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APUNTES DE CIMENTACIONES
CAPACIDAD DE CARGA

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

En este capitulo trataremos el estado limite de
falla, el cual se entiende por cualquier situacion
que corresponda al agotamiento de la capacidad
de carga del terreno de cimentacion, o al hecho
de que ocurran dafios irreversibles que afecten
significativamente la resistencia del suelo ante
nuevas aplicaciones de carga (RCDF, 1993).

Los siguientes son ejemplos de estado limite de
falla de una cimentacion (RCDF, articulo 224):

a) Desplazamiento plastico local o general del
suelo bajo la cimentacién,

b} Flotacion;

¢) Falla de los elementos de la estructura de
cimentacion.

1. CAPACIDAD DE CARGA ULTIMA DE UN
SUELO

En relacién con el desplazamiento plastico local
o general del suelo bajo la cimentacidn,
generado por la presién vertical conocida como
capacidad de carga ultima por resistencia al
corte del suelo, de los estudios de la teoria de Ia
plasticidad respecto a dicha capacidad de carga,
se pueden extraer las siguientes conclusiones
{Terzaghiy Peck, 1967)

Si la base de una zapata continua descansa
sobre la superficie de un suelo sin peso que

Agustin Deméneghi Colina’
Margarita Puebla Cadena*
Méctor Sanginés Garcia®

posee cohesién y friccion, el terreno falla como
se indica en la fig 1, a través de 5 zonas. Debido
a la friccion y adhesion entre el suelo y la base
de la zapata, la zona | permanece en estado
elastico; actua como si fuera parte de la zapata y
penetra en el suelo como una cufia; sus
fronteras forman un angulo de 45° + /2 con la
horizontal.

En las zonas Il y Il se genera un patron de
esfuerzos cortantes, los cuales en la zona lll son
iguales al estado pasivo de Rankine, las
fronteras de la zona pasiva forman un angulo de
45° - ¢/2 con la horizontal.

Las zonas Il se conocen como zonas de
esfuerzos radiales, porque las rectas de esta
region plastica parten de las aristas de la zapata.
La otra familia de curvas son espirales
fogaritmicas, cuyos centros se localizan en las
aristas de la zapata.

La capacidad de carga Oltima est§ dada por

Qa=C N +py N+ (172) Y BN, (1)
donde

Ny = e*®" ¢ tan’ (45° + $/2) (2)
N, =2 (Ng +1) tan ¢ (3)
N; = (Ng -1) / tan ¢ (4}

Si el suelo no tiene cohesion, pero sl friccion y
peso propio, el patron de falla se muestra en’'la
fig 1b. Las fronteras de la zona elastica | son
curvas; las dos ramas se intersecan en el punto
d, formando un angulo de 90° - ¢ . En las zonas
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Il {as lineas radiales son curvas. En la zona lll se
presenta el estado pasivo de Rankine.

La ecuacion de una espiral logaritmica es (fig 2)
p=poe’ ™" (5)
[(O tan ¢) en radianes]

La espiral logaritmica tiene la propiedad de que
el angulo entre el radio vector y la normal a la
curva vale ¢ (fig 2) En ¢imientos profundos,
Zeevaert (1973) hace la hipétesis de que la
superficie de falla se extiende hasta que ésta se
vuelve verical (fig 3); por lo tanto, el anguio
entre el radio vector y la horizontal vale ¢

Cabe aclarar que para la obtencién de la
ecuacion de capacidad de carga qq (ec 1), se
hicieron las siguientes hipotesis: el material es
incompresible, su comportamiento es rigido-
plastico, y se trata de un estado de deformaciaon
plana.

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

2. EFECTO DE LA FORMA DE LA
CIMENTACION

La expresion de capacidad de carga que
proporciona la teoria de la plasticidad (ec 1) es
vélida para una zapata de longitud infinita Para
cimientos circulares, cuadrados y rectangulares
se emplean factores de forma obtenidos
experimentalmente. Asi, la capacidad de carga
ultima esta dada por

Qu = € Nefe+ py Ng fg + (1/2) y B N, 1, (6)

donde
fe=1+0.25(B/L) {7)
fo=1+(B/L)tan ¢ (8)

f,=1-04 (-B/L) (9)

En un cimiento de planta circular se toma B = L,
=D, siendo D el diametro del cimiento.

