las dos
fases involucradas (soélidos y agua) se mantienen juntas debido a que no existe movimiento del agua
(drenaje). Un analisis de esfuerzo total es simplemente el analisis de un suelo que no drena; es un
analisis comun de arcillas que se cargan rapidamente. En casos extremos, la licuefaccion de arenas
durante sismos también se puede considerar un comportamiento sin drenaje. Un analisis a largo pla-
zo es similar a un analisis drenado porque en el largo plazo todos los suelos van a ser drenados. Un
analisis a corto plazo puede ser un analisis de esfuerzos totales para algunos suelos (arcillas de baja
permeabilidad) y un analisis drenado para otros (arenas limpias de alta permeabilidad).

Es importante mencionar, que los parametros de resistencia drenados y no drenados, no deberan ser
mezclados en un mismo analisis. La resistencia drenada de un material, no debera ser combinada
con la resistencia no drenada de dicho material. EI mismo concepto aplica a los ensayos realizados
en laboratorio, por ejemplo, en el caso de realizarse un ensayo triaxial No consolidado No drenado
(UU) en una arcilla saturada, el resultado debera ser una resistencia no drenada, es decir, un angulo
de friccion aparente de cero (ya que en términos de esfuerzos efectivos, si se mide la presion de poro
durante el ensayo, se obtendria un angulo de friccion interna que no cambia con el incremento de es-
fuerzo de confinamiento en la camara triaxial). En ciertas ocasiones, por error se reportan angulos de
friccion aparentes o en términos de esfuerzos totales en ensayos UU, esto representaria una muestra
que se encuentra no saturada. Como se puede observar en la Figura 13, los resultados de dicho
ensayo muestran un angulo de friccion aparente que responde a la compresion del aire mas no a un
aumento de la resistencia a causa del incremento en el esfuerzo de confinamiento.

S = 100%

Figura 13: Resultado Prueba Triaxial (UU) en muestra parcialmente saturada
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1.4.3 Seleccion de Tipo de ensayo en base a los datos que se necesitan

Existen dos tipos generales de ensayo, los indirectos o no invasivos y los ensayos directos. Los en-
sayos no invasivos, como los geofisicos, tienen como ventaja su gran aplicabilidad tanto a suelos y
rocas, su bajo costo y velocidad ademas de que las mediciones se realizan sin disturbar la muestra.
Por otro lado, sus mayores desventajas son que obtienen todos los datos de manera indirecta, sin
contacto con el material y por ende también no se obtiene muestras. La Figura 14 muestra la defor-
macioén cortante que se experimenta en el suelo en los distintos casos. Como se puede observar, en
el caso de capacidad de carga, la deformacion cortante es mayor que cuando se analiza la defor-
macion.

Analisis
A Andlisis de Capacidad
de —s={=— de Cargay —
O Ensayos Deformacion Estabilidad de
'_"w\ Taludes
[0} Geofisicos ™.
—
=
(0]
=
(@]
(&
o N Epsayo
= Dilatometro
'8 \.\ Ensayos de
2 B Penetracion
- (SPT, CPT)
H__[““"“i

10° 10° 1wW* W' 44 W\t
Deformacion cortante, ys

Figura 14: Relacion del médulo cortante con la deformacion cortante que experimenta el suelo en los
distintos casos

En el caso de que el analisis del proyecto requiera un analisis de respuesta dinamica de sitio o ana-
lisis tenso-deformacionales (mediante elementos finitos), es de caracter imperativo conseguir una
buena caracterizacion del moédulo cortante a bajas deformaciones. En estos casos, la medicion de
la velocidad de corte (V), seria recomendable. Por otro lado, si el proyecto contempla la necesidad
de disenar una cimentacion superficial en un terreno con un nivel freatico profundo y de compacidad
relativa alta, sera importante tener buenos datos de ensayos de penetracion, ya que el nivel de defor-
macioén en el suelo a causa del proyecto sera alto.

1.4.4 Ejemplo de Campaiia exploratoria

Se plantea la ejecucion de sondeos para un proyecto que excede la longitud de 40 m, el area del
sitio es de 138.80 m x 59.30 m. El proyecto a construirse se muestra en la Figura 15. Establecer la
profundidad minima de los sondeos.
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Figura 15: Edificacion a Construirse

En el capitulo de la norma NEC-SE-CM, el cual se refiere a estudios geotécnicos definitivos, se men-
ciona lo siguiente: “En este capitulo se definiran unidades de construccion y su importancia en fun-
cion de la altura y cargas a transmitir de tal forma que determine el nimero minimo de son-
deos, distribucion y profundidad de los sondeos y perforaciones que proporcione informacién
de la extension, espesor, y profundidad de los estratos potencialmente portantes”.

Por lo tanto, del parrafo anterior, para la investigacion del subsuelo anticipada a la conformacion del
sistema estructural se entiende, que la definicion de la unidad de construccion no tiene nada que ver
con el disefno estructural del proyecto (no se refiere a juntas de construccion o de dilatacion), este
concepto de unidad de construccion se utiliza solo para definir la campana de exploracion geotécni-
ca para estudios geotécnicos definitivos.

De acuerdo al capitulo 2.6 de la norma NEC-SE-CM, se define como unidad de construccion a: una
edificacion o fraccion de un proyecto con alturas, cargas o niveles de excavacion diferentes.

Las unidades de construccion se clasificaran segun la Tabla 1, en la definicién del nimero de niveles,
se incluiran todos los pisos del proyecto (subsuelos, terrazas). A continuacion se presenta nueva-
mente la Tabla 1, mostrada anteriormente.

Clasificacion Segun los niveles de construccion sesgel:Cil?z ::?;i?::isn}i:l;’ €
Baja Hasta 3 niveles Menores de 800
Media Entre 4y 10 niveles Entre 801 y 4000
Alta Entre 11 y 20 niveles Entre 4001 y 8000
Especial Mayor de 20 niveles Mayores de 8000

Segun la definicion anteriormente mencionada, el presente proyecto se divide en dos unidades
de construccidn que se muestran en la Figura 15, la primera encerrada en el recuadro rojo confor-
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mada por 2 niveles de sétano y 10 pisos altos; la segunda encerrada en el recuadro azul confor-
mada por 2 niveles de sétano.

Por lo tanto, el proyecto de acuerdo a la Tabla 1 se clasificara como de categoria alta en la primera
zona y baja en la segunda. De acuerdo al capitulo 3.5.2 de la norma NEC-SE-CM, el nUmero minimo
de sondeos de exploracion que deberan efectuarse en el terreno donde se desarrollara el proyecto y
la profundidad, se definen en la Tabla 2. A continuacion se presenta nuevamente la Tabla 2, mostrada
anteriormente.

CATEGORIA DE LA UNIDAD DE CONSTRUCCION

Baja Media Alta Especial
Profundidad Minima Profundidad Minima de Profundidad Minima Profundidad Minima de
de sondeos: 6 m. sondeos: 15 m. de sondeos: 25 m. sondeos: 30 m.
Numero minimo de NUmero minimo de Numero minimo de NUmero minimo de
sondeos: 3 sondeos: 4 sondeos: 4 sondeos: 5

Segun laTabla 2, se deberé realizar un minimo 4 sondeos en la primera unidad de construccion y 3
sondeos en la segunda, es decir se deberan realizar un minimo de 7 sondeos en el presente pro-
yecto.

En el capitulo 3.5.3 de la norma NEC-SE-CM, el cual se refiere a la profundidad de los sondeos, se
menciona lo siguiente: “Por o menos el 50% de todos los sondeos debe alcanzar a la mayor profun-
didad entre las dadas en la Tabla 2, afectada a su vez por los siguientes criterios, los cuales deben
ser justificados por el ingeniero geotécnico. La profundidad indicativa se considerara a partir del nivel
inferior de excavacion para subsuelos o cortes de explanacion.”

También se menciona una serie de criterios para determinar la profundidad de los sondeos, de los
que en el presente proyecto solo podrian ser aplicables los siguientes criterios:

* |osacorrida.- 1.5 veces el ancho. Es decir, el ancho del proyecto es igual a 59.3 m, por lo tanto
la profundidad de los sondeos sera igual a 88.95 m mas la profundidad de excavacion, un total
de 96.75 m.

Se evalud un caso hipotético considerando que no existira excavacion tal como se muestra en la Fi-
gura 16, comprobando el efecto que tiene la trayectoria de esfuerzos iniciales (antes de la aplicacion
de las cargas por la cimentacién) en la masa de suelo, ya que el incremento de esfuerzos verticales
genera una influencia en los suelos hasta 33 metros de profundidad para asentamientos inmediatos
(12 centimetros) y 40 metros de profundidad para deformaciones por cortante (0.4%), tal como se
muestra en la Figura 17 y Figura 18.
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Figura 16: Esquema caso hipotético sin excavacion
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Figura 17: Asentamientos caso hipotético sin excavacion
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Deformacion desviadora total y,
Valor maximo = 4.319%10°3

Valor minimo = 3.009*10°¢

Figura 18: Deformacién por cortante caso hipotético sin excavacion

* Excavaciones.- Minimo 1.5 veces la profundidad de excavacion a menos que el criterio del
ingeniero geotécnico senale una profundidad mayor segun requerimiento del tipo de suelo. Es
decir, la profundidad de excavacion es igual a 7.8 m, por lo tanto la profundidad de los sondeos
seraigual a 11.70 m mas la profundidad de excavacion, un total de 19.50 m.

Se realizd un analisis de interaccién suelo-estructura considerando la excavacion, tal como se mues-
tra en la Figura 19, para comprobar la influencia de la trayectoria de esfuerzos iniciales (relajacion
del suelo), y de los esfuerzos transmitidos a la masa de suelo por la cimentacion, se ha calculado el
incremento de esfuerzos verticales, el cual genera una influencia en los suelos hasta 21.50 metros de
profundidad para asentamientos inmediatos (asentamiento maximo 2 centimetros, a una profundi-
dad de 21.50 metros, se tienen asentamientos de 0.5 centimetros es decir el 28% del asentamiento
maximo) y 21 metros de profundidad para deformaciones por cortante (0.1% es decir, la cuarta parte
de lo presentado en el caso hipotético sin excavacion), tal como se muestra en la Figura 20 y Figura
21. Ademas, en la Figura 22 se puede apreciar que el incremento de deformaciones volumétricas se
dara en los primeros 5 metros.
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Figura 19: Esquema analisis de interaccion suelo-estructura considerando la excavacion
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Figura 20: Asentamientos considerando la excavacion
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Figura 21: Deformacioén por cortante considerando la excavacion
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En la Figura 23, se presenta: la variacion del N, con la profundidad, la variacion de la velocidad de
onda cortante con la profundidad, y la profundidad alcanzada en cada sondeo con su respectivo
numero de golpes (R es igual a rechazo segun la norma ASTM-D1586). Como se puede observar, la
profundidad alcanzada en todos los sondeos es congruente con las profundidades de influen-
cia considerando el caso real (excavacion) mencionadas anteriormente. El perfil de velocidades
de onda cortante ademas de confirmar el rechazo (aproximadamente 500 m/s a los 21 metros de
profundidad aproximadamente), muestra que se alcanzo el estrato resistente ya que las velocidades
de onda cortante desde los 21 metros hasta los 55 metros varian entre 500 y 800 m/s.
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Figura 23: Variacién del N,, con la profundidad, la variacion de la velocidad de onda cortante con la
profundidad, y la profundidad alcanzada en cada sondeo con su respectivo nimero de golpes
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Finalmente, el capitulo 3.5.3 de la norma NEC-SE-CM, menciona lo siguiente: “En todo caso prima el
concepto del ingeniero geotécnico, quien definira la exploracion necesaria siguiendo los lineamientos
ya senalados, y en todos los casos, el 50% de las perforaciones, deberan alcanzar una profundidad
por debajo del nivel de apoyo de la cimentacion”.

En el presente estudio todas las perforaciones alcanzaron profundidades por debajo de dicho nivel,
tal como se muestra en la Figura 23, y adicionalmente como se menciona en la NEC-2015, se dio por
finalizada la perforacion con metodologia a percusion cuando se presentaba uno de los siguientes
tres casos:

a) Cuando se alcanzaba la profundidad proyectada para el sondeo

b) En el caso de obtener 50 golpes en los primeros 15 cm de penetracion de la cuchara, enten-
diéndose esto como rechazo

c) Cuando se presentaban 100 golpes en los Ultimos 30 cm de penetracion de la cuchara, enten-
diéndose esto como rechazo.

Por lo expuesto, la profundidad minima de 20.5 metros de exploracion si cumple con lo recomen-
dado en la norma NEC-15, porque se comprobd que el modelo de la cimentacién parcialmente
compensada (debido a que la excavacion cambia el estado de esfuerzos del suelo) representa
correctamente el tipo de cimentacién recomendada para el proyecto.

2.  Excavaciones y Estabilidad de Taludes
2.1  Estado limite de falla: factor de seguridad y capacidad de carga

2.1.1 Métodos para el calculo de estabilidad de taludes

El sistema de equilibrio limite supone que en el caso de una falla, las fuerzas actuantes y resistentes
son iguales a lo largo de la superficie de falla equivalentes a un factor de seguridad de 1.0.

El principio basico que incluye este tipo de analisis es el calculo de los momentos o fuerzas actuantes
y los momentos o fuerzas resistentes. El talud es considerado estable si el factor de seguridad es
mayor que uno. La no determinacioén del factor de seguridad puede ser causa de probables despla-
zamientos en taludes estables o inestables (fallados).

Se conoce con el nombre genérico de talud a caulquier superficie inclinada, respecto a la horizontal,
que adopte permanentemente a las masas de tierras.

El proyecto de obras lineales requiere el disefo de taludes, tanto en desmonte como en terraplén,
bajo unas condiciones de seguridad adecuadas. Aun si las carreteras y lineas férreas sufren ocasio-
nalmente problemas de conservacion y explotacion, asociados a fenémenos de inestabilidad de sus
taludes y laderas. Con cierta periocidad, normalmente en coincidencia con periodos recurrentes de
lluvias generalizadas, se producen desprendimientos, arrastres y deslizamientos.
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El movimiento dentro de los taludes, ocurre cuando las fuerzas estabilizadoras son menores a las
fuerzas desestabilizadoras, como lo muestra la Figura 24.

ESTABILIZADORES DESESTABILIZADORES

T, resistencia al corte del terreno W,W,. pesos que originan “momento volcador”

W, pesos que originan “momento estabilizador” U: presion de agua

W, pesos que aumentan el “momento estabilizador” W,: excavacion que reduce el “momento estabilizador
W,. excavaciones que reducen el “momento volcador”

T,. aumento local de resistencia al corte (mejor material)

T, A: fuerzas estabilizadoras externas

Figura 24: Fuerzas que actdan en un Talud

2.1.1.1 Tipos de Falla en Estabilidad de Taludes

Falla de talud “infinita”, esta situacion se presenta cuando el talud tiene una extensién muy prolonga-
da. En estos casos la falla se asume paralela a la superficie como lo muestra la Figura 25.
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s i U ¥ = 157 kNfm?
AR oA =96 kN
G fg=18

Figura 25: Falla de talud infinita

Falla circular, es la falla mas comun en los depositos de suelos arcillosos saturados. Adicionalmente
se debe tomar en cuenta, que cuando se encuentra suelos cohesivos en la parte superior del talud,
se puede formar una zona de tension, para eliminar esto, Duncan & Wright (2005) recomiendan el uso
de una abertura de tension en la parte superior (desestimar la resistencia por tension), misma que
tendra una profundidad que puede ser estimada utilizando la teoria de Rankine para presion de tierra.

Soclo despuds
de Ia falla del talud
\

Figura 26: Falla Circular

Falla de bloque o falla no circular, esta se da cuando la masa de suelo se desliza sobre una superficie
de suelo debil, como muestra la Figura 27.

- -

\- Superficie débil, ¢ =0
Figura 27: Falla No Circular ¢
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2.1.1.2 Calculos de Estabilidad de Taludes

Existen muchos métodos planteados para la estabilidad de taludes, entre los que se puede mencio-
nar: Bishop Simplificado y Modificado (1955), Janbu (1957), Lowe & Karafiath (1960), Morgenstern
& Price (1965), Spencer (1967), Sarma (1979), etc. Se recomienda utilizar métodos de célculo que
satisfagan tanto fuerzas como momentos, tales como Spencer (1967) y Morgenstern & Price (1965),
estos métodos son complejos en la ejecucion a mano, pero hoy en dia son accesibles, utilizando
programas computacionales. De igual manera, una revision manual utilizando los métodos que sa-
tisfacen solo una de estas variables como Bishop (1955) o Janbu (1957), son Utiles para corroborar
los analisis complejos realizados a través de programas computacionales. La revisidon de cada uno
de los métodos va mas alla del alcance de este documento y sera responsabilidad del lector elegir el
método que se ajuste de mejor manera a su proyecto. Para ejemplificar la manera en que se realiza
el calculo de estabilidad de taludes, se presentara uno de los métodos a continuacion.

METODO SIMPLIFICADO DE BISHOP, 1955

El método de Bishop Modificado se basa en dividir el problema en dovelas para asi estimar las fuer-
zas que actlan en cada una de ellas. El método ha sido desarrollado para fallas circulares y satisface
el equilibrio de momentos.

Eiﬂ

\ :
=
w

Figura 28: Fuerzas en dovela para el método simplificado de Bishop
Fuente: J. Michael Duncan and Stephen G. Wright, Soil Strength and Slope Stability.

En el método simplificado de Bishop, las fuerzas sobre los lados de cada dovela se consideran como
horizontales (no hay esfuerzos de corte entre dovelas). Las fuerzas verticales se suman para satisfa-
cer equilibrio y para obtener un esfuerzo normal en la base de cada dovela. De acuerdo a la Figura 28
y analizando las fuerzas en la direccion vertical, se tiene la siguiente ecuacion de equilibrio:

Ncosa+Ssena-W=0 (2.1)
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Donde:
N = fuerza normal
S = fuerza cortante en la base de la dovela
a = angulo de inclinacion en la base de la dovela con respecto a la horizontal
W= peso de la masa del suelo en la dovela
W= yhb (2.2)
y = peso especifico del suelo
h = altura en el centro de una dovela (véase en Figura 29)

b = ancho en una dovela (véase en Figura 29)

b

/ }

Figura 29: Dimensiones para una dovela individual
Fuente: J. Michael Duncan and Stephen G. Wright, Soil Strength and Slope Stability.