EntodosloscasosB/L< 1.
3. CAPACIDAD DE CARGA RESISTENTE.
FACTORES DE RESISTENCIA

Definamos ahora la capacidad de carga
resistente de un suelo con la siguiente expresion

qr = CNcfeFri + PUNgfeFre + (1/2)yBN,f,Fry  (10)

donde Fg, son factores de resistencia (o factores
de reduccion de resistencia), los cuales miden el
grado de incertidumbre que se tiene respecto a

la variacidn de la resistencia del suelo. En
general Fg, €1,

4, PRESION ULTIMA SOBRE EL
TERRENO. FACTORES DE CARGA

La presion de contacto media entre cimiento y
terreno vale

G==Q/A ' (11)
donde

Z Q = sumatoria de cargas al nivel de desplante
del cimiento

A = area del cimiento
Ademas
g= (VA (Qy + Qz + ... + Q)

Definamos la presion dltima sobre el terreno de
la sigulente forma

Gun = (VA) (Q Fer# Qe Fp # .+ Qn Fen)  (12)

donde F. son factores de carga, que miden la
incertidumbre que se tiene respecto a [a
intensidad de las cargas En general F, = 1,
aun cuande en algunos casos particulares Fg
puede ser menor gue uno.

La ec 12 se puede poner en forma simplificada

qun:EQFcn"A (13)



5. CIMIENTO SOMETIDO A CARGA
VERTICAL Y MOMENTO

La determinacién de la capacidad de carga por
resistencia al corte del suelo, de un cimiento
sujeto a carga vertical y momento (fig 4a) se
puede llevar a cabo mediante un artificio tedrico
que consiste en considerar esta condicion
equivalente a la de un cimento de ancho
reducido sometido Gnicamente a carga vertical.
Esta condicion se obtiene de la siguiente forma:
considérese un cimiento sometido a las acciones
IQ y M (fig 4a); desde el punto de vista de
fuerzas externas, esta condicidén es equivalente
a la de la fig 4b, donde se ha colocado la fuerza
2Q de tal forma que ocasiona el mismo
momento con respecto al centro de linea. La
excentricidad e vale

e=M/2Q (14)

Se observa en la fig 4 que se puede considerar
un cimiento de ancho B’ sometido Unicamente a
la carga vertical £Q . De la fig 4b

B/i2=Bf2-e .. B=B-2e {15)

En consecuencia, la determinacicn de la
capacidad de carga de un cimiento sujeto a
carga vertical ZQ y momento M se lleva a cabo
considerando un cimiento equivalente de ancho
virtual B’, dado por la ec 15 en que la
excentricidad e esta dada por la ec 14,

La capacidad del suelo se obtiene sustituyendo
en las expresiones correspondientes a
capacidad de carga por resistencia al corte el
ancho reducido virtual B' determinado con la ec
15. Asimismo, fa presidon de contacto en el
cimiento  virtual  equivalente  se  halla
considerando el ancho reducido B,

6. REVISION DE LA SEGURIDAD DE UNA
CIMENTACION
Para que se cumpla con la seguridad de una

cimentacion, basta que se satisfaga la sigutente
desigualdad :

Guit < Gr (16)

Sustituyendo las ecs 13y 10 en la expresion 16

ZQFJA < cNfoFrs + PNgfaFrz + (1/2)YBNf,Frs
(17)

La desigualdad 17 se emplea para revisar la
seguridad del terreno de cimentacion por
capacidad de carga.