El ancho de la dovela es expresado como
b =Al cosa (2.3)
Por lo que, la ecuacioén 2.2 puede ser escrita como,

W =y hAl cosa (2.4)
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Las fuerzas se consideran positivas cuando actian hacia arriba. La fuerza cortante en la ecuacion
(2.1) es relacionada al esfuerzo cortante como,

5= 744l (2.5)
Dénde:
T = esfuerzo cortante
Al = longitud de la base de una dovela

o en términos de fuerza cortante y factor de seguridad se puede expresar como,

- Tﬂﬁi
§=— (2.6)

La fuerza cortante expresada en términos de esfuerzos efectivos con la ley de Mohr-Coulomb,

_ [¢"+ (o0 — p) tan ¢ Al

& FS

.7)

Combinando las ecuaciones (2.1) y (2.7) y expresando para la fuerza normal, N, se tiene:

5 = W — (1/F)(c’Al — uAltan ¢ )sen a
- cosa + (senatan¢ ) /FS

(2.8)

El esfuerzo normal efectivo en la base de la dovela esta dado por,

N

-~
Entonces combinando las ecuaciones (2.8) y (2.9), y aplicando la ecuacién de momento con respec-
to al centro de un circulo para esfuerzos efectivos, y reordenando términos se puede expresar que

c’Al cosa+ (W —uAlcosa)tang”’

)X [ cosa + (sena tan¢ )/FS
> Wsena

FS = (2.10)

Una ecuacion para el factor de seguridad basado en esfuerzos totales puede ser obtenida de la
ecuacion para esfuerzos efectivos, reemplazando los parametros de fuerzas cortantes y esfuerzos
efectivos (c”y ¢ ') por los esfuerzos totales equivalentes (c y ¢) y considerando el termino de presion
de agua (u) igual a 0. Entonces, la ecuacion para el factor de seguridad efectivo en términos de es-
fuerzos totales para el método simplificado de Bishop es

cb+ W tang 1

)X cosa + (sen a tan ¢)/FS|
YW sen «

FS = (2.11)

Para arcillas saturadas (¢ = 0),
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El Método de Bishop es un método iterativo. Es necesario iniciar el calculo mediante la consideracion
de un valor inicial del FS (generalmente se asume un FS = 1).

2.1.1.3 Ejemplo de calculo de estabilidad de taludes

EJEMPLO 2.1
Para el talud mostrado en la Figura 30, encuentre el factor de seguridad contra deslizamiento en
la superficie de deslizamiento de prueba AC. Use el método simplificado de Bishop.

O“"\
S~ T
L e
“i\ AN \\ -~ Sm
nay NN =
I ~ -~ l
Vo -~
£ [ T g S B 9
11\ \ N \\
O T R -
[ A \ \\ ~
;‘ | "‘ \\ \
vy = 16 kN/m? r s % X \\\
\ \
¢ =20 kN/m? FlLy
= o I 1
b =20 \ 14 m
1
!
1
1
ramel -+

Figura 30: Ejemplo 2.1: Calculo de estabilidad de taludes

Solucion:
La cuna de deslizamiento es dividida en siete dovelas. El resto de los calculos se muestran en la tabla

siguiente:
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Tabla 5: Calculos para el método simplificado de Bishop

Dovela w a sen « o5 b W sen a cb + W tan ¢
No. (grados) (m) (kN/m) (kN/m)
1 22.4 70 0.94 0.342 1 21.1 28.15
2 294.4 54 0.81 0.588 4 238.5 187.15
3 435.2 38 0.616 0.788 4 268.1 238.39
4 435.2 24 0.407 0.914 4 1771 238.39
5 390.4 12 0.208 0.978 4 81.2 222.09
6 268.8 0 0 1 4 0 177.84
7 66.58 -8 -0.139 0.990 3.20 -9.25 88.23
$=776.75 $=1180.24
Asumir FS = 1.45
5 cbh+ W tang
Fg = —lcosa+ (sena tan $)/FS] _ 1180.24
> Wsena 776.75
F§ = 152

Este método debe repetirse para varios puntos para asi determinar cuél es la superficie critica. Uti-
lizando programas computacionales se pueden realizar estos calculos utilizando metodologias que
satisfagan tanto fuerzas como momentos de manera rapida y eficaz, un ejemplo de los resultados
obtenidos se muestra en la Figura 31, como se puede observar, se puede analizar muchas lineas de
falla en un solo analisis y determinar el minimo factor de seguridad. Los puntos representan distintas

lineas de falla analizadas.
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Figura 31: Ejemplo estabilidad de taludes

Estabilidad Dinamica de Taludes

De acuerdo con lo establecido en la NEC-15, documento NEC-SE-CM, se evalla la estabilidad sismi-
ca de taludes considerando un factor de seguridad por corte minimo de 1.05, en condicién de disefno
(tabla 4), mediante un analisis pseudo estatico, con la aplicacion de una fuerza horizontal en cada
elemento o dovela, que equivale al k, = 0.60 (ZF,) W. Donde Z es la aceleracion en roca para el sismo
de diseno, F, es el factor de amplifacion sismica de sitio, y W es peso del elemento o talud. Se con-
sidera el valor de 0.60 debido a que la fuerza horizontal equivalente se la aplica en un tiempo infinito,
siendo una carga temporal, donde probablemente una vez o dos veces durante el evento sismico
ocurra el valor maximo de aceleracion. Adicionalmente, se conoce que la respuesta dinamica de un
talud es altamente no lineal, y este generaria una incoherencia en el movimiento sismico en la masa
deformable dentro del plano de falla. En la Figura 32 se muestra la correlacion entre las aceleraciones
maximas medidas en el terreno vy el coeficiente horizontal pseudo estatico obtenidos en estructuras
geotécnicas (taludes, muros, etc.) que han fallado en eventos sismicos.
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'. 4-‘". Nombre de sitios y terremotos que fueron
removidos del diagrama original
0.0 = ! e o i ]
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Maxima aceleracion registrada del suelo, Amax (Gal)

Figura 32: Correlacion entre la aceleracion maxima en el terreno y el coeficiente horizontal pseudo
estatico (modificado de Noda, et al, 1975)

Estas fuerzas actlan en las direcciones horizontal y vertical del centroide de cada dovela.

Las fuerzas son definidas ast:

%

Fo=2" _ pow (2.13)
g
w

Eo= a"g = kW (2.14)

Donde:

a, y a, = horizontal y vertical aceleracion pseudoestatica
g = gravedad

W = peso de cada dovela

La relacion a/g, es el coeficiente adimensional k y son especificados como los coeficientes k, y k,. El
coeficiente k, se lo ha definido previamente. El valor de k, podria ser una proporcion de k, .

Aunque los analisis de estabilidad sismica de taludes pseudoestaticos siguen siendo una de las
metodologias mas utilizadas, esta metodologia no proporciona informacion sobre las deformacio-
nes permanentes en el talud inducidos por los eventos sismicos. Es decir, se puede tener un talud
que cumpla con un FS de 1.05 para condicion de diseno sismico, pero este podria tener un nivel
de deformaciones inducidas muy alto para ser aceptado en un analisis por desempeno. De ahf la
importancia de no solo evaluar el FS, sino también las deformaciones inducidas en el talud ante las
cargas sismicas.

Actualmente, se utilizan métodos simplificados para estimar el nivel de deformacion lateral o des-
plazamientos ante cargas sismicas en taludes, con materiales que no sean susceptibles a licuacion,
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como los propuestos por Bray & Travasarou (2007). Este método simplificado semi-empirico, estima
las deformaciones permanentes debido a las deformaciones desviadoras inducidas por el sismo. El
método utiliza modelos no lineales, totalmente acoplados de bloques deslizantes para capturar el
comportamiento dinamico de taludes. Bray y Travasarou (2007) presentaron dos tipos de ecuaciones,
la primera para estimar la probabilidad de no ocurrencia de deformacion ( D<= 1cm.), y la segunda es
la estimacion de una deformacion que no es mayor a 1 cm., como se muestra en la ecuacion 2.15.

In(D) = —1.10 — 2.83 In(ky) — 0.333[In(ky)]? + 0.566 In(ky) In(Sa) + 3.04In(Sa)
— 0.244[In(Sa)]? + 1.5Ts + 0.278(M —7) + ¢ (2.15)

D es la deformacioén horizontal esperada en centimetros, ky es el coeficiente pseudoestatico horizon-
tal para el plano de falla, postulado cuando el FS es igual a la unidad, Sa es la aceleracion espec-
tral en fraccion de la gravedad (5% de amortiguamiento estructural) para el periodo degradado del
talud o sistema 1.5Ts. El valor de Sa se lo puede obtener mediante espectros de respuesta de sitio
en campo libre, en la base del talud o utilizando ecuaciones de prediccién de movimiento (leyes de
atenuacion) que consideren el tipo de suelo, distancia la fuente, mecanismo de falla, y magnitud de
momento sismico.

Considerando los mecanismos de falla obtenidos en la estabilidad estatica, se estima el periodo del
sistema como: Ts=4 H/Vs o Ts =2.6 H/Vs (Bray & Travasarou, 2007), tal como se muestra en la
Figura 32.

H = altura del talud
Vs = velocidad de la onda cortante en el suelo

Se deben considerar las mediciones de velocidades de ondas de corte, medidas mediante ensayos
de geofisicos en el sitio.

Para representar la duracion del sismo se considera la magnitud del momento sismico Mw = M. En
la ecuacion 2.15, € representa la distribucion normal de la variable aleatoria con media cero y una
desviacion estandar o de 0.66, es decir, si se requiere obtener la mediana del desplazamiento hori-
zontal D (50% de los valores de desplazamiento podrian ser mayores a el estimado) se considera un
€ de 0, y si se requiere obtener el valor de desplazamiento del 16% de probabilidad de excedencia al
estimado, el € seria de 0.66 (un épsilon).

Relleno de tierra

Potencial plano de deslizamiento

(8) T,=4HIV,

() Ty=4HIV,
Figura 33: Periodos elasticos del talud o terraplén, segin Bray y Travasarou (2007)
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Bray y Travasarou (2009), mostraron un procedimiento de aplicacion sencillo para estimar el coefi-
ciente horizontal pseudoestético, k,, , que genere un nivel de deformacion definido (menor o igual
alp . oD, definido por el ingeniero disenador). En los analisis pseudoestaticos convencionales,
utilizando el coeficiente k,, , mediante modelos de equilibrio limite, el FS debera ser mayor o igual
a 1; si el FS es mayor que 1 el desplazamiento sera menor que la deformacion horizontal admisible
definida, D,.

—a+ Vb
a = 2.83 - 0.566 In (Sa) (2.17)

b = a? — 1.33{In(Da) + 1.10 — 3.04In(Sa) + 0.244[In(Sa)]? — 1.5Ts — 0.278(M — 7)— &}
(2.18)

Mediante las ecuaciones presentadas, se puede estimar el coeficiente horizontal pseudoestatico que
corresponde a un nivel de deformacion horizontal admisible, segun lo defina el ingeniero disefador.
En la Figura 34, a manera de ejemplo se muestra, para un sitio con una magnitud de momento sis-
mico de 7.2, con una distancia de la fuente de 12km, en un sitio cuyo talud estaria ubicado en roca
blanda. Dependiendo del periodo elastico del sistema o talud, Ts, se debera analizar con diferentes
coeficientes horizontales. A menor valor de deformacion horizontal admisible, el coeficiente horizontal
se incrementara para un mismo valor de Ts.

Escenario del evento: M=7.2 a 12 Km en roca blanda

030 —
Vo1 i | =@e=D=5cm
b= e e e e 4
Pyt | =—e=D=15cm
i1 1|=e—D=30cml]

fedesdecdendendandosbontontan
[ ]
]

025

020

Coeficiente sismico, k

00 05 1.0 15 20
Periodo Fundamental, Ts (s)

Figura 34: Variacion del coeficiente horizontal pseudoestatico, para diferentes niveles de deformacion
horizontal admisibles, y periodos elasticos de taludes o sistemas

Fuente: Bray & Travasaurus (2009)

2.1.2 Presiones laterales en Muros de Retencion y Excavaciones Abiertas

Los taludes verticales o casi verticales de suelo son soportados por muros de retencion, tablaestacas
en voladizo vertical, ataguias de tablaestacas, cortes apuntalados y otras estructuras similares. El
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adecuado diseno de esas estructuras requiere la estimacion de la presion lateral de la tierra, que es

una funcién de varios factores, tales como: (a) el tipo y magnitud del movimiento de los muros, (b)
los parametros de resistencia cortante del suelo, (c) el peso especifico del suelo y (d) las condiciones

de drenaje en el relleno. La Figura 35 muestra un muro de retencion de altura H. Para tipos similares
de relleno:

a. El muro esté restringido contra movimiento (Figura 35a). La presion lateral de la tierra sobre el
muro a cualquier profundidad se llama presion de la tierra en reposo.

b. El muro se inclina respecto al suelo retenido (Figura 35b). Con suficiente inclinacion del muro,
fallard una cufa triangular de suelo detras del muro. La presion lateral para esta condicion se
llama presion activa de la tierra.

tierra.

c. Elmuro es empujado hacia el suelo retenido (Figura 35¢). Con suficiente movimiento del muro,
fallara una cuna de suelo. La presion lateral para esta condicion se llama presion pasiva de la

O'R(en reposo) O-k(acu'va)

F h(pasiva)

Cufia de
falla del

suelo
Altura= H

Altura = H Altura= H

(@) (b

(©
Figura 35: Naturaleza de la presion lateral de la tierra sobre un muro de retencion

El' movimiento requerido para que se alcance las condiciones activa y pasiva que recomienda la So-
ciedad Canadiense de Geotecnia son las siguientes:

Tabla 6: Movimiento del muro requerido para alcanzar la condicién activa

Tipo de Suelo Movimiento Horizontal Requerido para alcanzar

5 la Condicion Activa

e
e e
B A e
.............. T B

Fuente: CGS, Sociedad Canadiense de Geotecnia, 1992.
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Tabla 7: Movimiento del muro requerido para alcanzar la condicién
pasiva

i Movimiento Horizontal Requerido para alcanzar la

Tipo de Suelo Condicién Pasiva

e e
e e
e T
T e

Fuente: CGS, Sociedad Canadiense de Geotecnia, 1992.
H = Altura de muro
La presion lateral que produce el suelo se la puede representar con la siguiente ecuacion:
0K o (2.19)
Donde:
o, = esfuerzo horizontal
K = relacion entre el esfuerzo horizontal y el esfuerzo vertical

o’ = es el esfuerzo vertical efectivo

Existen muchas teorias para la determinacion de la relacion K, para la estimacion del valor de K en
reposo, K , Mayne & Kulhawy (1982) recomiendan la siguiente relacion:

K =(1-sen¢’) OCR*"* (2.20)
Dénde:
K = coeficiente de presion lateral de la tierra en reposo
¢ = angulo de friccion efectivo del suelo
OCR = relacion de sobreconsolidacion del suelo
La presion Activa y Pasiva del suelo recomendada por Coulomb (1776) son las siguiente:
El coeficiente de presion activa, (K,) viene dada por:

K, = sen?(f + ¢) 221)

2
sen(¢ + 8) sen(¢p — )
sen’f sen(f — &) |1+ jsen(b’ — &) sen(a + f)

La Figura 36, muestra los factores de la férmula,
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oy

Figura 36: Factores de [ecuacion (2.21)]

El coeficiente de presion pasiva, (K p) viene dada por:

K, = sent (B~ (2.22)

sen(¢ + 6) sen(¢p + a)
sen(f + &) sen(B + a)

sen’Bsen(B +6)|1—

En la Figura 37, se muestran los elementos de la férmula,

Fuerza
pasiva

'

P’(lninl

Movimiento del
~—————p muro hacia C;
el suelo

Figura 37: Factores de [ecuacién (2.22)]
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2.1.2.1 Ejemplo de calculo de presion horizontal del suelo
Ejemplo 2.2

Para el muro de retencién mostrado en la Figura 38(a), determine la fuerza lateral de la tierra en repo-
so por unidad de longitud del muro. Determine también la posicion de la fuerza resultante.

Solucion:
K,=1—sen¢ =1~- sen30°=0.5

Enz=0,0,=0;0",=0
Enz=25m,0", = (16.5)(2.5) = 41.25 kKN/m?;

o'n = Ky,0'y = (0.5)(41.25) = 20.63 kN/m?;
Enz=5m,0", = (16.5)(2.5) + (19.3 — 10)2.5 = 64.50 KN/m?;

0'n = Ko07y = (0.5)(64.50) = 32.25 kN/m?;

y=16.5kN/m?
=0 Suelo

Nivel

y_ Fredtico | ¥ 20.63 kN/m?
$=30°
Yat= 19.3 kN/m?
c= —f_
_-GU |
@
32.25 kN/m’ 25 kN/m?

(a) (b)

Figura 38: Diagrama de esfuerzos en el muro

La distribucion de la presion hidrostatica es como sigue:
Dez=0az=25m,u=0.En z=5m,u = y,(2.5) = (10)(2.5) = 25 kN/m?
La distribucion de la presion sobre el muro se muestra en la Figura 38(b).

La fuerza total por la longitud unitaria del muro se determina del area del diagrama de presion, o:

P, = Area1+ Area2 + Area 3 + Area 4

F

%(2.5) (20.63) + (2.5)(20.63) + % (2.5)(32.25 — 20.63) + % (2.5)(25)
P, = 123.14 kN/m
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La localizacion del centro de presion medido desde el fondo del muro (punto O)=

(Area 1) (2.5 + %) + (ﬁ;rea 2) (%) + (Area 3 + Area 4) (%)

Z= P
_ (25.788)(3.33) + (51.575)(1.25) + (14.525 + 29.05)(0.833)
=
123.14
85.87 + 64.47 + 36.30
7= + = 1.52m

123.14

2.1.3 Muros de retencion

En general, estos se dividen en dos categorias principales: (a) convencionales y (b) muros de tierra
estabilizados mecanicamente.

Los muros de retencidon convencionales se clasifican como:

—_

. Muros de retencién de gravedad

2. Muros de retencion de semigravedad
3. Muros de retencién en voladizo

4. Muros de retencion con contrafuertes

Existen dos fases en el disefo de un muro de retencién convencional. Primero, conocida la presion
lateral de la tierra, la estructura en su conjunto se revisa por estabilidad, que incluye la revision de
posibles fallas por volteo, deslizamiento y capacidad de carga.

Y en segundo lugar existe la falla general del sistema, es decir fallas de caracter estructural en el
muro o por inestabilidad global del lugar (falla del talud).

Para revisar la estabilidad de un muro de retencion, son necesarios los siguientes pasos:
1. Revision por volteo respecto a la punta
2. Revision por falla de deslizamiento a lo largo de la base
3. Revision por falla de capacidad de carga de la base
4. Revision por asentamiento
5. Revision por estabilidad de conjunto

En base a la Figura 39 se describiran los tipos de falla que pueden ocurrir en un muro
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Figura 39: Esquema de Muro

Revisiéon por Volteo

El factor de seguridad contra volteo respecto a la punta, es decir, respecto al punto C en la Figura 39,
se expresa como:

M
FSwotteo) = 537 (2.23)
0

Donde:
XM, = suma de los momentos de las fuerzas que tienden a voltear el muro respecto al punto C

YM, = suma de los momentos de las fuerzas que tienden a resistir el volteo respecto al punto C

Revision por Deslizamiento

Y. F
F S(des!izamiento) = E‘FR; (2.24)
d

Dénde:
YF, = suma de las fuerzas horizontales resistentes

Y F, = suma de las fuerzas horizontales de empuje

e
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La Figura 40 muestra las fuerzas horizontales que acttan sobre el muro,

Figura 40: Fuerzas horizontales en el Muro
Capacidad de Carga y Asentamientos

La capacidad de carga y asentamientos del suelo deberd ser calculada como se ha explicado en el Capitulo
6: Cimentaciones (NEC-SE-CM). Debido a la accidn de las cargas laterales, existira una carga de momento en
la cimentacidn, utilizando la siguiente expresion se podra calcular el valor maximo y minimo de carga en la
cimentacion:

v 6e
Qmin = 5 (1 T -B—) (2.25)
Dénde:

V = fuerzas verticales sobre el muro

B = ancho del muro

e = excentricidad

2.1.3.1 Ejemplo de revisiones por volteo y deslizamiento

En la Figura 41 se muestra un muro de retencién de gravedad de concreto. Determine:
a. El factor de seguridad contra volteo
b. El factor de seguridad contra deslizamiento

c. La presion sobre el suelo en la punta y talén
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(Nota: Peso unitario del concreto = y, = 24 kN/m? = 24 kN/m, y el angulo de rozamiento entre hormi-
gény suelo = §=2/3 ¢)

T T Tt S R
SR e R
1

(No a escala)

d2=20°; y2=19 kN/m?; c2=50 kN/m?
Figura 41: Esquema del muro de gravedad de concreto

Solucion:
H=4+4+06=4.6m

¢4 30 1
— tapn2 A1y _ . 2 ol PR
K, = tan (45 2) tan (45 2) 3

[N

P, Yy (H)?K, = %(19) (4.6)? (%) =67 kN/m

Como a =0
P, = P, = 67kN/m
P,=0
P =0
Parte a: Factor de seguridad contra volteo

La siguiente tabla ahora se prepara para obtener 3M,

R
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Tabla 8: Calculo de Momento Resistente con respecto a C
Al_'ea (de la Peso Brazo de momento desde C rel\sn::::t: c
Figura 41) (kN) (metros) (kN-m)
1 %(0-20)(4)(}@) =9.6 0.30 +§(0.20) = 0.433 4.16
2 0.4)(D)(y.) = 384 0.30 4 0.20 + 0.20 = 0.70 26.88
3 %(1.5)(4)(1'.:) =72.0 0.30 + 0.20 + 0.40 + g =14 100.80
- (2.8)(0.6)(y,) = 40.32 22;8 —14 56.45
° %(1.5)(4)(}@) =57.0 0.30 + 0.20 + 0.40 + %{1.5) =19 108.30
6 (0.4) () (1) =304 0.30 4+ 0.20 + 0.40 + 1.5+ 0.20 = 2.6 79.04
D> 247.72 ¥.375.63= M,

El momento de volteo

H’ .6
Mo= 3 P = (?-) (67) = 102.73 kN/m
375.63

Parte b: Factor de seguridad contra deslizamiento

2. Vtan (%) ¢, +B (%) Cy

P

Fs(deslizamiento) =

247.72tan (225%2) + 28 (%) 50
FS(destizamiento) = 67

FS(destizamiento) = 2-26
Parte c: Presién sobre el suelo en la punta y en el talén

La excentricidad se la puede definir como:

=3 3w -2 omlz o em
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Entonces aplicando ecuacion (2.25)

3V (1 N 6e) _ 247721 6(029)
Qpunta = 7 B)” 28 28

= 143.45 kN/m?

14 6 247.72 6(0.29
—Z—<1 —e): [ _ 80029 = 33.49 kN/m?

Qpunta = {1+ 28 28

2.1.4 Excavaciones abiertas
Muros Apuntalados

Para excavaciones como método de soporte, en ciertas ocasiones se utilizan sistemas protegidos
por sistemas temporales de apuntalamiento como muestra la Figura 42.

Figura 42: Sistema de apuntalamiento

A causa de los apuntalamientos, el muro tendra zonas que no se pueden deformar, por esta razéon
Peck (1969) recomend0 las siguientes directrices para determinar las presiones en el muro.

Cortes en Arena

Po = 0.65yHK, (2.26)

Dénde:
Y = peso especifico
H = altura del corte

K = presion activa de Rankine = tan? (45°-¢/2)
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Cortes en Arcilla

H
Esa
c

Dénde:
¢ = cohesion no drenada (¢ = 0)

La presion, p,. es la mayor de

Pa = YH [1 - (:—;)] (2.27)

Pa = 0.3yH (2.28)
Dénde:
y = peso especifico de la arcilla

Para:

Pa = 0.2yH a 0.4yH (con un promedio de 0.3yH)

Esquema de la distribucion de Esfuerzos

Figura 43: Envolvente de presidn aparente para cortes en arena
Fuente: Peck (1969)
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— >4

0254

075 H ™

1

Figura 44: Envolvente de presion aparente para cortes en arcillas blandas y medias
Fuente: Peck (1969)

Moy
5
025 H
_l ot
T
(el
05 H De
|
el
' -l
D
025 H

Figura 45: Envolvente de presion aparente para cortes en arcillas firmes
Fuente: Peck (1969)
2.1.5 Factores de Seguridad

En los analisis de estabilidad se define el Factor de Seguridad por corte FS_ ., como la relacion entre

esfuerzo cortante Ultimo resistente o esfuerzo cortante a la falla y esfuerzo cortante actuante..
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¥
FSeorte = a (2.29)

Dénde:

.= Esfuerzo cortante a la falla
T, = Esfuerzo cortante actuante

El esfuerzo cortante a la falla T, S€ expresa por medio del modelo de falla de materiales segun la ley
de Mohr-Coulomb,

TF=c +o'tan¢g’ (2.30)
Donde:
¢”= cohesion efectiva
o’ = esfuerzo normal efectivo
¢ "= angulo de friccion efectivo

El valor de c para arenas y arcillas normalmente consolidadas es igual a 0. Para arcillas sobre-consoli-
dadas, ¢ > 0. Cuando el suelo es una arcilla saturada el valor es ¢ = 0. Los parametros de resistencia
al corte de un suelo (es decir, ¢ y ¢) generalmente son determinados por medio de pruebas estandar
de laboratorio.

El esfuerzo normal efectivo se define como:
o'=0-u (2.31)
Donde:
o = esfuerzo normal total
u = presion de poros o presion de fluidos

Por lo tanto también se define el esfuerzo cortante actuante, 7,, como esfuerzo cortante de trabajo o
de diseno:
c+(c—pwtang’
=
! FScorte

(2.32)

Dénde:
Fs_ ., = factor de seguridad por corte
T, = esfuerzo cortante actuante

Los factores de seguridad minimos recomendados por la norma (NEC-15) se muestran a continua-
cion:
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Tabla 9: Factores de Seguridad Minimos para Estabilidad Global de excavaciones y taludes

FS_,. Minimo
Condicion
Disefo Construccion

Carga Muerta + Carga Viva Nominal 1.5 1.25

Carga Muerta + Carga Viva Maxima 1.25 1.1
Carga Muerta + Carga Viva Nominal 4+ Sismo de diseno Pseudo 11 100

estatico ' i
Taludes — condicioén estéatica y Agua Subterranea Normal 1.5 1.25
Taludes — condiciéon pseudo estética con agua Subterranea Normal
- . o 1.05 1.00
y Coeficiente Sismico de disefo

Fuente: Norma Ecuatoriana de la Construccion NEC-SE-CM 2015

Tabla 10: Factores de Seguridad Indirectos Minimos para excavaciones y taludes

Condicion Construccion | Estatico Sismo Esst‘:f\ltlitcj:z
Deslizamiento 1.60 1.60 Diseno 1.05
Volcamiento: el que resulte mas critico de:
Momento Resistente/Momento Actuante >3.00 >3.00 Diseno >2.00
Excentricidad en el sentido del momento (e/B) <1/6 <1/6 Diseno <V
Capacidad Portante Ver Tabla 11
Estabilidad general del sistema:
Permanente o de Larga duracién (> 6 meses ) 1.20 1.50 Diseno 1.05
Temporal o de Corta duracion (> 6 meses) 1.20 1.30 %(i)z;r_?s 1.00

Fuente: Norma Ecuatoriana de la Construccion NEC-SE-CM 2015

3. Cimentaciones superficiales

La parte inferior de una estructura, la cual trasmite las cargas a los estratos de suelo o roca se deno-
mina cimentacion. Las cimentaciones se dividen en dos grupos; cimentaciones superficiales y pro-
fundas. Se consideran cimentaciones superficiales aquellas que cumplan con la siguiente condicion:

Donde:
D= Profundidad de desplante

B = Ancho de la cimentaciéon
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En este grupo se incluyen las zapatas aisladas, corridas asi como las losas de cimentacion. Para sa-
tisfacer los criterios de diseno indicados en la Norma Ecuatoriana de la Construccion, en su capitulo
de Cimentaciones y Geotecnia (NEC-SE-CM), el diseno debe satisfacer el estado limite de falla, asi
como también el estado limite de servicio.

3.1  Estado limite de falla: Capacidad de Carga y Factores de Seguridad

3.1.1 Tipos de Falla en Suelos Homogéneos

Se ha establecido que existen tres tipos de falla que ocurren en el suelo cuando la carga supera la
capacidad de carga Ultima del suelo. Estas son: plano de falla general, plano de falla local y falla por
punzonamiento, y cada una responde a un distinto tipo de suelo.

La falla por plano general ocurre en cimentaciones soportadas por arenas densas o arcillas duras. La
Figura 46 muestra este tipo de falla. En estos casos, al aumentar la carga, la cimentacion sufrira un
asentamiento hasta llegar a la carga ultima (g,) en cuyo momento el suelo sufre una falla por corte
repentina. La Figura 47 muestra la manera en que se comportaria la curva de carga-asentamiento en
este tipo de falla, como se puede ver, el suelo alcanza una carga Ultima clara.

Figura 46: Mecanismo de Falla General
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Y

Figura 47: Curva Carga - Asentamiento para Plano de Falla General

La falla por plano local, responde a una arena medio densa y suelos arcillosos medianamente rigidos.
En este caso, al aumentar la carga, el suelo se deforma hasta alcanzara un valor de carga q,”, el cual
es menor que la carga Ultima. Luego de alcanzar este valor, al aumentar la carga, la curva carga-asen-
tamiento se vuelve erratica hasta alcanzar el valor de q,, a partir de este punto, la pendiente de la
curva se vuelve lineal como se observa en la Figura 48. Se puede notar, que en este tipo de falla, no
se alcanza un valor claro de carga ultima, mas bien se obtiene una falla por asentamiento excesivo.

-

Y

Figura 48: Curva Carga - Asentamiento para Plano de Falla Local

Finalmente, /a falla por punzonamiento ocurre en arenas sueltas y arcillas blandas. En este caso, como
se observa en la Figura 49, la cimentacion atraviesa el suelo sin formar una deformacion en la super-
ficie. La curva carga-asentamiento no muestra un claro valor de g, como se observa en la Figura 50.
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il X A Ry i
T .

Figura 49: Falla por Punzonamiento

Y

Figura 50: Curva Carga - Asentamiento para Falla por Punzonamiento

3.1.2 Tipos de Falla en Suelos Estratificados

Anteriormente se discutié el tipo de falla en suelos que presentan una resistencia de caracter homo-
génea. En el caso de suelos estratificados se pueden ver dos casos particulares: (1) Suelo Blando
sobre suelo Rigido y (2) Suelo Rigido sobre suelo Blando.

En el primer caso, puede ocurrir lo siguiente; en caso de que el suelo blando sea despreciable, debe-
ra ser debidamente reemplazado por un relleno compactado. En caso de que el suelo blando tenga
un gran espesor, la falla se dara en el mismo y el mecanismo de falla sera el descrito para suelos
blandos, sin afectacion del suelo rigido. Finalmente, en caso de que el espesor sea intermedio, el
suelo blando tendera a estrujarse por un lado, o en otros términos, tendra una falla local en la parte
superior como muestra la Figura 51.
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Arcilla

Blanda S, (blando) /

5, (blando)
Arcilla ..
Rigida 5, (rigido)

Figura 51: Mecanismo de Falla en Suelo Blando sobre Suelo Firme
Fuente: Briaud (2013)

El segundo caso trata sobre el suelo rigido sobre suelo blando. En este caso, si el suelo rigido es
despreciable, el mecanismo de falla se regira por el comportamiento del suelo blando. En caso de
que el suelo rigido tenga un gran espesor, la falla se dara en el mismo y el mecanismo de falla sera el
descrito para suelos blandos, sin afectacion del suelo blando. Finalmente, en el caso intermedio, se
puede inferir que la falla atravesara el terreno rigido hacia el blando. Asi que en estos casos, se debera
estimar la capacidad Ultima para los dos casos y habra de determinarse la influencia de cada estrato.

3.1.3 Cimentaciones Cargadas Excéntricamente

En algunos casos la cimentacion no se encuentra cargada concéntricamente y existe una excentrici-
dad en la carga. Para esto, se recomienda la siguiente correccion, la cual muchos autores atribuyen
a Meyerhof (Briaud, 2013) en donde se realiza la siguiente reduccion al area de la cimentacion:

B’=B-2e, y L'=L-2Ze (3.1)
Donde:
B’ = nueva base de la cimentacion
L” = nueva longitud
e, = excentricidad en el sentido de la base

e, = excentricidad en el sentido de la longitud

3.1.4 Cimentaciones Compensadas

En el caso de cimentaciones de edificios, en muchas ocasiones se utilizan losas de cimentacion. Una
estrategia de disefo es la utilizacion de cimentaciones compensadas. El peso volumétrico del suelo
es mucho mayor al peso volumétrico del edificio, bajo este principio, si se retira un peso de suelo
igual al peso que ejercera el edificio propuesto, el suelo no experimentara un cambio de esfuerzo. De
esta manera, se estarfa compensando el peso del edificio y no habria de esperarse problemas por
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capacidad de carga o asentamiento, ya que el estado inicial de cargas en el suelo no esta siendo
afectado. En caso de que el peso del suelo retirado sea menor a la carga total que ejerce el edificio,
se debera tomar en cuenta esta compensacion parcial al momento de determinar la capacidad de
carga y asentamientos del edificio. La carga del edificio sera dada por la siguiente ecuacion:

QTotai Ca Qs elo—removido
= 7 : (32)
Donde:
Q,., = cargatotal de la edificacion

Q ueto-removiaey — PESO del suelo excavado

A = 4rea de la cimentacion

3.1.5 Métodos para Calculo de la Capacidad de Carga Ultima
Terzaghi, 1948

Para hallar la capacidad de carga Ultima, Terzaghi (1948) propuso una ecuacion general para la
capacidad de carga de una cimentacion superficial continua. Para su derivacion, se asume que no
existe agua en el suelo, que el angulo de friccion (¢p'), la cohesion (¢’) y el peso especifico (y) son
constantes. Terzaghi también asume que se forma un plano de falla bajo la cimentacion y que este
empujara al suelo a los costados permitiendo la penetracion de la cimentacion. La formula general
se escribe de la siguiente forma:

Gattimo = ¢'Nc + yDNg + %yBN}, (3.3)
Dénde:
¢’ = cohesion
B = la base
Y = peso especifico del suelo
N, N, N, = factores de capacidad de carga

Muchos autores incluyeron factores de correccion a la ecuacion general de capacidad de carga. En
la siguiente ecuacion se presentan los siguientes factores: forma, profundidad y también si la cimen-
tacion esta sometida a una carga inclinada.

Quattimo = CNeAcsAcaci + QNgAgsAqadqi + 5 VBNy Ays Aya i (34)
Donde:
N,N,N, = factores de capacidad de carga
Ay A A, = factores de forma
A A, A, = factores de profundidad
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A, A, A = factores de inclinacion de la carga
ci q Yi

En 1951, Meyerhof sugirié los siguientes factores de correccion:

1+sen¢
— pTtand
Ny =e (1 — sen (p) (3
N; = (N; — 1) cot¢ (3.6)
N, = (Ng — 1) tan(1.4¢) (3.7)
Para los factores de forma (A A se puede usar las ecuaciones sugeridas por DeBeer (1970):
A —1+(N"")(B) 3.8
cs — NC L ( L )
B
Ags =1+ (I) tan ¢ 3.9
B
Ays =1-04 (I) (3.10)
Otra opcion para los factores de forma (A, A A, Meyerhof (1963) propuso las siguientes formulas:
Para: f=0°:
B
Aecs=1+40.2 (f) (3.11)
Hge=1 (3.12)
Ayl (3.13)
Para: f210°:
B 5 0]
A = =1+4+01 2 245 ¢ 3.15
qs_,lys_ + 0. Itan +E (3.15)

Para los factores de profundidad (4 .4, 4 ,,) se puede usar las ecuaciones sugeridas por Meyerhof
(1963):

Para: f=0°:
Dy
Aeg = 1402 (F) (3.16)
Roa =Tg =1 (3.17)
Para: f>10°:
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Aeg =1+ 0.2 (%) tan (45 + %) (3.18)
R = Ay =140 (%) tan (45 + %) (3.19)

Para los factores de profundidad (4,42 ) también existen los valores propuestos por Hansen
(1970):

Para: Df/B < 1:

Dy

g ="1+04 (E) (para ¢ =0) (3.20)

Aqa =1+ 2tan¢ (1 — sen ¢)? (%) (3.21)

g =1 (3.22)

Para:Df/B > 1:

dea =1+ 0.4 tan™! (%) (3.23)
Aqa =1+ 2tan¢ (1 — sen ¢)? tan™! (%) (3.24)
Aya=1 (3.25)

D
NOTA: tan™ (?f) estd en radianes.