7. SUELQOS FRICCIONANTES
En un suelo puramente friccionante

c=0 y s=ctfand¢
La capacidad de carga resistente vale, de
acuerdo con la ec 10:

Gr = Py Ng fq Fra +{1/2) y BN, f, Fry (18)
Usualmente Frs = Fr3z = Fr, porio tanto

Qr = [Py Ny fq + (172) y BN, f,] Fr (19)

7.1 Falla general y faila local

Como mencionamos antes, la ec 1 se obtuvo
considerando un  material  incompresible,
hipdtesis que se cumple solo en suelos de
compactos a muy compactos Para tomar en
cuenta la compresibildad del material, Terzaghi
y Peck (1967) recomiendan que se emplee Ia
siguiente expresion para suelos en estado suelto

tan ¢ = (2/3) tan ¢~ (20)

donde ¢* es el angulo de friccion interna del
suelo, determinade mediante pruebas de
iaboratorio o de campo.

Por su parte, Sowers (1962) indica que para
suelos friccionantes con D, mayor que 70% se
debe emplear el criteric de Terzaghi para falla
general, y que para D; menor que 20% se debe
usar dicho criterio para falta local, y que para
valores intermedios de D, se debe interpotar. En
consecuencia, podemos en forma conservadora
usar la ec 20 de la siguiente manera

tan ¢ = o tan ¢* 21
¢ = ang tan (¢ tan ¢™) (22)
donde

a =067 paraD, <05



a=0.67+1.65(D,-0.5) para 0.5 <D, < 0.7 (23}
a=10paral =07

7.2 Efecto de la presencia del nivel de agua
fredtica (NAF)

Cuando el nivel de agua freatica (NAF) queda
por arriba del nivel de desplante de la
subestructura, en el momento de la falla del
terrenc de <cimentacion, debido a alta
permeabilidad de los suelos friccionantes, la
fraccion solida se mueve hacia cierta direccién,
mientras que el agua permanece en condicién
practicamente hidrostatica. Por lo tanto, se
tienen que separar las contribuciones de las
fases solida y liquida del terreno. La contribucion
de la fase solida esta dada por la ec 18 con p, =
P ¥y =7, es decir

ar’ =Py NgfqFrz + (1/2) Y BN, f, Fry (24)
¥ = Ysat - Yw

La contribucion de la fase liquida es igual a la
presion del agua v al nivel de desplante de la
subestructura La capacidad resistente total sera

la suma de la debida a la fase sdlida y de la
debida al agua, es decir

Or = Qr * Ur
dr = Py Nq fq Fro+ (1/2) Y B NYfT Fra * Ugr

Pero
Py=pytU, U=py-p), Ur= Py Fre-p. Frs

Ar = Pv'NgfqFra+(1/2)y' BN,Fra+ P Fra-py'Frs

Ar = Pv(NgfoF ro = Frs) + {(1/2)YBNf,Fr3 + pFra
(25)

Las Normas de Cimentaciones hacen las
siguientes consideraciones: Fry = Frz = Frs = Fr,
y Fra = 1, por lo que la ec 25 queda

Or = [Py (Ngfq- 1) +(1/2) Y BN, f, ] Fr + p, (26)
7.3 Revision de la seguridad del terreno de
cimentacion

Se recomienda en la practica que en general el
factor Fg < 0.45 . Por gjemplo, las Normas de
Cimentaciones recomiendan Fgr = 0.35 para
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zapatas en la zona de lomas (zona 1) de la
cludad de México

La profundidad de la zona de falla bajo el
desplante del cimiento vale (fig 5)

B cos ¢ exp [(n/4 + ¢/2) tan ¢]
h= (27)
2 cos (/4 + 6/2)

{Por ejemplo, para ¢ = 36°, h = 1.98 B)

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

qr = [pv' (Ngfq- 1) + (1/2) y BN, fy ] Fr + p, (28)
Se distinguen las siguientes condiciones:

a) Cuando el NAF se encuentre a una
profundidad mayor que el valor de h dado por la
ec 27, se emplea la ec 28 con ¥ = yn, siendo y,, =
peso volumétrico natural del suelo arriba del
NAF.

b) Cuando el NAF se encuentre por arriba del
nivel de desplante, se emplea laec 28 cony =y

¢) Cuando el NAF se encuentra en una posicion
intermedia z {fig 5}, se emplea la ec 28 con