Para los factores de inclinacion (A , A, A i) se puede usar las ecuaciones sugeridas por Meyerhof

qi’
(1963).
a®\2
Aci = Aqi = (1 = 900) (3.26)
a® 2
A= (1 % ) (3.27)

Hansen (1970) sugiri6 los siguientes factores para cargas inclinadas:

gL s (1 0.5 Qy,sena )5 3.28
e Q, cos @ + BLc cot ¢ (3:28)
1- g
Aot = At~ (—2) (3.29)
[
0.7 Q,sena ?
Ayi = ( " Qucosa+ BLccot ) B30
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Donde:

a = angulo de inclinacion de la carga con respecto a la vertical
Q, = carga Ultima en la cimentacion = q_u BL

B = ancho de la cimentacion

L = longitud de la cimentacion

Para el caso de suelos donde se espera que la falla por punzonamiento pueda ocurrir, Terzaghi &
Peck (1943) recomienda que realice la siguiente férmula con correccion al angulo de friccion interno
(e indirectamente los factores para hallar la capacidad de carga):

¢*=067c¢ (3.31)

¢* =tan"1(0.67 tan¢ ) (3.32)

3.1.6 Factores de Seguridad Indirectos

En cualquiera de las metodologias utilizadas bajo el criterio de resistencia al corte podran ser utiliza-
dos como minimo los siguientes Factores de Seguridad Indirecta Minimos (FSIM), para la capacidad
portante de cimientos superficiales y de punta de cimentaciones profundas:

Tabla 11: Factores de Seguridad Minimos F.S.I.M.

CONDICION F.S.l.M. ADMISIBLE
Carga Muerta + Carga Viva Normal 3.0
Carga Muerta + Carga Viva Maxima 2.5

Carga Muerta + Carga Viva Normal + Sismo

de Disefio pseudo estéatico 15

Fuente: Norma Ecuatoriana de la Construccion NEC-SE-CM, 2015

Es importante mencionar, que a pesar de que dentro de las notas de la norma NEC-15 se recomienda
lo siguiente: “En todo caso se debe demostrar que el empleo de los Factores de Seguridad indirectos
implica Factores de Sequridad por Corte iquales o superiores a los valores minimos mostrados en la
Tabla 9. Cimentaciones superficiales o directas’. Se recomienda que se sigan los factores de seguri-
dad mostrados en la Tabla 11, expuesta en este capitulo.

3.1.7 Capacidad de Carga Admisible

El calculo de la capacidad de carga admisible de cimentaciones superficiales requiere aplicar un fac-
tor de seguridad (FS) a la capacidad de carga Ultima, entonces la expresion quedaria de la siguiente
manera:

Quit

Qadm = FS (3.33)
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3.1.7.1 Ejemplos de calculo de capacidad de carga y carga admisible
EJEMPLO 3.1

Considerando una cimentacion corrida que esta construida sobre suelo granular con un ancho de
cimentacion de B = 1.2 my un nivel de desplante Df = 1.2 m; con un peso especifico de y = 17 kN/
m3; un angulo de friccion ¢ = 40° y una carga inclinada con un angulo a = 20°. Calcular la capacidad
de carga ultima de la cimentacion.

Solucion:

De la ecuacion (3.4):
1
Guaitimo = CNeAesAcalei + quijs;qu’:Lqi + E]’BNy’lys’Lyd /Iyi
Sabiendo que ¢ =0y B/L= 0, la ecuacion quedaria de la siguiente manera:
1
Guitimo = qu/lqs/lqd/lqi + EYBNyiys)“yd;"yi

Para ¢ =40°, de las ecuaciones (3.5y 3.7),

1+sen¢ 1+ sen 40
N. = eﬂtaﬂd)( ) = eﬂtaﬂ40( ) = 64.20
1 1—sen¢ 1—sen 40

N, = (N, — 1) tan(L4¢) = (64.20 — 1) tan[1.4(40)] = 93.69

de ecuacion (3.19),

) 1.2 40
Raoa = Byp="1+01 )tan(45+2) 1+01(12)tan(45+2)= 1214

Y de las ecuaciones (3.26) y (3.27):

Aqf:( 90°) ) = 0605
= (1-2) = (1-2) = 025

Por lo tanto, una vez determinados todos los factores, se reemplaza en la ecuacion general;

1
Gaitimo = (1.2 X 17)(64.2)(1.214)(0.605) +§(17)(1.2)(93.69)(1.214) (0.25)
= 1251.96 kN/m?
EJEMPLO 3.2

Para el ejemplo anterior, usando la capacidad de carga Ultima ya calculada. Determinar la carga ad-
misible para una cimentacion, si se considera un Factor de Seguridad de 3.

Solucion:

Calculada la capacidad de carga Ultima, se puede aplicar la ecuacion (3.33) para hallar la capacidad
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de carga admisible, entonces se tiene:

_ du
Gadm 7S

Y del ejemplo anterior:

1251,96
Qadm = T

Quam = 417.32 KN/m?

3.2 Estado limite de servicio: Asentamientos

El asentamiento total a ser calculado, sera el resultado de la suma de los:
¢ Asentamientos inmediatos.
* Asentamientos por consolidacion (primaria y secundaria).

e Asentamientos inducidos por sismos.

3.2.1 Asentamientos inmediatos o elasticos

Los asentamientos inmediatos ocurren instantaneamente luego de que la carga es aplicada, y se
asume que son elasticos. La deformacion para cada elemento puede ser calculada mediante el mo-
dulo y la carga actuante en el centro de cada estrato.

La deformacion vertical unitaria para cada estrato se calcula de la siguiente manera:
Ao

£=— (3.34)

Doénde:
Ao = incremento en el esfuerzo vertical
E = mddulo elastico del material.

El asentamiento inmediato entonces, es calculado a partir de las deformaciones unitarias. Para cada
de estrato, se asume que el punto inferior esta fijo y que el punto superior es el que se desplaza. De
esta manera el asentamiento inicial de cada estrato estara dado por:

8; = €h (3.35)

Donde:
h = espesor del estrato.

El asentamiento total para n nimero de estratos estaria dado por:
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55 = £1h1 + £2h2+... +enhn (336)
If l (S_g = (5:) + 8]’)1
*- l 52 = 53 + Sghg
h2
_*— 0z = &l
hs l 3 313

Figura 52: Modelo considerado en el calculo de asentamientos inmediatos

3.2.1.1 Asentamientos inmediatos en Arcillas Saturadas

El calculo de asentamiento inmediato se puede estimar mediante la teoria elastica. Janbu, Bjerrum'y
Kjaernsli (1971) propusieron una ecuacion para calcular el asentamiento inmediato mediante graficas
que estiman valores de los coeficientes I,y I, los cuales son usados para determinar la ecuacion
siguiente:

B
6; = Ioh 5 (1= 1?) (3.37)
y

Donde:

6, = valor promedio del asentamiento para una cimentacion flexible [Unidades iguales a B]

q = esfuerzo de contacto (Carga neta dividida para el area) [Expresado en igual unidad que q]
B = ancho de la cimentacion [Unidades iguales a § ]

1,= factor de asentamiento adimensional en funcion de D/B

1,= factor de asentamiento adimensional en funcion de H/B

E = md&dulo de Elasticidad del suelo

u = relacion de Poisson
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Figura 53: Grafica para estimar asentamientos inmediatos de cimentaciones en arcillas

Fuente: Duncan &Buchignani, An Engineering Manual of Settlement Studies.

3.21.11 Ejemplo de calculo de asentamientos inmediatos en arcillas
EJEMPLO 3.3

Para una cimentaciéon de 15 m x 30 m en planta, con la configuracién mostrada en la figura a continua-
cion, la cual soporta un peso de edificacion w = 3.600 Ton. Para un suelo, E_ = 10,000 kN/m2y u = 0.5
(arcilla saturada). Suponiendo que la cimentacién es flexible, estime el asentamiento inmediato de la
cimentacion para la siguiente figura

a. Df:Zm; H=o00

b. Df:Zm; H=5m
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B=15m
P S L=30m
Cimentacion Peso de edificacién= 36,000 kN
15m # flexible V/EZAN\Y/Z4
3
y =16kN/m?

13m E, = 10,000 kN/m?

L

/4 /4 /4 V4 V4 /4 V/Z4 V/Z4 /4

Figura 54: Ejemplo 3.3: calculo de asentamientos inmediatos en arcillas

Solucion:
-Carga por suelo excavado = (1.5)(15)(30)(16) = 10,800 kN
-Carga neta = 36,000 - 10,800 = 25,200 kN

Por lo que:

25,200

P
e o e 2
=7 (30x15) 56 kN /m

Para L/B=30/15=2, de la Figura 53: H/B =1y D/B = 0.1 entonces:
1,=0.51;1=0.98
De la ecuacion (3.37)

qB
6 = 1011?(1 - u?)
5

56(15)
= (0.98)(0.51)m [1-(0.5)*] =0.03148 m = 3.15 cm

NOTA: Esimportante que se considere también el ajuste de los asentamientos obtenidos por teorias
de elasticidad, sies que se tiene fluencias locales (local yielding) en el suelo debajo de la cimenta-
cion, siguiendo el criterio de Dappolonia, Poulos y Ladd (1971), ASCE, JSMFD, Vol97, SM10. Adi-
cionalmente, se debe seleccionar adecuadamente, el Médulo de Young equivalente, Es, al nivel de
deformacion, inducido por la cimentacion al suelo. Es de suma importancia una correcta seleccion
del Es para que la estimacion de la deformacion sea adecuada.
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3.2.1.2 Asentamientos inmediatos en Arena

EL asentamiento de suelos granulares se evalla usando el factor de influencia semi-empirico pro-
puesto por Schmertmann y Hartman (1978), de acuerdo con este método la ecuacion de asentamien-
to serfa:

I,
8, = c1cy(q — q')E (E) Az (3.38)

c, = factor de correccion para la profundidad del empotramiento de la cimentacion

6 =1-05 (ﬁ)

c, = factor de correccion para tomar en cuenta el flujo plastico en el suelo

c, = 1+0.2 Iog (tiempz; c;n aﬁos)

q = esfuerzo a nivel de la cimentacion
q°=yD,
I = factor de influencia de la deformacién unitaria

La variacion del factor de influencia de la deformacion unitaria con la profundidad, debajo de la ci-
mentacion lo muestra la Figura 55 paraun L/B=1yL/B = 10:

Figura 55: Variacién de versus z/B

Fuente: Braja M. Das, Shallow Foundations, Bearing Capacity and Settlement.
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3.2.1.2.1 Ejemplo de calculo de asentamientos inmediatos en arenas

EJEMPLO 3.4

La Figura 56a muestra una cimentacién continua cuyo B=2my Df = 1 m; el peso unitario de la arena es
igual a y = 17 kN/m3; g = 175 kN/m2. Para este caso, L/B es mayor que 10. De acuerdo a la gréfica se
muestra también I a varias profundidades en la Figura 56a. La variacion de E_puede ser calculada median-
te ecuaciones en base a resultados de ensayos de penetracién estandar o el ensayo de penetracion del
cono; determinando éste, se tiene la siguiente grafica de variacion de E. como se muestra en la Figura 56b.

Solucion:

De acuerdo a Figura 55, para un L/B > 10, nétese que paraz=0,1, = 0.2, paraz=2m (=B),1=0.5y
paraz=8m (=4B), 1 =0.

g =175 kN/m?
q’' = vD, = (17)(1) = 17 KN/m?
Entonces:
g—q’=175—17 = 158 kN/m?

7,000 14,000 E_(kN/m?)
T T ] >

Y
(a) (b)

Figura 56: Ejemplo 3.4: Calculo de asentamientos inmediatos en arenas
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para los factores de correccion se tiene:

—1-05(—1_)=1 05(17)—0946
a=tm%N\g=¢)7 T \1m8) T

Asumo que el tiempo para el flujo plastico es de 10 anos, entonces:
=1+0.2] (10) =1.4
Cy = 2logl\g7)=1

Para determinar el asentamiento elastico aplico la siguiente tabla para la Figura 56:

Tabla 12: Calculos para Asentamiento Elastico

I
Capa No. Az (m) E, (kN/m?) déIaElsirI;/ii;a(crin) !, en :Eas'l\r/lai':gd del (-[:;;) Az
(m3/kN)
1 1 5250 0.5 0.275 5.23x10°
2 1 8750 1.5 0.425 4.85x10°
3 2 8750 3.0 0.417 9.53x10°
4 1 7000 4.5 0.292 4.17 x 10°
5 3 14000 6.5 0.125 2.67 x10°
X=8m=4B ¥=26.45 x 10° m3/kN

Obtenidas todas las expresiones de la ecuacion (3.38), se reemplaza y se encuentra el asentamiento
elastico para una cimentacion continua,

I
8; = cic(q — q')X (Ei) Az = (0.946)(1.4)(158)(26.45 x 107°) = 5534.8 x 10™°m
5

~ 55.35mm

3.2.2 Asentamientos por consolidacion primaria

Hay dos componentes de asentamiento que contribuyen al asentamiento total por consolidacion de
las arcillas blandas: asentamiento por consolidacion primaria (6,) y el asentamiento por compresion
secundaria ().

El asentamiento por consolidacion es un proceso tiempo-dependiente que ocurre debido al drenaje
del agua de poros, el cual ocurre durante el incremento del esfuerzo efectivo en el suelo. A menudo,
la velocidad de este tipo de asentamiento es estimada por la Teoria de Terzaghi para la consolidacion
por p.=0 p,, (donde O es el grado medio de consolidacion, y Py €S el asentamiento por consolida-
cién final estimado at = t, donde t,es el tiempo hasta alcanzar el fin de la Consolidacion Primaria,
EOP). RRy CR son la relacion de recompresion y la relacion de compresion virgen (caracteristicas de
compresion que son definidas en espacio convencional €, - log o”).
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RR = A 3.39
" Aloga’, 1+e, (3:39)

Ae c
CR Z < (3.40)

- Alog o', BT €

Donde:

C_ = indice de recompresion

C, = indice de compresion

e, = relacion de vacios inicial o in situ.

La Figura 57 muestra el ejemplo de una curva de compresion EOP como se calcula en el laboratorio
en base al ensayo de consolidacion unidimensional o ensayo edométrico mediante la aplicacion de
incrementos de cargas (ASTM-D2435), y en base a la cual se determinan los indices de recompresion
y de compresion.

[. e antes

Relacion de vacios

6 gy + A0,

Esfuerzos (log)

Figura 57: Ejemplo de Curva de Asentamiento

Velocidad de Consolidacion Primaria

Terzaghi defini6 un coeficiente de consolidacion vertical (C ) que controla el proceso de consolidacion
y es de hecho una funcion de los parametros de permeabilidad y compresibilidad:

I
ka',

Cimm———t — 3.41
Y~ 0.434CRy,, (3:41)
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Donde:
k = coeficiente de conductividad hidraulica (permeabilidad)
Y, = peso volumétrico del agua

7

o esfuerzo efectivo de consolidacion

v

CR = la relacion de compresion de la ecuacion 3.40

El tiempo de asentamiento se puede definir con la siguiente formula:

HZ
ty = Ty— (3.42)
v

Donde:

t, = tiempo requerido en U% de asentamiento por ocurrir

T, = factor de tiempo

H = distancia a la frontera de drenaje, o altura de drenaje como se muestra en la Figura 58

¢, = coeficiente de consolidacion en un suelo obtenido mediante una prueba por consolidacion

Drenante Drenante Impermeable
HU‘ H:Ho/z H:HO H:H[) HO
Drenante Impermeable Drenante

Figura 58: Esquema de altura de drenaje

El T, se puede estimar utilizando el siguiente grafico:

o

20

N
60 \

Curva de Consolidacion, U, (porcentaje)

80 \\‘
\
TN 83 88. S 0% ©a. N ow o,
2 & oo oo © °°F ° =
Factor de Tiempo (log)

Figura 59: Curva para estimar el factor por tiempo, T,
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N -

Figura 60: Calculo de asentamiento por consolidacion primaria

Fuente: Braja M. Das, Shallow Foundations, Bearing Capacity and Settlement.

Entonces:

Para arcillas normalmente consolidadas (a', = 6"))

CcH. 0's + Adprom
-~ 3.43
o=y e, log( o (343)
Para arcillas preconsolidadas y, (6’ + AGprom = 0'¢)
CsHc 0'o + Adprom
= 3.44
0= 71 . !og( 2 (3.44)
Para arcillas preconsolidadas y, (', < 0'c < 6’5 + AGprom)
Csll; a'p & oo+ Adprpm
= —_ 3.45
Oc 14 e, lag (J’o) + 1+e, log o'y (3:49)
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Doénde:

7

o esfuerzo efectivo sobre el estrato de arcilla antes de la construccion de la cimentacion

[

4o, = incremento del esfuerzo promedio sobre el estrato de arcilla causado por la construccion de
la cimentacion

7

o' = esfuerzo de preconsolidacion

e, = relacion de vacios inicial del estrato de arcilla
C, = indice de compresion

C, = indice de expansibilidad

H_= espesor de la capa de arcilla

Para las ecuaciones (3.43), (3.44) y (3.45), el asentamiento por consolidacion primaria puede ser
calculada mediante dos métodos, los cuales se explican a continuacion:

Una capa de arcilla dada puede ser dividida en varias capas delgadas teniendo asi espesores de

H, ., H.,y . H, . (Figura61). Los esfuerzos efectivos en la mitad de cada capa viene dado por 4¢”, ,,

4o’y ., A0, El incremento de esfuerzo promedio para cada capa puede ser aproximadamente
igual al incremento del esfuerzo vertical en la mitad de cada capa del suelo, es decir, 40, ~ 40,
Ao ~ Ao, .., Ao ~ Ao . Por lo tanto el asentamiento por consolidacion de una capa entera
prom(2) 2 prom(n) n

puede ser calculado como:

’

i=n

C.H; o' oy + Ao ;
55 = cffi Io ( o(i) : prom(t)) (3.46)
i1+ e T o)
A T /
Hy ® — - — - e = 4o,
i,, [ e B Aa,
H, *
Hs; B s e T %
Hyn P e e e e e e i Aa,
' 4 |

Figura 61: Calculo para el asentamiento por consolidacion

Fuente: Braja M. Das, Shallow Foundations, Bearing Capacity and Settlement.
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Para el calculo de la distribucion de esfuerzos en los estratos considerados, se pueden utilizar los mo-
delos de Boussinesq y Westergaard. La solucion de Boussinesq determina el incremento de esfuer-
zos como resultado de la aplicacion de una carga distribuida sobre la superficie de un semi-espacio
infinitamente grande; considerando que el punto en el que se desea hallar los esfuerzos se encuentra
en un medio homogéneo, elastico e isotropico. La solucion de Westergaard considera, en cambio,
que el punto en el que se desea hallar los esfuerzos se encuentre en un medio elastico anisotrépico
con estratos, de pequeno espesor, horizontales de rigidez axial infinita. En la siguiente figura se mues-
tran los incrementos de esfuerzos en base a la teoria de Boussinesq; la figura muestra el porcentaje
de carga que se transmite a la profundidad determinada.