Y=Y +{Zh) (fm - 1) (29)

Siempre“se debe cumplir que

Guit £ QR (30)
donde
qu=TQF /A (31}

[Por su parte, las Normas de Cimentaciones
establecen que "en caso de que el ancho B sea
mayor que la profundidad z del manto freatico
bajo el nivel de desplante de la cimentacidn, el
peso volumétrico a considerar sera
y=v +{(2B) (Ym - ¥") (ec 4 de las NC)
"donde

Y = peso volumeétrico sumergido del suelo entre
las profundidades z y (B/2) tan (45°+ ¢/2)



¥m = peso volumeétrico total del suelo arriba del
nivel freatico”.]

Ejernplo

(Zapata sometida a carga vertical)

Revisar la seguridad del terreno de cimentacién

por capacidad de carga, de la zapata rectangular

de concreto reforzado de la fig E-1.

Columna de 25 por 30 cm. Zapata de 1.7 m de

ancho por 2 m de largo en planta; espesor losa

zapata = 30 cm. Profundidad de desplante = 60

cm :

ZQ'=26¢t F.=14

Terreno de cimentacién: y4 = 1.6 tm?, ¢ = 37°,

Dr=58%,s8, =286, F,=1.1,Fr =045

Considerar las siguientes condiciones:

a) Nivel de agua fredtica (NAF) a 20 m de
profundidad

by NAF al nivel de la superficie del terreno

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

Solucién

Caiculo de la capacidad de carga resistente del

terreno

Se emplea la ec 28:

ar = [Py (Nefq - 1) + (12yBN,R] Fr +py  (28)

Aplicando la ec 23

o=0.67+1.65(D-0.5)=0.67+1.65(0.58-0.5)

=0.802

Aplicando la ec 22

¢ = ang tan (o tan ¢*)= 31.15°

Usando lasecs 2y 3

Ng=e* B4 tan’ (45° + ¢/2) = 20.983

N, =2 (Ng +1) tan ¢ = 26.571

Usando lasecs 8y 9

fo=1+(B/L) tan ¢ .

= 1+(1.7/2)tan(31.15°) = 1.514

f,=1-0.4 (B/L) = 1-0.4(1.7/2)

= (.66

a} Nivel de agua freatica (NAF} a 20 m de
profundidad

Presion ultima sobre el terreno

La sumatoria de cargas al nivel de desplante

vale

ZQ=26 + 1.7(2)(0.3)2.4 +0.25{0.3)(0.3)(2.4)

+((1.7)(2)-0.25(0.3))(0.3)1.6)

= 26+2.448+0 054+1.596 = 30.098

ZQF=26(1 4)42.448(1.4)+0.054(1.4)+1.5596(1.1)

= 41,658t

Gur = SQF JA = 41.658/1 7(2) = 12.252 t/m”

Capacidad de carga resistente

Sustituyendo en la ec 27

h=2805m=<20m

Sustituyendo en la ec 28

gr = [1.6(0.6)((20.983){1.514)-1)

+(1/2)(1.6)(1.7)(26.5712)(0.66)](0.45)

+1.6(0.6) = 24.984 t/m

Se debe cumplir 1a desigualdad 30:

Qui = 12.252 tm? < qr = 24.984 Ym® .. Cumple

b) NAF al nivel de la superficie del terreno

Presién dltima sobre el terreno

La sumatoria de cargas al nivel de desplante

vale

Q=26 + 1.7(2)(0.3)2.4 +0.25(0.3)(0.3}(2 4)

+({1.7)(2)-0.25(0.3))(0.3)(1 985)

= 26+2.448+0.054+1.98 = 30.482 ¢t

ZQF=26(1.4)+2.448(1.4)+0.054(1.4)+1.98(1.1) =

42.08114

Qu = ZQFJA = 42.081/1.7(2) = 12.377 t/m®

Capacidad de carga resistente

Yea = 1.985 t/m®, y' = 0 985 t/m®

p, = 1.985(0.6)=1.191 t/m’

p, = 1.191-0.6=0.591 t/m*

Reemplazando en la ec 28

gr = [0.591((20.983)(1.514)-1)

+(1/2)(0.985)(1.7)(26.571)(0.66)](0.45)

+1.191 = 15.981 t/m?