Cuadrada Corrida
B2 B2

|e————| —|
iB AE1121X1] 1B 3B

iB

2B

3B

4B

5B

6B

7B

Figura 62: Distribucion de esfuerzos en base a la teoria de Boussinesq
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Tabla 13: Variacién de o,/q para area rectangular flexible cargada uniformemente

L/B

z/B 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10

0.1 0.994 | 0.997 0.997 | 0.997 0.997 0.997 0.997 0.997 0.997 0.997
0.2 0.960 : 0.976 0.977 | 0.977 0.977 0.977 0.977 0.977 0.977 0.977

0.3 0.892 | 0932 0.936 | 0.937 0.937 0.937 0.937 0.937 0.937 0.937

0.4 0.800 : 0.870 0.878 0.880 0.881 0.881 0.881 0.881 0.881 0.881

0.5 0.701 : 0.800 0.814 @ 0.817 0.818 0.818 0.818 0.818 0.818 0.818

0.6 0.606 : 0.727 0.748 | 0.753 0.754 0.755 0.755 0.755 0.755 0.755

0.7 0.522 | 0.658 0.685 | 0.692 0.694 0.695 0.695 0.696 0.696 0.696

0.8 0.449 | 0.593 0.627 0.636 0.639 0.640 0.641 0.641 0.641 0.642

0.9 0.388 | 0.534 0.573 | 0.585 0.590 0.591 0.592 0.592 0.593 0.593

1.0 0.336 | 0.481 0.525 0.540 0.545 0.547 0.548 0.549 0.549 0.549

1.5 0.179 | 0.293 0.348 . 0.373 0.384 0.389 0.392 0.393 0.394 0.395

2.0 0.108 : 0.190 0.241 | 0.269 0.285 0.293 0.298 0.301 0.302 0.303

2.5 0.072 | 0.131 : 0.174 . 0.202 0.219 0.229 0.236 0.240 0.242 0.244

3.0 0.051 | 0.095 0.130 | 0.155 0.172 0.184 0.192 0.197 0.200 0.202

3.5 0.038 | 0.072 : 0.100 : 0.122 0.139 0.150 0.158 0.164 0.168 0.171

4.0 0.029 | 0.056 @ 0.079  0.098 0.113 0.125 0.133 0.139 0.144 0.147

4.5 0.023 | 0.045 : 0.064 . 0.081 0.094 0.105 0.113 0.119 0.124 0.128

5.0 0.019 | 0.037 = 0.053 | 0.067 0.079 0.089 0.097 0.103 0.108 0.112

Fuente: Braja M. Das, Shallow Foundations, Bearing Capacity and Settlement.

3.2.2.1 Ejemplo de calculo de asentamientos por consolidacion primaria
EJEMPLO 3.5

Determinar el asentamiento por consolidacion primaria de una cimentaciéon cuyas dimensiones
estan dadas por B = 1.5 my L = 3 m en planta. Divida la capa de arcilla en tres capas, cada una
con 1 metro de espesor.
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S et ETTC R *gte %
e ) 17 ‘-'5, ’.’r"

OkN/m? T
Arena
¥ =16.5 kN/m*

15m
Nivel Freatico ! x_
Arena -
¥ sar = 17.8 kN/m3 1.5m
AR AT ST AT IS AR AL

nE RSNl AL T LSS TR S AP RS SR SRS YA
Arcilla normalmente consolidada
¥sar = 18.2 kN/m? 3m

e, =0.92; C. =027

b L) . . TetE e
N A e e

Figura 63: Ejemplo 3.5: calculo de asentamientos por consolidacion primaria

Solucion:

Para calcular el o’ ydo,, . Se puede realizar las tablas que se muestran a continuacion:

Calculo de 0'0

Espesor de . .
Gope | Caba | Proe o =k /m)
H, (m)
1 1 1.0+15+1.5+05=4.5 : (1.0+ 1.5)(16.5) +(1.5)(17.8 — 10) + (0.5)(18.2 — 10) = 57.05
2 1 45+1=55 57.05 + (1.0)(18.2 — 10) = 65.25
3 1 55+1=6.5 65.25 + (1.0)(18.2 — 10) = 73.45

Calculo de Ao

(prom)
Espesorde  profyndidad a la Mitad de A6 prom) .
Capa No. Capa Capa desde el fondo de Ci- L/B® z/B ——t AG (yrom)
H. (m) mentacion, z (m) q
1 1 3.5 2 2.33 0.16 27.2
2 1 4.5 2 3.0 0.095 16.15
3 1 5.5 2 3.67 0.07 11.9

B=15m;L=3m
bTabla 13
¢q =170 kN/m?

Entonces aplicando ecuacion (3.46),
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: C.H; ooy + Ag, :
5cp= cHii Iog( o(i) prom(t))

T
0’ .
i=1 a()

5 (0.27)(1)[ (57.05+ 27.2)+ (65.25+ 16.15)+ (73.45+ 11.9)]
= 1109 57.05 °9 65.25 %9\ 7315

8. = (0.142)(0.169 + 0.096 + 0.065) = 0.047 m = 47 mm

3.2.3 Asentamientos por consolidacion secundaria

El asentamiento de compresion secundario se produce después del final de la consolidacion pri-
maria. (t = t, en EOP tedricamente el exceso de presion de poros Au = 0). Sin embargo, la fluencia
también puede ocurrir durante la consolidacion primaria, Io que conduce a un aumento de (Scfen EOP

El parametro clave para el analisis cuantitativo de la compresion secundaria es el coeficiente de com-
presion secundaria (C ), que se puede expresar en términos de la relacion de vacios o cambio de la
deformacion volumétrica por ciclo de registro. Los datos han demostrado la fuerte dependencia del
coeficiente de compresion secundaria (C) en el esfuerzo de consolidacion (Quigley y Ogunbadejo
1972; Mesri 1973). Mesri y Godlewski (1977) realizaron un estudio detallado de la relacion entre C,
y CC, llegando a la conclusion de que los cambios de volumen durante la compresion secundaria
(indice de compresion secundaria por la ecuacion 3.47) y consolidaciones primarias (indice de com-
presion por la ecuacion 3.48) se pueden relacionar con la ecuacion 3.49.

Ae

= 3.47
“ " Alogt (3.47)
Ae
c= (3.48)
Aloga’,
Cq Alogt
ety g (3.49)

De acuerdo al estudio de Mesri y Godlewski (1977), para cualquier suelo, la relacion de € /C. (ecua-
cion 3.49) es constante para cualquier tiempo, esfuerzo efectivo y relacion de vacios (por recompre-
sion y estado de compresion virgen). Ladd (1973) grafico €, (ecuacion 3.50) versus CR; sin embargo,
senald que, “En el rango normalmente consolidado € se mantiene casi constante o disminuye lige-
ramente para suelos con un CR constante.”

T 14e,

Cae (3.50)

El asentamiento por consolidacion secundaria puede ser calculada como:

_ CgH, (tz)
6= Toelog(; (351)
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Doénde:

C,= indice de compresion secundaria
= &E

’ log (E—f)

e_o = relacion de vacios al final de la consolidacion primaria

t,= tiempo necesario para completar la consolidacion primaria en un 90%
t,= tiempo estimado para el final de asentamiento de la consolidacion secundaria

El valor de C_ se lo determina en base al ensayo de laboratorio de consolidacion unidimensional o
ensayo edométrico mediante la aplicacion de incrementos de cargas (ASTM D2435). La Figura 64
muestra un ejemplo de la curva en base a la cual se determina la pendiente de consolidaciéon secun-
daria para un esfuerzo efectivo especifico.

A

Relacion de vacios,

Consolidacion pnmaria

I
1
Consolidacién secundana !
1

Figura 64: Curva tiempo - Relacién de vacios

3.2.3.1 Ejemplo de calculo asentamientos por consolidacion secundaria
EJEMPLO 3.6

De acuerdo con los mismos datos del ejemplo (3.5). Asuma que el asentamiento por consolida-
cion primaria concluye a los 3 anos. Adicionalmente C_ = 0.006 y e, = 0.088. Estimar el asentamiento
por consolidacién secundaria al final de 10 anos.
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Solucioén:

Con los parametros e indices dados, solo se aplica la ecuacion (3.51) y se reemplaza,

5 Catle (t_z)_ (0006)3) (10

- —) = 0005m = 5
ST 11088 8 3) & o

3.2.4 Asentamientos totales

Es la suma de todos los asentamientos primarios, por consolidacion primaria y secundaria, cuando
estos Ultimos asentamientos son importantes.

El asentamiento total esta en funcion al tiempo, por lo que es igual a:
Ototal = 0; + 6, + 6 (3.52)

Donde:
6, = asentamiento en funcion a la respuesta inmediata del suelo
6., = asentamiento en funcidn a la consolidacion primaria del suelo

6 = asentamiento en funcion a la consolidacion secundaria del suelo

3.2.5 Asentamientos por sismo post licuacion

Licuacion es el fendmeno mediante el cual un depdsito de suelo; grava, arena o limo saturado, pier-
de una gran parte de su resistencia al esfuerzo cortante debido al incremento de presion de poros
bajo condiciones de carga no-drenada, estas pueden ser monotonicas o ciclicas. Es importante
reconocer que la licuacion no ocurre de manera aleatoria y que por el contrario se requieren ciertos
ambientes geoldgicos e hidroldgicos, y que ocurre principalmente en depositos recientes de arena
y limo con altos niveles freaticos, casos historicos de licuacion han sido documentados en ciudades
que han ocurridos sismos, tales como; Adapazari en Turquia, Bahia de San Francisco en USA, Kobe
en Japon, y otros. Los mas susceptibles estan constituidos por los depositos del Holoceno (con una
edad inferior a los 10.000 anos), pero es muy poco probable, dependiendo del nivel del peligro sis-
mico, que se presente en depodsitos de suelos de edad anterior a los del Pleistoceno. Los depdsitos
recientes ubicados en deltas de canales y rios, llanuras de inundacion y rellenos pobremente com-
pactados (rellenos hidraulicos) son los mas susceptibles a la licuacion.

Para estimar los asentamientos post licuacion en campo libre al que estaria sometida una estructura,
el primer paso es determinar si el perfil del suelo del proyecto es proclive o no a sufrir el fendbmeno
de la licuacion. La susceptibilidad depende de varios factores como el tamano, gradacion, forma'y
arreglo de las particulas, asi como del método de deposicion, edad geoldgica e historia de esfuerzos
del depdsito. Debido a que la licuacion requiere el desarrollo de un exceso de presion de poros, la
susceptibilidad es influenciada por las caracteristicas de composiciéon del suelo. Entre las caracteristi-
cas importantes a analizar en el criterio de composicion del suelo esta la granulometria, la plasticidad,
la humedad natural y los limites de Atterberg, asi como otros indices relacionados a las propiedades
ya mencionadas.
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Como primer analisis se evaluara el potencial de licuacion de las arenas y limos, asi como las arcillas
de baja plasticidad por medio de criterios de susceptibilidad como los de Seed et al. (2003), Bray y
Sancio (2006) o Idriss y Boulanger (2008), entre otros. La siguiente figura muestra un ejemplo del
criterio de susceptibilidad de Bray y Sancio (2006), el cual es funcion del indice de plasticidad (orde-
nadas) y la relacion entre la humedad natural y el limite liquido (abscisas).

We/LL
0.6 0.8 1.0 g 1.4 16 1.8
70 E : ' ; . ; L ; d : L : 4 70
651 o 165
60 1 o T 60
£ Op0 ]
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— o 4 —
E o] 3
8 w0 . Fo g
D E o ® ] @
® 35 T35 @
o : ] o
Q 30 - © T30 g
2 254 o o T2 2
20 1 . t 20
15 { MODER. SUSCEPTIBLE @ t15
10 4 1 10
5f SUSCEPTIBLE 15
0 F L 2 T x T : T = T : 10
0.60 0.80 1.00 1.20 1.40 1.60 1.80

We/LL

Figura 65: Criterio de Susceptibilidad
Fuente: Bray y Sancio (2006)

Luego de evaluar el potencial de licuaciéon con el criterio anterior, se debera evaluar el potencial de
licuacion con algin método como por ejemplo; el de Youd et al. (2001), Seed et al (2003) o Idriss y
Boulanger (2014). El potencial de licuacion se puede evaluar utilizando la siguiente ecuacion:

_ CRRy=75,5=1 * MSF

FS SR * K, * K, (3.53)
Donde:
FS = factor de seguridad
CRR, .., = relacion de resistencia ciclica para sismo de magnitud 7.5

MSF = factor de magnitud de escala
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= factor de correccion por sobrecarga
= factor de correccion por pendiente
CSR = relacion de Esfuerzo Ciclico

Los asentamientos producto de la licuacion ocurren debido a la reconsolidacion del suelo licuado.
Para estimar los asentamientos post licuacion, se pueden utilizar modelos como el de Shamato et al.
(1998), Wu et al. (2003) y Cetin et al. (2009). Se lo puede calcular integrando la deformacion volumé-
trica unitaria (g,) con la profundidad, como muestra la expresion siguiente:

Z max
§s= J;] g,dz (3.54)
Método de Cetin et. al (2009) para el calculo de ¢,
CSRy=750=1 = CSR * Ko *x Kmc (3.55)
Ko = (—)f 1 (3.56)
f=1-0.005*Dr (3.57)
Kmc = =3 = 107> = Dr? + 0.0048Dr + 007272 (3.58)
Nysocs = Nigo + A(Nygo) (3.59)
A(Nyg0) = el63+7c—(re N Iriss Boulanger (1998) (3.60)

780.416 * In(CSRy=7505=1) — Nygocs + 2442.465
636,613 * Ny gocs + 306.732

&, = 1.879 * In +5583  (3.61)

Dénde:

CSR,_,,,., = relacion de esfuerzo ciclico equivalente

g, = deformacion volumétrica unitaria

£,.,s = deformacion volumetrica unitaria para 15 ciclos
= deformacioén volumétrica unitaria equivalente

Dr = densidad relativa

N,, = numero de golpes corregidos por la profundidad

AN, ., = correccion por el contenido de finos

FC = contenido de finos

N, = numero de golpes corregido por finos
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4.  Cimentaciones profundas

Las cimentaciones profundas se utilizan principalmente cuando suelos débiles, o de alguna otra for-
ma inestable existen en la superficie y las cargas de la estructura deben ser transmitidas a estratos
competentes mas profundos.

Se conocen como cimentaciones profundas aquellas estructuras cuya cimentacion cumpla con la
siguiente ecuacion:

Dy
-B—>4

Donde:
D, = Profundidad de desplante

B = Ancho de la cimentacion

41 Pilotes Cargados Axialmente

4.1.1 Estado limite de falla: capacidad de carga bajo criterio de resistencia al corte

La revision del estado limite de falla en cimentaciones profundas consiste en comprobar que la capa-
cidad de carga axial del pilote 0 grupo de pilotes sea suficiente para disipar la descarga transmitida
al suelo.

Para determinar la capacidad de carga axial de un pilote hincado se plantea el uso de la ecuacion de
capacidad Ultima de carga:

Quie = Qs + Q= ZfsAsi + qr Ar — Wy (4.1)
Donde:

Q, = capacidad o resistencia por fuste o friccion

Q, = capacidad o resistencia de punta

A, = areade la punta del pilote (seccion transversal)

A_ = éreade la punta del pilote (perimetral) para el estrato i
f,, = resistencia unitaria de fuste o friccion para el estrato i
g, = resistencia unitaria de punta

W = peso del pilote

p

4.1.1.1 Capacidad de carga iltima de un pilote

Para el célculo de la capacidad de carga del pilote por carga axial se revisaran las siguientes meto-
dologias:
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Federal Highway Works Administration of the United States)

FHWA (

Método Lambda Revisado (Vijayvergiya y Focht, 1972)

Método API (American Petroleum Institute)

(Us Army Corps of Engineers)

USACE

La siguiente figura muestra un grafico comparativo de las distintas capacidades para un perfil de

suelo estratificado.
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Figura 66: Grafico comparativo de capacidades entre distintas metodologias
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La capacidad de carga Ultima por fuste se expresa como:
Qs = fsiAsi (4.2)

Dénde:

A = area de fuste del pilote i (perimetral)

f, = es laresistencia unitaria de fuste i

La resistencia por punta para pilotes en determinar mediante la siguiente ecuacion:
Qr = Aq (4.3)

Donde:

A, = area de la punta

q = resistencia unitaria del pilote en la punta

Método API Revisado

El procedimiento recomendado por el API (American Petroleum Institute) en su Ultima version, el mé-
todo API Revisado.

Resistencia por friccion en suelos Cohesivos

En primer lugar se debe determinar un valor de resistencia al esfuerzo cortante no drenado, c, para
luego obtener un valor de @ mediante las siguientes ecuaciones:

a=05Pp"%C siyPp<1.0

a=05Pp"%  siyp>1.0 (4.4)
con la restriccion de que, a < 1.0

Dénde:

Y=c/p , para la profundidad de interés

p= presion efectiva

¢ = resistencia cortante no drenada del suelo
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La resistencia unitaria por friccion f, se calcula mediante la siguiente ecuacion:
fr =%y €y (4.5)

Donde:

x = coeficiente obtenido anteriormente

¢ = resistencia cortante no drenada en la profundidad x

Resistencia de punta en suelos cohesivos

Las recomendaciones del API RP2A (1987-2007) para la resistencia de punta en arcilla es que “para
pilotes en arcilla, g en Ib/ft? debe ser igual a 9 c. Si el perfil de resistencia debajo de la punta del pilote
no es uniforme se debe ajustar el valor de ¢ para reflejar este efecto”.

La recomendacion tiene la siguiente ecuacion:
Qr = qA, (4.6)
q=9c 4.7)
Donde:
Q, = capacidad de carga axial en punta
q = resistencia unitaria de punta

¢ = resistencia cortante no drenada en la punta del pilote, usualmente tomada como un promedio en
una distancia de dos diametros bajo la punta del pilote

A, = érea de la seccion transversal en la punta del pilote
Resistencia por friccion en suelos no cohesivos

La recomendacion del APIRP 2A (1987-2007) para la resistencia de pilotes a friccion en suelos no
cohesivos es la siguiente:

f = Ka,tand (4.8)
Dénde:

K = coeficiente de presion lateral del suelo (relacion entre el esfuerzo efectivo normal horizontal al
vertical)

o, = presion o esfuerzo efectivo en el punto en cuestion
& = angulo de friccion entre el suelo y el pilote

Se utiliza un valor de K = 0.8 para pilotes con punta abierta y un valor de K = 1.0 para pilotes de des-
plazamiento completo. La Tabla 14 muestra una guia de recomendacion para los valores de § y para
limitar el valor de f.
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Tabla 14: Guia para la friccion lateral en suelos no cohesivos

Tipo de Suelo 6, grados Limite de f (kPa)
Arenas y limos muy sueltas a medianamente sueltas 15 47.8
Arenas y limos sueltas a densas 20 67
Arenas y arenas limosas medianamente sueltas a densas 25 83.1
Arenas y arenas limosas densas a muy densas 30 95.5
Gravas y arenas densas a muy densas 35 114.8

Resistencia por punta en suelos no cohesivos

Para la resistencia por punta en suelos no cohesivos, las recomendaciones del APl son las siguientes:
q = 0,Ng (4.9)

Donde

o, = presion o esfuerzo efectivo en el punto en cuestion

N, = factor de capacidad de carga

La Tabla 15 presenta una recomendacion para resistencia por punta en suelos no cohesivos.

Tabla 15: Guia para la resistencia por punta en suelos no cohesivos

Tipo de Suelo N, Limite de g(Mpa)
Arenas y limos muy sueltas a medianamente sueltas 8 1.9
Arenas y limos sueltas a densas 12 2.9
Arenas y arenas limosas medianamente sueltas a densas 20 4.8
Arenas y arenas limosas densas a muy densas 40 9.6
Gravas y arenas densas a muy densas 50 12.0

Método Lambda Revisado

Este método, fue propuesto por Vijayvergiya y Focht (1972) para el calculo de resistencia al fuste en
suelos cohesivos. La resistencia por friccion en pilotes hincados propuesta es:

Qs = A(Pm + 2¢m)As (4.10)
Dénde:
A = coeficiente en funcion de la penetracion del pilote
pm = el esfuerzo efectivo vertical promedio entre la superficie del terreno y la punta del pilote

c, = laresistencia media al esfuerzo cortante no drenado a lo largo del pilote
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Kraft, et al (1981) realizé un estudio mas profundo para revisar este método y plante una forma para
encontrar A:

Para arcillas normalmente consolidadas,

1 =0.178 — 0.016 In7m; (4.11)
Para arcillas sobreconsolidadas,

A =0.232 —0.032 Inm, (412)
Dénde:
m, = (nBf,, L2)/(AEU);
B = diametro del pilote
f max = friccion pico del suelo (fomada como la resistencia al esfuerzo cortante no drenada media)
L, = longitud de empotramiento del pilote
A = seccion transversal del area del pilote
E = modulo de elasticidad del material del pilote

U = desplazamiento del pilote necesario para desarrollar cortante (tomado como 0.1 pulgadas)

Método USACE (Us Army Corps of Engineers)

Resistencia por fricciéon en suelos cohesivos

A pesar de ser llamada resistencia por friccion, la resistencia es debida a la cohesion o a la adhesion
de la arcilla al pilote.

i =cqa=ac (4.13)
Qs = fsAs (4.14)
Donde:
c, = adhesion entre la arcilla y el pilote
a = factor de adhesion obtenido en funcion de la resistencia al esfuerzo cortante no drenado
¢ = resistencia al esfuerzo cortante no drenado

Resistencia por punta en suelos cohesivos

La resistencia por punta unitaria para pilotes en arcilla se puede determinar mediante la siguiente
ecuacion:

qg =9c (4.15)
Qr =Aq (4.16)
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Sin embargo, el movimiento necesario para desarrollar la resistencia por punta de pilotes en arcilla
puede ser mucho mayor que la requerida para desarrollar resistencia por friccion.

Resistencia por friccion en suelos no cohesivos

Para propositos de diseno, la resistencia por friccion de pilotes en arena, incrementa linealmente a
una profundidad critica asumida (D,) y luego permanece constante debajo de esa profundidad. La
profundidad critica varia entre 10 a 20 veces el diametro del pilote, dependiendo de la densidad rela-
tiva de la arena. La profundidad critica es asumida como:

D = 10 B para arenas sueltas
D_= 15 B para arenas medianamente densas
D, = 20 B para arenas densas

La resistencia por friccion unitaria actuando en el pilote puede ser determinada mediante las siguien-
tes ecuaciones:

fs = Ka’',tand (4.17)
o,=yD (paraD < D.) (4.18)
oy,=yYD. (paraD = D.) (4.19)

Qs = Afs (4.20)

Dénde:

K = coeficiente de presion lateral del suelo

o’ = esfuerzo efectivo vertical

6 = angulo de friccion entre el suelo y el pilote
¥y’ = peso unitario efectivo del suelo

D = profundidad a lo largo del pilote en la cual la presion efectiva es calculada

Resistencia por punta en suelos no cohesivos

Para propositos de diseno, la resistencia por punta de un pilote puede ser asumida como que se in-
crementa linealmente a una profundidad critica (D,) y luego permanece constante. La misma relacion
de profundidad critica de la resistencia por friccion puede ser usada para la resistencia por punta. La
resistencia unitaria por punta entonces puede ser calculada en base a la siguiente ecuacion:

q=0yNg (4.21)
Dénde:

g =%D (paraD < D.) (4.22)
o', =y D, (paraD = D) (4.23)

N, = factor de capacidad de carga (ver Figura 68)
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Método FHWA (Federal Highway Works Administration of the United States)

Resistencia por friccion

La Resistencia Ultima por friccion por area unitaria es calculada mediante:
fs = cqtoptand (4.24)

Dénde:

c, = adhesion pilote suelo

o, = componente normal del esfuerzo a la interface suelo pilote

& = angulo de friccion pilote suelo

El esfuerzo normal o, esta relacionado con el esfuerzo vertical o, mediante o,=Ko , donde K es un
coeficiente de presion lateral.

Para suelos cohesivos el segundo término de la ecuacion (4.24) es igual a cero y c, se lo relaciona
con la resistencia cortante no drenada mediante

Cq = aS, (4.25)
Doénde:

a = coeficiente empirico de adhesion que depende principalmente de los siguientes factores: natura-
leza y resistencia del suelo, tipo de pilote, método de instalacion, y efectos del tiempo.

Tomlinson (2008) presenta graficos para estimar este coeficiente en funcion de estos parametros.

Resistencia por punta

La resistencia unitaria por punta puede ser obtenida mediante:

vB
Gt = cNe + qN4 + ?N}, (4.26)

Donde:

NN, N, = son parametros no dimensionales que dependen del angulo de friccion del suelo.
¢ = cohesion del suelo

q = esfuerzo vertical en la punta del pilote

B = diametro del pilote

y = peso unitario del suelo

Para la resistencia por punta en suelos cohesivos, la ecuacion se recomienda la siguiente ecuacion:
Qt = AtCNC (4.27)

Los valores de N_fluctian en un rango de 7 a 16. Cominmente se aplica un valorde N, = 9.

98



Estudios geotécnicos y trabajos de cimentacion

Para la resistencia por punta en suelos sin cohesion, el método del FHWA método usa lo siguiente:
Q: = AgaN, (4.28)

Donde:
a = factor sin dimension dependiente de la relacion largo-ancho del pilote

Nq = factor de capacidad de carga

1.0

] R

Factor de adherencia

1 | I L
0.25 0.5 0.75 1.0 2.0

Figura 67: Factor a recomendado por el USACE
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41.1.1.1 Ejemplo de calculo de capacidad de cargas ultimas de punta y fuste
EJEMPLO 4.1

Un pilote de concreto tiene 15 metros (D) de longitud y una seccién transversal de 40 cms x 40
cms. El pilote esta totalmente empotrado en arena para la cual y = 17 kN/m?y ¢ = 30°. Calcule la
carga ultima de punta Q..

Solucién:
Aplicando el Método USACE, de la ecuacion (4.19) y el valor de N, de Figura 68, N,=30se tiene que:
D ~15B =15(0.40) = 6 metros
Por lo que,
oc,=yD.; (D>D.) = (15>6)
6y =vD. (paraD=D.) = (17)(6) = 102 kN/m?
q = o’,N; = (102)(30) = 3060 kN/m?
Entonces reemplazando en ecuacion (4.3),
Q¢ = Aq

Q. = (0.40 x 0.40)(7650) = 1224 kN

EJEMPLO 4.2

Para el pilote descrito en el ejemplo 4.1. Determine la capacidad por fuste, Q. Use cualquiera de
los métodos ya vistos. Se dan: K=1.3y§=0.8 ¢

Solucién:

Usando el mismo Método USACE, De la ecuacion (4.17), y verificando ecuaciones (4.18 y 4.19)
f; = Ko',tand

Donde,
D.=15B =15 (0.40) = 6 metros

Por lo que,

oc,=yD.; (D=D.) =(1526)

0’y =yD. (paraD=>D,) = (17)(6) = 102 kN/m?

f. = Ko',tand = (1.3)(102)[tan(0.8 x 30)] = 59.04 kN/m?

Entonces aplicando la ecuacion (4.20),
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Qs = Afs
Qs = [(4 % 0.40)(6)}(59.04)
Q. = 566.78 kN

Hay que tener cuidado al obtener los valores de o’y S, en suelos estratificados. La Figura 69 a conti-
nuacion puede ayudar a explicar esto. De acuerdo con la Figura 69b, el valor medio de :

$,8S (S, L+ S,y L2+ )/L.

Cohesion
K PO (PR T ™ no drenada, Su
_ T o “Sun
L L2 = Sufz) ——==|
L3 Fea— Su(z) —=1
v ¢
(a)
Profundidad
(b)

Figura 69: Aplicacion del método A en suelo estratificado
Fuente: Braja M. Das, Principios de Ingenieria de Cimentaciones.

4.1.1.2 Capacidad de Carga Axial en Pilotes Barrenados

Para determinar la capacidad de carga axial de un pilote barrenado, se plantea el uso de la ecuacion
de capacidad Ultima de carga:

Quie = Qs +Qy = ) foi +Asi + qeAe (429)
Donde,

Q, = capacidad o resistencia por fuste o friccion
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Q, = capacidad o resistencia de punta

A, = éreade la punta del pilote (seccion transversal)
A_= area del fuste del pilote (perimetral)

f,, = resistencia unitaria de fuste o friccion

q, = resistencia unitaria de punta

Los procedimientos de calculo de capacidad de carga axial para pilotes prebarrenados de la FHWA
(Federal Highway Works Administration of the United States), O’Neill & Reese, (1999) permiten consi-
derar en el calculo de capacidad de carga a los factores de seguridad para punta y fuste, pero para
la determinacion de la capacidad de carga del grupo de pilotes se debe considerar ademas de estos
factores, el factor de eficiencia de grupo por carga axial, el cual depende de la separacion que exista
entre los pilotes.

Para el calculo de la resistencia unitaria por fuste (f) en suelos cohesivos se emplea la formula:
fs=as, (4.30)

Donde:

S = resistencia al esfuerzo cortante

u

a = factor empirico que varia con la magnitud de la resistencia al esfuerzo cortante no drenado y la
profundidad

El valor de a antes indicado, puede ser obtenido mediante las siguientes formulaciones:

a=055; 8,/0,m <15 (4.31)

a=055-0.1(S,/04m—15);15 <S,/044m < 2.5 (4.32)
Dénde:

o_atm = presién atmosférica

Para suelos no cohesivos, la resistencia unitaria por fuste (f)) se calcula con la expresion:
fs =Ba’, (4.33)

Donde,

o’, = esfuerzo vertical efectivo

B = factor empirico que toma en cuenta el coeficiente de presion lateral del suelo y el angulo de
friccion efectivo entre el pilote pre barrenado vy el suelo

El valor de 8 se calcula por medio de las siguientes expresiones:
g =15-01352°% N=>15 (4.34)

g = (N/15)(1.5-0.1352z%%) ; N < 15 (4.35)
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Donde:
N= numero de golpes no corregido del ensayo SPT
z = profundidad bajo la superficie del suelo, medida en pies.

Los valores del parametro B estan limitados a 1.2 como limite superior y 0.25 como limite inferior.

4.1.1.3 Capacidad de carga por punta

Para el calculo de capacidad por punta en los suelos cohesivos, se utiliza la siguiente formula:
qp = N, * cup, qp < 40 ton/pies? (3.8Mpa) (4.36)
Donde:
= L
Ne=6.0[1+02( /Bb)] <9

c,, = resistencia al corte en el area influenciada por la base del pilote

L = longitud de penetracion del pilote

B, = longitud de la base de la punta

En los casos en los que la base es mayor a 1.9 m, se considera una reduccion en su capacidad por
punta para limitar los asentamientos. En estos casos se debe usar la siguiente expresion:

apr = E-*qp (4.37)
Doénde:
E. = 25 E.<1.0
T aB,+25b" T T

a = 0.0071 + 0.0021 X (L/Bb); a <0.015 x (3.8)
b =045 x (cy,)*%;05<bh <15

B, = longitud de la base (en pulgadas)

b

L. = profundidad de la base (en pulgadas)

c,, = resistencia no drenada en la pase (en ksf)

Para el calculo de capacidad por punta en las arenas se siguen las recomendaciones en la siguiente
tabla:

Tabla 16: Valores de para el calculo de capacidad por punta en arenas

Rango de valoresen Valores de q,,
valoresen N Ton/ft? MPa
0a75 0.60 N, 0.0575 N,
Mayor a 75 45 4.3
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Qor =5~ * b (4.38)
b

Dénde:

B, = longitud de la base de la punta

4.1.1.4 Capacidad de carga admisible

qu
Qadm = FS

Donde:
q, = capacidad de carga Ultima
FS = factor de seguridad

El factor de seguridad varia dependiendo de la incertidumbre en el calculo de la carga Ultima.

4.1.1.4.1 Ejemplo de calculo de capacidad de carga admisible
EJEMPLO 4.3

Para el pilote descrito en el ejemplo 4.1, y con los resultados del ejemplo 4.2. Determine la capa-
cidad de carga admisible del pilote antes mencionado usando un FS = 3

Solucion:
Con los resultados obtenidos en los ejemplos anteriores se puede determinar la capacidad de carga
ultima del pilote,

Qu = Q¢+ Qs = 1224 + 566.78 = 1790.78 kN

Entonces,

Q, 1790.78
a= 6= —5—=596.93kN

4.1.2 Estado limite de servicio: capacidad de carga bajo criterio de asentamiento y analisis lateral

4.1.2.1 Asentamientos en pilotes individuales
Vesic, 1977

El asentamiento de un pilote individual bajo una carga de trabajo vertical, Q, es causado por tres
factores, y uno de los métodos mas usados para calcular el asentamiento del pilote individual es el
conocido semi-empirico de (Vesic, 1977), que utiliza la ecuacion,
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Donde:
6 = asentamiento total en la cabeza de un pilote

., — asentamiento elastico del pilote

» asentamiento del pilote causado por la carga en la punta del pilote

asentamiento del pilote causado por la carga transmitida a lo largo del fuste del pilote

sp

Si el material del pilote se supone elastico, la deformacion del fuste se evalla usando los principios
fundamentales de la mecanica de materiales:

_ (Que +£QuL

4.40
AE, (4.40)

Bep

Donde:

Q,, = carga en la punta del pilote bajo la condicion de carga de trabajo

Q,, = carga por fuste del pilote (superficial) bajo condicion de carga de trabajo

& = coeficiente que depende de la distribucion de la friccion lateral a lo largo del pilote
A = area de la seccion transversal del pilote

L = longitud empotrada del pilote

E = modulo de elasticidad del material del pilote

La magnitud de & dependera de la distribucion de la resistencia por friccion (superficial) unitaria a lo
largo del fuste. Si la distribucion de fes uniforme o parabdlica, como muestran la Figura 70a y Figura
70b, ¢ = 0.5. Sin embargo, para una distribucion triangular de f (Figura 70c), la magnitud de & es
aproximadamente de 0.67.

£§=05 E=05 £ =067
j—f
(a) (b) (c)

Figura 70: Varios tipos de distribucion de la resistencia por friccion (superficial) unitaria a lo largo del
fuste del pilote

Fuente: Braja M. Das, Principios de Ingenieria de Cimentaciones.
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El asentamiento de un pilote causado por la carga en la punta se expresa en forma similar a las ci-
mentaciones superficiales:

o GatD

Sep E.

(1= p2 et (4.41)
Donde:

q,, = carga puntual por érea unitaria en la punta del pilote = Q./A,
E, = modulo de elasticidad del suelo en o bajo la punta del pilote
u, = relacion de Poisson del suelo

1, = factor de influencia ~ 0.85

D = ancho o diametro del pilote

Vesic (1977) también propuso un método semiempirico para obtener la magnitud del asentamiento,
5@:

Donde:

C, = coeficiente empirico

q, = resistencia Ultima en la punta del pilote

Valores representativos de C, para varios suelos se dan en la Tabla 17:

Tabla 17: Valores tipicos de [Ec (4.42)]

Tipo de suelo Pilote hincado Pilote perforado
Arena (densa a suelta) 0.02-0.04 0.09-0.18
Arcilla (firma a blanda) 0.02-0.03 0.03 -0.06
Limo (denso a suelto) 0.03-0.05 0.09-0.12

Tomado de “Design of Pile Foundations,” por A.S. Vesic, en NCHRP
Synthesis of Highway Practice 42, Transportation Research Board, 1977.

Fuente: Braja M. Das, Principios de Ingenieria de Cimentaciones.

El asentamiento de un pilote causado por la carga llevada por el fuste se da por una relacion similar a la
ecuacion (4.41), o

Qas\ D
8ep = (pL )5—3(1 — 12 )l (4.43)

Donde:
p = perimetro del pilote
L = longitud empotrada del pilote

[ = factor de influencia

as
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Note que el término Q, /pL en la ecuacion (4.43) es el valor promedio de f a lo largo del fuste de pilote.
El factor de influencia, I, tiene una relacion empirica simple (Vesic, 1977):

L
Is=2+035 ‘/; (4.44)

Vesic (1977) también propuso una ecuacion empirica simple similar a la ecuacion (4.42) para obtener,
S,

sp

Osp = Qz;qfs (4.45)
Donde:

C, = constante empirica

Cs = (0.93 + 0.16 \/L/D) C, (4.46)

4.1.2.1.1 Ejemplo de calculo de asentamientos en pilotes
EJEMPLO 4.4

La carga admisible de trabajo de concreto presforzado de 21 m de longitud, hincado en arena es
de 502 kN. El pilote tiene seccidn octogonal con D = 356 mm. La resistencia superficial lleva 350
kN de la carga admisible y la punta el resto. Use E = 21x106 kKN/m2, E = 25X103 kN/m2, u =
0.35y & = 0.62. Determine el asentamiento del pilote

Solucion:

De la ecuacion (4.40),

5. = Qae+&Qas)L
ca AyE,

El area de la seccioén transversal del pilote para D = 356 mm, A = 1045 cm2. Se da: Q= 350 kN,
por lo que

Qur = 502 — 350 = 152 kN

_ [152 +0.62(350)](21)

O =
P~ (0.1045 m?)(21 x 106)

= 0.00353 m = 3.35 mm

De la ecuacion (4.41),

D (%)
q
6tp = aE_t(l - st)fat = E- (1 - ‘uzs)‘(at
5 s
5 = (0-11315) (0.356) (1 -0.352)(0.85) = 0.0155 m = 15.5 mm
tp 25 x 103 ' : ' '
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De la ecuacion (4.43),

Ssp = (Qas) ( - p? )Ias

Ios =2+035 24+ 0.35 = 4.69
k f k ,/035

0.356
- 2 —
Op = ((1.168)(21)) (25>< 103) (1 -0.35%)(4.69) = 0.00084 m = 0.84 mm

Por consiguiente, el asentamiento total es
8§ =6¢p + 8¢ + 85, =335+ 155+ 0.84 = 19.69 mm

4.1.2.2 Pilotes sujetos a friccion negativa

En depositos de arcillas de alta compresibilidad que se encuentran en proceso de consolidacion
(proceso que en muchas ocasiones puede ser inducido por el peso de rellenos colocados en la
superficie), se generan fuerzas de arrastre producto de la diferencia de asentamientos del suelo en
campo libre con el pilote. Este fendmeno también se puede experimentar en sitios en los que existen
depositos donde hayan asentamientos del suelo producto del fenémeno de licuacion.