Se debe cumplir la desigualdad 30:

Qui = 12.377 Ym? < g = 15.981 t/m® . Cumple

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

Presion ulttma sobre el terreno

ZQ=30.0981

ZQF = 41658t ‘

Qut = ZOFJA = 41.658/1.7(2) = 12.252 t/m®

Capacidad de carga resistente

Sustituyendo en la ec 27

h=2805m

vsat = 1.985 tm?®, ' = 0.985 t/m*

Reemplazando en la ec 29

v = 0.985 + (1.4){1.6-0.985)/2.805 = 1.292 t/im’

p, = 1.6(0.6)=0.96 t/m”

p. = p, = 0.96 t/m’

Reemplazando en la ec 28

gr = [0.96((20.983)(1.514)-1)

+(1/21(1.282)(1 7)(26.571)(0.66)]{0.45)

+0.96 = 22.914 t/m?

Se debe cumplir la desigualdad 30:

Qi = 12.252 tm” < gz = 22 914 m® . Cumple

Ejemplo

(Zapata sometida a carga vertical y dos
momentos}

Revisar la seguridad del terreno de cimentacion
por capacidad de carga, de la zapata rectan-
gular de concreto reforzado de la fig E-2.



Columna de 25 por 30 cm. Zapata de 1.7 por 2
m; espesor losa zapata = 30 ¢cm. Profundidad de
desplante = 60 cm

Q' =26t M =42tm M =68tm.F.=14
Terreno de cimentacion: y4 = 1.6 tm® | ¢* = 37°,
D, =58%,8,=26,F;=1.1,Fg=045

Solucién

Calculo de la presidn dltima sobre el terreno

La sumatoria de cargas al nivel de desplante
vale

£Q= 26 + 1.7(2){0.3)2.4 +0.25(0.3)(0.3)(2.4)
+((1.7)(2)-0.25(0.3))(0.3)(1.6)

= 26+2.448+0.054+1.596 = 30.098 t
TQF=26(1.4)+2.448(1.4)+0.054(1.4)

+1.596(1.1) = 41.658 ¢

e, = M/ZQ = 4.2/30.098 = 0.1395 m

e, =M,/ZQ =6.8/30098=0.2259m
B=B-2e,1421m, L'=L-2e,=15482m
Qut = ZQFSA' = ZQF /B'L'

= 41.658/1.421(1.5482) = 18.936 t/m’

Calculo de la capacidad de carga resistente del
terreno

Se emplea la ec 28;

Gr = [PY(Nfg - 1) + (1121BNf) Fr+p,  (28)
Aplicando la ec 23
0=0.67+1.65(D~-0.5)=0.67+1.65(0.58-0.5)
=0.802

Aplicando la ec 22

¢ = ang tan (« tan ¢*)= 31.15°
Usandolasecs2y 3

Ng = €™ "¢ tan’ (45° + ¢/2) = 20.983

N, =2 (Ng +1) tan ¢ = 26.571

Usandofasecs 8y 9

f=1+{B/LYtan ¢

= 1+(1.421/1.5482)tan(31.15°) = 1.5547
f,=1-04(BLl) = 1-0.4(1.421/1 5482)

=0.6329

Sustituyendo en la ec 28

Or = [1.6(0.6)((20.983)(1.5547)-1)
+{1/2)(1.8)(1.421)(26 571)(0.6329))(0 45)
+1.6(0.6) = 23.224 t/m? .

Se debe cumplir la desigualdad 30;

Qus = 18.936 t/m? < gg = 23.224 tYm? .. Cumple

8. SUELOS COHESIVOS TOTALMENTE
SATURADOS

En un cimiento somero apoyado sobre un suelo
cohesivo totalmente saturado la condicion mas
desfavorable ocurre a corto plazo, ya que la
resistencia tiende a aumentar al producirse el
fendmeno de consolidacion del suelo. Por lo
tanto, se recomienda la ejecucién de pruebas
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triaxiales no consolidadas-no drenadas (tipo UU,
pruebas rapidas) para ia determinacion de la
resistencia al corte del terreno (fig 6).

Dado que la exiraccion de una muestra
inalterada de arcilla produce cierta alteracion de
la misma, algunos autores recomiendan la
ejecucion de pruebas consclidadas-no drenadas
para la obtencién de la cohesién aparente del
material. Desde luego, la presion de
confinamiento de laboratorio debera ser lo mas
cercana posible a la presion de confinamiento de
campo.

En una prueba rapida c=c¢, vy ¢ = ¢, = 0 (fig
6). Sustituyendoenlasecs2, 3y 8

Ng=1, N,=0 fy=1

Ademas, en teoria de la plasticidad se
demuestra que en un material puramenie
cohesivo

Ne=2+n=514

Habiamos sefialado antes que la capacidad de
carga resistente esta dada por la ec 10

QR: CchcFR1 +pv Nq fq FR2+ (%)Y B NT f"f FRB

Sustituyendo los valores correspondientes a un
suelo puramente cohesivo obtenemos

ar = 5.14 ¢, fc Fry + py Fre (32)
Hagamos Fiz1=Fg Fry=1

Por Io tanto

gr=514c,f.Fr+py {33)
donde

fo=1+025B/L

Skempton encontrd que la capacidad resistente
del suelo aumenta con la profundidad de
empotramientc del cimiento en el estrato de
apoyo {fig 7), hasta un maximo, después del cual
se mantiene constante (Juarez Badillo y Rico,
1876}, Por esta razén, dentro del factor de forma
podemos agregar el efecto del empotramiento;
ef factor f. queda entonces

fo=1+025B/L +025D/B (34)



para D/B < 2y B/L < 1. En caso de que D/B y
B/L no cumplan con las desigualdades
antericres, dichas relaciones se tomaran iguales
a 2 'y 1, respectivamente (Normas de
Cimentaciones, 1987).

Ejemplo )

Revisar la seguridad del terreno de cimentacion
por capacidad de carga, de la zapata corrida de
concreto reforzado de la fig E-3.

Espesor muro de concreto reforzado 20 cm,
Zapata de 1.3 m de ancho; espesor losa zapata
= 20 cm. Profundidad de desplante = 53 cm
IQ=6tm, F. =14

Terreno de cimentacion: arcilla limosa
totalmente saturada, ys = 1.6 b’ma, Cy=25 Umz,
Fe=11,Fr=07

Solucion

Calculo de la presion ultima sobre el terreno

La sumatoria de cargas al nivel de desplante
vale

ZQ=6+1.3(0.2)(2.4)+0.2(0.3)(2.4)
+(1.3-0.2)(0.3)(1.5) = 6+0.624+0 144+0 495
=7.263 t/m

ZQF~6(1.4)+0.624(1.4)+0.144(1 4)+0 495(1.1)
=10.020 t/m

duit = ZQF JA = 10.020/1.3(1) = 7.707 t/m?
Calculo de la capacidad de carga resistente del
terreno

Se emplea la ec 33;

c:|R=5-14 Cufc FR+pv (33)
donde
fo=1+025D/B+0.25B/L (34}

para D/B < 2 y B/l. <1 . En caso de que D/B y
B/IL no cumplan con las desigualdades
anteriores, dichas relaciones se tomaran iguales
a 2y 1, respectivamente. Sustituyendo valores

fo = 1+0.25(0.2/1.3)+0.25(1.3/6) = 1.0926

Or = 5.14(2)(1.0926)(0.7) + (1.540 3)+(16)0.2)
= 8,632 t/m* :