Durante el tiempo en que se produzcan los asentamientos, esta fuerza de arrastre afectara a los pi-
lotes. Este fendmeno tiene un doble inconveniente para el pilote de friccion; por una parte, disminuye
la capacidad de carga del pilote, y por otra, aumenta la carga aplicada. El resultado final es una dis-

minucion del factor de seguridad estatico.

Carga axial Carga axial
l‘ i 0 Asentamiento  ay en pilcte Qi enpiote
i t Qt Rut Qt Rut
Asentamiento !
Friccion de! pilote T T l l P
negativa Qp ,'
l [ r o :
-
Asentamiento A
del suelo B
iR | i R e ] e i SR Fp ,F}
Friccién T l" T T ‘\ i
T T pos tiva Qs ;
/
T Y e
Profundidad T Qv Rup T Qp Rut
A. Esfuerzos a lo B. Posicion del Qp Qp
largo del pilote oje-nesira Sin friccion Sin friccion

(a) (b)

Figura 71: Friccion negativa en un pilote flotante en arcillas
Fuente: Briaud (2014)
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El diagrama presentado en la Figura 71a representa la condicion de equilibrio limite a la que llega un
pilote sin carga horizontal en la cabeza. Después de alguin tiempo de haber sido instalado, en la parte
superior del fuste se desarrollan esfuerzos friccionantes descendentes - S, que inducen una carga
de friccion negativa F, sobre el pilote, la cual hace que el pilote se desplace hacia abajo generando
esfuerzos friccionantes ascendente + S, que asuvez inducen la fuerza de friccion positiva F yse de-
sarrolla también la reaccion Q,que es la capacidad de carga ultima del suelo subyacente a la punta.
Cuando en este mecanismo la capacidad Q, sumada a la friccion positiva F, son iguales a la friccion
negativa F , el pilote se encuentra en equilibrio limite; en esta condicion, la friccion positiva transferida
por el pilote al suelo en la parte inferior del diagrama, limitada por el plano neutro PN , seguiré la curva
de transferencia correspondiente a la carga de falla dltima Q.

El plano neutro PN marca la profundidad en la cual los esfuerzos friccionantes cambian de signo y
la friccion negativa F, alcanza su méaximo valor. Es de importancia practica, hacer notar que, en esta
condicién de equilibrio limite del pilote, cualquier asentamiento adicional de la superficie, hara des-
cender al pilote a la misma velocidad que la superficie.

El diagrama de la Figura 71b muestra como se modifica el diagrama del lado izquierdo cuando se
aplica al pilote la carga @, transmitida por la estructura. En la condicién de equilibrio limite del caso
anterior, al aplicar la carga P,, el pilote sufrira un pequeno asentamiento que producira un desplaza-
miento relativo descendente de éste con respecto al suelo, generando asi tres cambios importantes:

¢ Disminuye la friccion negativa F .
* Aumenta la friccion positiva F,.
* Sube el plano neutro a la posicién PN,.

Esto crea una nueva condicion de equilibrio limite expresada por la ecuacion:
Q+F,=QputFE (4.47)

Una vez mas, en esta nueva condicion de equilibrio limite, el pilote continuara descendiendo a la
misma velocidad que la superficie del terreno, tal como se observa en todas aquellas construccio-
nes apoyadas en pilotes de friccion, sin impedimento alguno en la punta.

La Figura 72, muestra un ejemplo de determinacion del eje neutro a través del cual, utilizando la ecua-
cién mostrada anteriormente, se puede determinar la fuerza ejercida por la friccion negativa.
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Carga yResistenca (KN)

Bevadon m)

i Eie Neuftro (Método Estatico)

Figura 72: Ejemplo de estimacion del eje neutro

4.1.2.3 Pilotes cargados lateralmente
Analisis de interaccion inercial suelo pilote, ante cargas laterales

El problema de la interaccion dinamica suelo-estructura se compone por la interaccion inercial y la in-
teraccion cinematica. Los efectos inerciales afectan directamente al comportamiento de la estructura;
aumentan el periodo fundamental de vibracion, modifican el amortiguamiento y, hasta donde se tiene
conocimiento, reducen la ductilidad. Estos fenémenos ocurren por el aumento de flexibilidad que su-
fre la estructura al encontrarse sin empotramiento fijo en su base. La interaccion cinematica se refiere
al comportamiento de la cimentacion, que por su geometria y rigidez, filtra las altas frecuencias de la
excitacion. La cimentacion, al incorporarse al sistema, experimenta efectos de torsion y cabeceo, lo
que origina, generalmente, reduccion en su movimiento. En este modelo de interaccion se considera
el comportamiento del pilote-subsuelo. La carga lateral inducida por el suelo al pilote es proporcional
al diferencial de desplazamiento entre el suelo y el pilote. Como se ha expuesto, estas demandas son
adicionales a las posiblemente generadas por la superestructura. En la Figura 73 se muestra a ma-
nera de esquema los mecanismos de interaccion sismica que se desarrollan en el pilote, generando
una distribucion de momentos flexionantes diferentes para:
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a) Interaccion Inercial (producto de las cargas transmitidas por la estructura, generalmente realiza-
do en los modelos de analisis),

b) Interaccion Cinematica (producto de la propagacion de la ondas sismicas, movimiento relativo
del subsuelo), y

c) Movimiento de la masa de suelo o costra superior que sobreyace al suelo licuable, Maugeri &
Gazetas (2007).

INERCIAL CINEMATICA DESPLAZAMIENTO
LATERAL
P
St
| i N
cargas. _,’J é C:I Movimiento
transmitidas / = —\ il
dota strato | =—, s
superestructura / Blando CI {
g =7 % §
- <
by = Estrato
;.-" = Licuable
i[ f\ — =)
I"‘ I ?7,
) o¢
\ Estrato ¢S
Firme +C /
Ondas
Sismicas Estrato
i L Fime

Figura 73: Esquema referente a la distribucion del momento flector en el pilote debido a la interaccion
sismica suelo-pilote

Descripcion General del Método de Analisis

La relacion entre la presion y la deflexion en cualquier punto a lo largo de un pilote no es lineal. Para
tener en cuenta esta condicion existen varios procedimientos, sin embargo el enfoque mas usado en
la actualidad es el de las curvas p -y (p = presion, y = deflexion) desarrollado por Reese. La ecuacion
diferencial que se plantea para el desarrollo de esta metodologia es la siguiente:

. (P e S 4.48
dz + Z)dzz p= (' )

Donde:

p = deflexion

M = momento a la profundidad z en el pilote

z = profundidad

Pz = carga axial en el pilote a la profundidad z

p = reaccion en el suelo por unidad de longitud (p actia como una carga lineal equivalente)

Esta ecuacion incorpora los efectos de la carga axial y la variacion de la rigidez del pilote con la pro-
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fundidad. La solucion se obtiene aplicando diferencias finitas. El objeto de la metodologia es definir
una serie de curvas p -y, en diferentes puntos a lo largo del pilote, tales que cumplan la compatibi-
lidad entre la carga y la deflexion correspondiente a cada punto. Para definir estas curvas se tiene
como premisa que el comportamiento del suelo a una profundidad determinada es independiente de
los puntos vecinos. Si bien es cierto esto no es estrictamente seguro, Reese comprob¢ a través de
pruebas de carga que los resultados obtenidos son bastante cercanos a los reales.

Modelo No lineal para el subsuelo

El modelo presentado en la Figura 74, representa el modelo que se utiliza para el andlisis. La carga en
el pilote es general para el caso en dos dimensiones (sin torsion o flexion fuera del plano). Las curvas
representan que el pilote esta dividido en diferentes secciones; por ejemplo, un pilote de acero puede
ser usado con cambios en su espesor. El método de ecuaciones diferenciales permite que se tomen
en cuenta los diferentes valores de flexion. Ademas, es posible que se varie la rigidez a la flexion con
respecto al momento flector que es calculado durante la interaccion.

El suelo alrededor del pilote es reemplazado por una serie de mecanismos que indican que la resis-
tencia del suelo p es una funcion no lineal de la deflexion del pilote y. Los mecanismos y sus corres-
pondientes curvas que representan sus comportamientos, son ampliamente espaciados en la figura
pero son considerados estar muy cercanos en el andlisis. Como se puede apreciar, las curvas p -y
son completamente no lineales con respecto a la distancia x a lo largo del pilote y a la deflexion del
pilote y. No existe limite razonable para limitar las variaciones que pueden ser empleadas en repre-
sentar la respuesta del suelo ante una deflexion lateral del pilote.

&.s—Resistencia del Suelo, P

4

Carga Lateral, P, :

Linea de 'I'[erra—\

FAIF AXFFF 3
Deflexidn, ¥
__h\\
— = N - = X%
L3
— Pilote
- = Nt - - %

A
7

Figura 74: Esquematizacion del Modelo Matematico de Curvas p-y, progresivamente mas rigidas con
la profundidad
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Carga Lateral, P,

c}y Linea de Tierra o
'\\\ — I
_W—‘I —we— e |
| Linea de Tierra | |
I
| | Deflexion, ¥
|
™ Pilote I
| I Pilote
|
| i
| |
i
|
|
|
i fif Esfuerzos no uniformes
_Esfuerzos uniformes r del Suelo debido a carga
" del Suelo lateral
NS,
(a) (b) Resistencia resultante

del Suelo, P

Figura 75: Definicion del concepto de curvas p-y: a) Pilote sin carga lateral, b) Pilote con carga lateral
movilizando la resistencia del suelo

Fuente: Thompson (1977)

[ TR TR}

Definicion de “p”, "y

La definicion de las caracteristicas de p - y como se aplican en estos analisis son necesarias. La
Figura 75a muestra una distribucion uniforme de esfuerzos unitarios, normal al pilote cilindrico. La
distribucion es correcta para el caso de un pilote que ha sido instalado sin flexion. Si el pilote es for-
zado a deformarse una distancia y (exagerado en la figura para claridad), la distribuciéon de esfuerzos
unitarios sera similar a la que se muestra en la Figura 75b. Los esfuerzos habran decrecido en la parte
trasera del pilote y se habran incrementado en la parte frontal del pilote. Algunos de los esfuerzos
unitarios tienen componentes normal y de corte.

La integracion de estos esfuerzos unitarios resultan en la cantidad p que actla en direccion opuesta
ay. Las dimensiones de p son cargas por unidad de longitud del pilote. Estas definiciones de p -y
son convenientes en la soluciéon de la ecuacion diferencial y son consistentes con las usadas en la
solucién de una viga ordinaria.

Ejemplo de obtencion de curvas

Como se discutid anteriormente, el modelo p-y para el suelo se refiere a su simulacion como un
numero finito de resortes horizontales no lineales “p - y” a lo largo de la longitud del pilote. En cada
resorte, la “p” representa la resistencia lateral del suelo (por unidad de longitud) y “y” representa
la deformacion lateral del suelo. La Figura 76. muestra las series de curvas p-y con respecto a la
profundidad, debajo de la cabeza, del modelo de carga lateral para un pilote modelado. Las curvas
fueron obtenidas en funcion de los modelos descritos anteriormente a distintas profundidades como

muestra la gréfica..
113



GUIA DE DISENO 6

1400

1300

1200 —

1100

1000 —

900 —

800 +

700

600 —

p, KN/m

500 -

z=0.75m
z=1.25m
z=175m
z=225m
z=275m
z=325m
z=4.00m
2=525m
z=6.15m
z=8.40m
z=17.00 m
z=26.50 m
2=30.25m
z=3550m

400 —

300

200 —

T
0.00 0.01 0.02 0.03 004 005 0.06 007 0.08 009 010 011 012 013 014 015

Deformacion, m

Figura 76: Curva p-y para pilote modelado

Curvas p -y en arcillas

Para representar el comportamiento de las arcillas, se han propuesto varios modelos como el de
Matlock (1970) para arcillas blandas o Reese et al. (1975) en el caso de arcillas rigidas. La relacion
p -y de Matlock (1970) viene dado por la siguiente expresion:

1/3
e =i (~y—) (4.49)
Puit Y50

Dénde:

p,, = resistencia ultima del suelo

y., = deflexion al 50% de la resistencia p,, y depende de la caracteristica €., bajo la relacion y,, =
250 ¢,

La resistencia Ultima se calcula de la siguiente manera:

P = 0.5(3 +-y—z+-1~z) sub (4.50)
Sy b
Puir = 9Sub (4'51)
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Donde:

Yy~ = peso unitario efectivo promedio desde la superficie de la tierra a la curva p -y
z = profundidad medida desde la superficie de la tierra a la curvap -y

s_u = esfuerzo en corte en profundidad z

b = ancho del pilote

Matlock (1970) declaré que el valor de J fue determinado experimentalmente para ser 0.5 para arcilla
blanday 0.25 para arcilla media. Frecuentemente se usa un valor de 0.5 paraJ.

El valor de p se mantiene constante mas alla de y = 8y,

Parametros Utilizados para el calculo de curvas p - y en arcilla

El célculo de la rigidez y la resistencia no drenada son parametros de gran importancia en la mo-
delacion de pilotes cargados lateralmente. El valor de €,, se define como la deformacion unitaria
correspondiente a la mitad de la resistencia a la compresion de la arcilla. La prueba de compresion,
preferiblemente debe tratarse un ensayo triaxial. En la Figura 77 ilustra la obtencion de €, en curvas
tipicas de una prueba triaxial UU, para una arcilla sobre-consolidada (0C) y una arcilla normalmente
consolidada (NC).

5.C. o1
(01-03) ‘
g 5 Ah
h| = —
N.C. o3
a1
(b) 1 (a)
N >
012 4 6 8 10 £ (%)

: £50 para arcillas N.C.

£50 para arcillas S.C.

Figura 77: Calculo del en ensayo triaxial
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Tabla 18: Valores representativos de para arcillas sobre-consolidadas

Resistencia al corte no drenada promedio
kPa

50-100 100-200 300-400

50 0.007 0.005 0.004

Fuente: Reese & Van Ampe (2001)

Curvas p - y en arenas

En el calculo de las curvas p-y para las arenas, se observa la influencia del esfuerzo efectivo en
la respuesta del suelo, ya que el valor de p,, se incrementa con la profundidad, por tanto, el peso
unitario del suelo y es importante. Distintos modelos se han propuesto Reese et al. (1974), O’Neil
(1984). Discutir las limitaciones de cada método va mas alla del alcance de este documento y sera
responsabilidad del lector. Como ejemplo, se dara la relacion p -y de O’Neil (1984) la cual se calcula
utilizando la siguiente expresion:

p=nApuct h[( i ) ] (4.52)
_ an il =27 :
N APue anou)”

n = factor de forma del pilote
A = coeficiente de valor 0.9 para carga ciclicay 3 - 0.8 z/b > 0.9 para carga estatica.
k, = se obtiene de Tabla 19 y Tabla 20

Los parametros de la arena que definen el comportamiento también son y, ¢ y k, . el peso unitario,
angulo de friccion y la rigidez inicial de la arena

Puit = Asps (4.53)
Pst = Y2 taio(;?allfbje;sﬁa + tant(?f 5 (b+ztanBtana) + Kyztan B (tan¢ sen f — tan @) — Kﬂb] (4.54)
Psa = Kgoby (tan®f — 1) + K,byztan ¢ tan*p (4.55)
Doénde:

Tabla 19: Valores representativos de k,, para arena sumergida

Densidad relativa Suelta Media Compacta

k Recomendado
py

(MN/m3) 5.4 16.3 34

Fuente: Reese & Van Ampe (2001)
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Tabla 20: Valores representativos de k , para arena sobre nivel freatico
(Carga ciclica y estatica)

Densidad relativa Suelta Media Compacta
k Recomendado

24
(MN/m?3) 6.8 24.4 61

Fuente: Reese & Van Ampe (2001)

Parametros utilizados para las curvas p - y en arena.

Las propiedades a utilizarse (angulo de friccion, peso especifico, etc) deberan ser calculadas in-situ
o mediante ensayos de laboratorio correspondientes a la presion de confinamiento a la profundidad

que se analiza la muestra de arena.

4.2  Grupo de Pilotes

4.21 Eficiencia del Grupo

En la mayoria de los casos los pilotes se usan en grupos, para transmitir la carga estructural al suelo
como muestra la Figura 78a. Los pilotes tienen un area de influencia, como muestra la Figura 78b.
En ciertos casos, si la distancia de los pilotes es pequena, esta zona de influencia puede traslaparse.
En base a esto, dependiendo de la distancia de espaciamiento entre pilotes, se debe determinar la
eficiencia del grupo. A continuacion se presentaran ciertos métodos que tienen el fin de servir de guia
para el calculo de las eficiencias de grupo, las limitaciones de los métodos van mas alla del alcance
de este documento y seran responsabilidad del lector.