Se debe cumplir la desigualdad 30:

qui = 7.707 tm® <qg = 8632 tm> . Cumple

9. SUELOS COHESIVOS PARCIALMENTE
SATURADOS

Consideremos un suelo plastico totaimente
saturado y hagamos que éste pierda humedad:
durante este proceso se forman menisces que
producen esfuerzos de tension en el agua del
suelo, lo que a su vez ocasiona esfuerzos
intergranulares de compresién en la estructura
solida del terreno (Juarez Badillo y Rico, 1976).
A la diferencia entre la presion en el aire y la
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presion en ef agua se le denomina succion, la
cual vale (U, — Uy), siendo u, = presion en el aire
y u,, = presion en el agua. Por lo tanto, en una
arcilla parcialmente saturada la succién produce
un incremento de la presion intergranular y, por
consiguiente, un aumento de la resistencia al
corte, tal como se muestra en la fig 8 Vemos en
esta figura que al disminuir el grado de
saturacion {con el consecuente aumento de la
succién) se incrementa la resistencia al corte del
terreno.

Frediund y Rahardjo (1993) consideran que la
resistencia al corte de un suelo parciaimente
saturado esta dada por

S=C' + (0 - Ug) tan ¢’ + (Ug - uy) tan ¢° (35)
siendo (u, - u,} = succion

En la tabla 1 se muestran valores de ¢, ¢’ y ¢b
para diferentes suelos {Fredlund y Rahardjo,
1993).

Cabe aclarar que, en un suelo cohesivo
parcialmente saturado, al aumentar la presién de
confinamiento o3 se incrementan tanto la presion
en el aire u; como la presion en el agua u; sien
los poros del suelo se presenta un estado
abierto (vacios dei aire interconectados entre si;
Marsal, 1979), -la presion u, se disipa
rapidamente y el suelo se comprime. En
consecuencia, aumenta el grado de saturacion
del suelo. Para valores altos del grado de
saturacion S, los poros pasan def estado abierfo
al estado ocluido (vacios del aire no conectados
entre si), en este momento la presion del aire se
aproxima a la del agua u; = u,, . Este fendmeno
se presenta para valores del grado de saturacion
cercanos a 100%. Para S, = 100%, u, =u, La
ec 35 se transforma en

s=c¢' + (o -u,) tan ¢’ (38)

gue es la ley de resistencia de un suelo
totalmente saturado.

Para calcular la capacidad de carga, se estima el
valor mas desfavorable de la succidon en el
campo, y se sustituye en Ia ec 35. Para un valor
fijio de la succién, la cohesién del suelo vale
c=¢ +(us- uy) tan ¢° (37}

y la ec 35 queda



s=c+({c-uytan ¢’ (38)

Podemos observar en la ec 38 que para una
cierta succién el suelo se puede considerar
como un material cohesivo-friccionante, por lo
gue podemos aplicar la ec 10 para determinar su
capacidad de carga:

ar = SNcfcFr1 + PuNgfeFre + (12yBN,f,Frs  (39)
QO bien, si hacemos Fg, = Fg

ar = [eNcfe + pNgfq + (1/2)yBNf,] Fr (40)

Ejemplo

Determinar la capacidad de carga resistente de
un suelo cohesivo parcialmente saturado que
tiene las siguientes propledades:

c'=25tm*, ¢ =225° ¢"=16.1° y=1.5t/m°.
ZapatacorridaB=156m,L=4m, D;=08m,
Considerar una succidn en el campo (uUz - Uy) = 1
kg/cm? , con Fr = 0.45 .

Solucion

Aplicando la ec 37, con (u, - u,) = 1 kg/em® = 10
t/m?, se obtiene ¢ = 5.386 Um* , y la resistencia
al corte vale (ec 38)

s=5.386 + (g - uy) tan 22.5°

Podemos considerar el material como cohesivo-
friccionante con ¢ = 5.386 tm*y ¢ = ¢ = 22.5° .
Sustituyendo en lasecs 22 9

Ny =8.228, N, = 7.644, N, = 17 451, f. = 1 094, {,
=1.155,f,=0.85

Aplicando la ec 40:

ar=[5 386(17.451)(1.094)

+(1.5)(0 B)(8.228)(1.155)
+(1/2)(1.5)(1.5)(7.644)(0.85)}(0 45)=54.693 t/m’

10. SUELOS CEMENTADOS

Es frecuente encontrar en la naturalezasuelos
en los que sus particulas se encuentran unidas
por algun tipo de cementante. La cementacion
de los granos es muy variable: puede ser tan
fuerte que el suelo se clasifica como roca —por
ejemplo algunas tobas de consistencia dura,
conocidas como piedra de cantera-, o puede ser
tan débil que un pequefio aumento de humedad
puede producir la pérdida completa de la
cementacion. Ejemplos de terrenos cementados
son los suelos colapsables, las tobas y los
suelos residuales.