- La - S

|

Nimerm de los pilotes en elgrupo=mx n
Nota: Lg = Bg

Lg =(m-1)5 +2(D72)

Bg = (- 1)5 + 2(D/2)

(0)

Figura 78: Grupo de pilotes

Fuente: Braja M. Das, Principios de Ingenieria de Cimentaciones.
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La eficiencia de la capacidad de carga de un grupo de pilotes se define como

Qg(u)
= 2= 4.56
= 3o, (4.56)

Dénde:

n = eficiencia del grupo

Qg(u) = capacidad ultima de carga del grupo de pilotes

Q, = capacidad ultima de carga de cada pilote sin el efecto del grupo

Dependiendo de sus espaciamientos dentro del grupo, los pilotes actian de dos maneras: (1) como
un blogue con dimensiones L,xB xLo (2) como pilotes individuales. Si los pilotes actan como un
bloque, la capacidad por fuste esf m P, L=0Q,(u). [Nota: P,= perimetro de la seccién transversal del

bloque = 2(m +n-2)S + WYL= resistencia por friccion unitaria promedio.] Similarmente, para
cada pilote actuando individualmente, Q_(u )~ pLf . Se tiene entonces

prom’
2(m+n—2)S+ 4D

n i (4.57)
Por consiguiente
2(m+n—2)S+ 4D
Qg = Y0Qu (4.58)

pmn

Donde:

p = perimetro de la seccion transversal de cada pilote
m = nUmero de columnas de los pilotes

n = numero de filas de los pilotes

S = separacion entre pilotes, de centro a centro

D = diametro del pilote

De la ecuacion (4.58), si el espaciamiento, S, centro a centro es suficientemente grande, n > 1. En este
caso, los pilotes se comportaran como pilotes individuales. Entonces, en la practica, sin < 1,

Qg(u) = nZQu (459)
Ysi 21,
Qg(wy = XCu (4.60)

4.2.1.1 Ecuaciones para la eficiencia de grupos de pilotes de friccion

O’Neill (1983) presentd recomendaciones para la eficiencia de los pilotes (). En las Figura 79 y Fi-
gura 80 se puede observar mediciones de eficiencia, medidas en campo para suelos no cohesivos y
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cohesivos, presentado por O'Neill (1983).

3.0 1

APROXIMADO

VESIC (1989)
HANNA (1983)

25 -+

4pB>oDe0

2.0 -~

EFICIENCIA

EQUIVALENTE A FALLA MAXIMA DEL PILOTE (GRUFO 2°)
[KISHIDA Y MEYERMOF (1985))

KISHIDA Y MEYERHOF (1965)
TEJCHMAN (1873)

ATUART, ET AL (1980}
BEREDUGO (1868)

TENDENCIA-ARENA SUELTA
(005)

“TENDENCIA-ARENA MEDIANA A DENSA
{0.5<=D,<=0.9)

ELEVAR LA ARENA SUELTA
COLOCADA ALREDEDOR DE
PILOTES MODELO (LID=23)
DAS, ET AL (1978),

0.5 T T T T

1 2 3 4 5

S/D

a. 4-GRUPOS DE PILOTES

3.0 1

APROXIMADO

REF {83}
25 - ;

A

7 TENDENCIA (o
ARENA SUELTA

(D05) ~

20 A

EFICIENCIA

CHAUDIHURI, ET AL (1882)
1

6

——— EQUIVALETE A FALLA MAXIMA DEL PILOTE (GRUPO 2°)

SIMBOLO ABIERTC-PERDIDA
SIMBOLOC ABIERTC-MED.
DENSC A DENSC

TENDENCIA- ARENA MEDIANA A DENSA (0.5<=D,==08)

0.5 ; T T

1 2 3 -
S/D

Figura 79: Factores de eficiencia de grupo en suelos no cohesivos (O’Neill, 1983)
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CUADRO DE GRUPOS

@ WHITAKER (1957) (BLANDO)
GRUPO CIRCULAR © BARDEN Y MONCKTON
MATLOCK, ET AL. (1982) (1970) (RIGIDO)
(6 PILOTES, BLANDO) B BARDEN Y MONCKTON

(1970) (BLANDO)
+ SOWERS, ET AL (1961) (BLANDO)
& SAFFERY Y TATE
* (1961) (BLANDO)

Y D BLOQUE DE FALLA~
21«77 ¢ >// 72

e

1.0

EFICIENCIA

OBSERVE LA ZONA DEL BLOQUE DE FALLA: 2 - 49 PILOTES

30=f =48

S/D
Figura 80: Factores de eficiencia de grupo en suelos cohesivos (O’Neill, 1983)

Una vez establecida la cantidad preliminar de pilotes se realiza un proceso iterativo en donde se afec-
ta a la capacidad admisible de los pilotes por un factor de eficiencia de grupo, verificando la relacion
S/D. Este proceso se repite hasta que no exista variacion en el factor de eficiencia de grupo.

4.2.2 Falla de Bloque en Grupo de Pilotes en suelos arcillosos

La Figura 81 muestra un grupo de pilotes en arcilla saturada. La falla de bloque ocurre cuando la
resistencia del grupo es menor a la suma de la resistencia de los pilotes individuales. La capacidad
ultima de carga de un grupo de pilotes se estima de la siguiente manera:

Y0y = mn(Q¢ + Qs) (4.61)

Qe = A¢ [9Su(t)]
Doénde:

S, = cohesion no drenada de la arcilla en la punta del pilote
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Figura 81: Capacidad ultima de grupos de pilotes en arcillas

Fuente: Braja M. Das, Principios de Ingenieria de Cimentaciones.

Se puede determinar la capacidad Ultima suponiendo que los pilotes del grupo actian como un blo-
que con dimensiones de L,x B X L. La resistencia por fuste del blogue seria:

2S,As; = £2(Lg + By)S,AL

Y la capacidad de carga de punta:
Aqe = Atsu(t)N &= (L )Su(t]
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Lo/Bg=1 | —|

8 //2;%_-
2] ___

7 G

N: . ////

3 4 5

=
[
o=

L/Bg
Figura 82: Variacién de N_*con L /B,y L/B,
Fuente: Braja M. Das, Principios de Ingenieria de Cimentaciones.

El valor de del factor, N* , de capacidad de carga se lo puede obtener de la Figura 82 (Das, 1999). La
carga Ultima es entonces se escribiria de la siguiente manera:

YQu = LgBySyuyN™c + 22(Lgy + B,)S,AL (4.62)

Donde

AL = longitud incremental del pilote
N* = factor por capacidad de carga
L,yB, = de Figura 82

Compare los valores obtenidos con las ecuaciones (4.61) y (4.62). El menor de los dos valores debe-
ria usarse para el disefno.

4.2.2.1 Ejemplo de calculo de capacidad de carga ultima de grupo de pilotes

EJEMPLO 4.5

En la Figura 83 se muestra la seccion de un grupo de 3 4 pilotes en una arcilla saturada estratificada.
Los pilotes tienen seccidn transversal cuadrada (35 cms 35 cms). El espaciamiento S centro a centro
entre pilotes es de 150 cms. Determine la capacidad de carga ultima del grupo de pilotes.
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Arcilla
Su=50 kN/m?

Arcilla
Su=85 kN/nm?

o]

150 cm

Figura 83: Ejemplo 4.5: calculo de capacidad de carga ultima de grupo de pilotes

Solucion:

De la ecuacion (3.61), se utiliza el criterio a del USACE y se obtiene:

¥Qy = mn(94; Sy + ZaS,Ay;) (4.63)

YQ, = mn[94, Sur) + @1SuyAscy + aZSu(Z)As(zj]
De la Figura 83, Sy(1)= 50 kN/m?; a; = 0.86 y Sy (2= 85 kN/m’; a, =0.5
Y0, = (3)(4) [9(0.35)2(85) + (0.86)(50)[(4 x 0.35)(5)] + (0.5)(85)[(4 x 0.35)(15)]]

Y0, = 14657.13 kN

De la relacion S/D se puede observar que es mayor a 4, y se tendria una eficiencia para pilotes en
suelo cohesivo igual a 1.

Para pilotes actuando en grupo

Para pilotes actuando en grupo

L,=(3)(1.50)+ 0.35=4.85m
B,=(2)(1.50)+ 0.35=3.35 m
Ly _ 28 _ 145
B, 335
Ao 2 gy
B, 3235

g
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De la Figura 82, N*, = 8.40. De la ecuacion (4.62),
Y0Qu = LgBySyyN*c + 22(Lg + By)S,AL

YQ, = (4.85)(3.35)(85)(8.40) + 2(4.85 + 3.35)[(50)(5) + (85)(15)]
Y0, = 36610.72 kN

Por consiguiente,

YQ, = 14657.13 kN

4.2.3 Asentamiento en grupo de pilotes

4.2.3.1 Asentamiento elastico (inmediato) de un grupo de pilotes

Métodos para estimacion de 5,

Meyerhof, 1976

En general, el asentamiento de un grupo de pilotes, bajo carga de trabajo similar por pilote, crece con el an-
cho del grupo (B ) y el espaciamiento centro a centro (S) de los pilotes. Asi lo muestra la Figura 84, obtenlda
de los resultados experimentales de Meyerhof (1961) para grupos de pilotes en arena. En esta figura, 5

el asentamiento del grupo de pilotes y é es el asentamiento de pilotes aislados bajo carga de trabajo S|m|Iar

20 .
e 2
..-—-""'-_ S
/"’f D
15 > T2)
1
%6 10 //:..--—— 3~
5 — =
P \2/
5 WL
— &9
1
0 5 10 15 20 25 30 40 50
B
S

Figura 84: Asentamiento de grupo de pilotes en arena (Meyerhof, 1961)

Fuente: Braja M. Das, Principios de Ingenieria de Cimentaciones.

Para grupos de pilotes en arena y grava, Meyerhof (1976) sugirié la siguiente relacion empirica para
el asentamiento elastico:

Sg(e) (pu[g) = (464)
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Dénde:

Dénde:

q= Qg/[Lg Bg] (en U.S. ton/pie?)

L,yB = longitud y ancho de la seccién del grupo de pilotes, respectivamente (pies)

N__ = numero de penetracion estandar corregido promedio dentro del sitio del asentamiento ( = B,
debajo de la punta de los pilotes)

I = factor de influencia = 1-L/8392 0.5
L = longitud de empotramiento de los pilotes

Igualmente, el asentamiento del grupo de pilotes esta relacionado con la resistencia a la penetracion
por la expresion:

qByl
2qc

g(e) = (4.65)

Donde:
q, = resistencia promedio por penetracion de cono dentro del sitio de asentamiento

En la ecuacion (4.65), todos los simbolos estan en unidades consistentes.

Vesic, 1969
By
D
Donde:
6 . = asentamiento elastico de grupo de pilotes

gle)
B, = ancho de la seccion del grupo de pilotes

D = ancho o diametro de cada pilote en el grupo

& = asentamiento elastico de cada pilote

4.2.3.2 Asentamiento por consolidacion de un grupo de pilotes
Método para estimacion de

El asentamiento por consolidacion de un grupo de pilotes en arcilla se estima, aproximadamente,
usando el método 2:1 de la distribucion de esfuerzos. El procedimiento de calculo sera descrito a
continuacion en base a las recomendaciones de (Das, 1999) (refiérase a la Figura 85).
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Sea L la profundidad de empotramiento de los pilotes. El grupo esta sometido a una carga total Q,
Suponga que la carga Q,es transmitida al suelo comenzando a una profundidad de 2L/3, desde la
parte superior del pilote, como muestra la Figura 85. La carga Q, se reparte segun lineas con pen-
diente de 2 vertical : 1 horizontal a partir de esta profundidad. Las lineas aa’y bb” son las dos lineas 2
. 1. El'incremento de esfuerzo en un punto zi se puede calcular de la siguiente manera:

A

strato de arcilla 1:
AN S

Estrato de ardlla 3

-

‘Estrato de drcilad -

1 L

eo o0
| |
| |
"9 0 0 @

e o0 00
]

Figura 85: Asentamiento por consolidacion de grupo de pilotes

Fuente: Braja M. Das, Principios de Ingenieria de Cimentaciones.

Qg

g =
L (Bg + Zi)(Lg + Zi)

(4.67)
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Donde:
Ao, = incremento del esfuerzo a la mitad de la capa i
LyB= longitud y ancho de la planta del grupo de pilotes, respectivamente

z = distancia de z =0 ala mitad de la capa i de arcilla

El calculo de asentamiento se realiza utilizando la teorfa propuesta por Terzaghi, descrita para cimen-

taciones superficiales anteriormente.

4.2.3.2.1 Ejemplo de calculo de asentamientos en pilotes

EJEMPLO 4.6

Un grupo de pilotes en arcilla se muestra en la Figura 86. Determine el asentamiento por consolida-
cion del grupo de pilotes. Todas las arcillas estdn normalmente consolidadas.

Qg =2000kN
Arena l / ?
= 3 '
v=165kN/m> P 2m
. I I 'y .
; : i : m
¥ I\lmel fre_atlco i . - _}.7 -
= *
Arcilla
m 9m Ysat = 18 kN/m?
e, =0.82
15m C.-, = 0-3
N !
/ \ [ 15m
: Grupo de Y
/ pilotes \
/ \‘
!_ 4
6m
7 // e
: GO{].}J \
2V:iAH = =——2V:1H
/ Aoy \
/
/ A v
A
7 \ J
7 4 Ysat = 18.5 I‘N}"""3
Arcilla / _ e o) \\ 4m €.=07
Aopy) . { - =0.2
N ' AN |
7 : ‘b yar=19kN/m?
" Arcila | _ ' ® 0,3, Ao  2m €=0.75
P e s S R e T SR i S

: - - =
4 R A
B T N i P

Roca

/'////.//-

i

{no a escala)

Grupo de pilotes: Lg=3 m; By=2m

Figura 86: Ejemplo 4.6: calculo de asentamientos en pilotes
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Solucioén:

El patron de distribucion de esfuerzos se muestra en la Figura 86. Por consiguiente,
Qg 2000

YO G ) 288
Aoy = 42000 7o =18 kN/m?
2+ (6+3)|[3+(6+3)]
Aoy = 22000 5 = 11kN/m?
[2+(10+3)][3+(10+3)]
AS. = Cc(l)Hl o [ao(l) +ﬂ0'(])
17 ¢ €o(1) Oo(1)

0oc1) = (2)(16.5) + (9 + g) (18 — 10) = 129 kN/m?

AG = (0.3)(6)1 [129 + 67 — 018 =18
1= 151082 %8| 129 | T oM T Iocms
CoonH e} + Ao
AS, = c(2)12 lo [ 0(2) (2)]
1 + 90(2) 0'0(2]

0o(2) = (2)(16.5) + (9 + 6)(18 — 10) + (g) (18.5—10) = 170 kN/m?

Ab, = (0'2)(4)1 [170+ ] 0.021m=2.1cms
=0 L dge | e
Coeq H o + Ao
A= c(3)13 lo [ 0(3) (3)]
1+ €0(3) Oo(3)

o3y = (2)(16.5) + (15)(18 — 10) + (4)(18.5 — 10) + @ (19 — 10) = 196 kN/m?

=0.007 m = 0.7 cms.

15 = 029@ [196+11
3% 11075 8| 196

Asentamiento total Ad, = 18 + 2.1 + 0.7 = 20.8 cms
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5. Cimentaciones en roca

5.1  Estado limite de falla: Capacidad de carga bajo criterio de resistencia al corte

La capacidad de carga Ultima de cimentaciones superficiales sobre roca debera ser determinada de
acuerdo al modo potencial de falla, el cual depende de las caracteristicas geoldgicas de la masa ro-
cosa. Para el célculo existen distintas metodologias como Goodman (1980), Rosenberg y Jouneaux
(1976), Williams y Pells(1981), Horvath et al.(1983), Rowe y Armitage(1984) y Kulhawy y Phoon (1993).
La revision de las distintas limitaciones seréa responsabilidad del lector.

Cuando la calidad de la roca sea pobre, o sea impréactica la recomendaciéon de una cimentacion su-
perficial, se podria indicar la utilizacion de pilas fundidas “in situ”, donde la capacidad de carga ultima
de una pila es igual para cimentaciones profundas (seccion 4.1):

Quie = Q¢ + Qs (5-1)

Donde:

Q, = capacidad o resistencia Ultima por punta
Q, = capacidad o resistencia Ultima por fuste

5.1.1 Capacidad de carga por punta de pilotes sobre roca

En algunas ocasiones los pilotes se hincan hasta un estrato subyacente de roca. En tales casos, el
ingeniero debe evaluar la capacidad de carga de la roca. La resistencia unitaria ultima de punta en
roca propuesta por Rowe & Armitage (1987) en base a ensayos de campo es aproximadamente:

q: = qu(2.5) (5:2)

Doénde:

q, = resistencia a compresion no confinada de la roca

5.1.2 Capacidad de carga por fuste en pilotes

Para el calculo de fuste para pilotes barrenados en roca, se describira la teoria propuesta por Kulhawy
& Phoon (1993):

Qs = Zac, A (5.3)
Donde:
¢, = resistencia al corte de la roca
a=y [C—”]_D'S 54
kR,

Doénde:

Y = se determina mediante Figura 87
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100

-
o

Resistencia por fuste s/pa

o Valores para arcillas
& Valores para rocas

T T T 11T T T

10

Resistencia al corte, Su/pa, qut/2pa

Fuente: Kullhawy & Phoon, 1993

Roca, Limite inferior 1
Media 2
Limite superior 3

Figura 87: Relacion entre factor de reduccion « y esfuerzo cortante normalizado en roca

Rowe and Armitage (1987) sugieren la siguiente relacion para el calculo de fuste:

fsu _
=142 |5

Juc

(5:5)

Donde:
q, = resistencia a la compresion simple de la roca

La resistencia q, y c, de la roca se obtiene de ensayos de laboratorio. La resistencia a compresion
no confinada de las rocas obtenidas durante investigaciones de campo. Sin embargo, debe proce-
derse con extremo cuidado al obtener el valor apropiado de g, porque las muestras de laboratorio
son usualmente pequenas en diametro. Conforme el diametro de la muestra crece, la resistencia a
compresion no confinada decrece.
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5.1.3 Capacidad de carga admisible para Rocas

La capacidad de carga admisible sera igual a:

= Qu!t
QRdm FS

Donde:
= capacidad de carga ultima

FS = factor de seguridad

Estudios geotécnicos y trabajos de cimentacion

(5.6)
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La guia practica que aqui se presenta tiene por objeto apoyar la realizacion
de estudios de diseno sismo-resistente de estructuras de conformidad
con los requisitos de la Norma Ecuatoriana de la Construccion NEC-2015
a partir de la aplicacion en casos practicos. Forma parte de un conjunto
de siete guias practicas de implementacion de la NEC-15, orientados a la
correcta aplicacion normativa. Las guias de esta serie son: 1) Disefio de
porticos de hormigén armado para viviendas de 1y 2 pisos; 2) Disefo de
estructuras de hormigén armado; 3) Disefo de estructuras de acero; 4)
Disefio de estructuras de madera; 5) Evaluacion sismica y rehabilitacion
de estructuras; 6) Estudios geotécnicos y trabajos de cimentacion y 7)
Procedimientos minimos para trabajadores de la construccion.
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