Uno de los problemas que se presentan en los
suelos cementados consiste en que al aumentar
su humedad ocurre una disminucion de la
resistencia al corte, lo cual afecta obviamente la
seguridad del terreno de cimentacion.

Por lo anterior, en suelos cementados
parcialmente ‘saturados conviene realizar
pruebas de resistencia al corte variando el
grado de saturacion del terreno. El cambio de la
resistencia en suelos cementados es similar al
gque ocurre en arcillas parcialmente saturadas,
pues en ambos materiales la resistencia
aumenta al disminuir el grado de saturacion (fig
B). Es interesante notar que la mayor variacién
ocurre en la cohesidn aparente ¢ del suelo,
mientras gue el angulo de friccion interna ¢
cambia muy poco. Se puede inclusive trazar la
variacion de ¢ en suelos cementados en funcién
de S, (fig 9a).

Una forma aproximada de obtener los
parametros de resistencia en un suelo
cementado consiste en realizar pruebas
triaxiales drenadas en el material totalmente
saturado, con lo que se obtienen c'y ¢’ del suelo.
La variacidn de la cohesion con el grado de
saturacion se puede determinar a partir de
pruebas de compresidn simple, con o que se
obtiene una curva como la de la fig 9b. A partir
de esta grafica, el ingeniero selecciona un valor
desfavorable de cg, primordialmente en funcién
de las condiciones de drenaje del suelo Con
esta magnitud de ¢q, se obtiene el valor de la
cohesién ¢ del suelo (fig 10)

C=Cqlcos ¢ -tan ¢ (1 —sen §)](41)

La capacidad de carga se calcula utilizando las
expresiones 39 0 40, con ¢ dade por la ec 41 y
con ¢’ determinado con los ensayes drenados de
compresion triaxial,

11. OTRAS CLASES DE SUELOS

Los incisos 7 a 10 cubren una amplia gama de
suelos en la practica, perc se pueden encontrar
suelos con caracteristicas intermedias entre
ellos. Por ejemplo, una mezcla de arena con
arcilia puede presentar bajo ciertas condiciones
el comportamiento de un material cohesivo-
friccionante. En  estos casos, se deben
determinar las propiedades de resistencia para
las condiciones mas desfavorables durante la



vida util de |la cimentacion, y aplicar la expresién
10

Ar = CNfFri + puNgfaFre + (172)yBN,f,Frs (42)
O bien, si hacemos Fg, = Fg

Qr = [CNcfe + puNgfy + (1/2)yBNf] Fr (43)

12. USO DE CORRELACIONES

El calculo de la capacidad de carga de un suelo
requiere de la determinacién previa de sus
propiedades mecanicas Es siempre recomen-
dable obtener estas propiedades a partir de
pruebas directas de campo —como una prueba
de placa- o de ensayes de laboratorio.

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

Suelos friccionantes

La fig 11 contiene la variacion del angulo de
friccion interna en funcién del numero de golpes
N de |la prueba de penetracion estandar (Juarez
Badillo y Rico, 1978).

La tabla 2 (Meyerhof, 1956) muestra los valores
del angulo de friccién interna en funcién de la
compacidad del suelo

La relacidn entre N y q. (g = resistencia en la
punta del cono holandés, en kglqmz) esta dada
por (Schmertmann, 1970)

| Arena con grava. Grava | 6 |

Suelo q/N
Limo. Limo arenoso 2
Arena de fina a media. Arena poco 35
limosa

Arena gruesa. Arena ¢on poca grava 5

Para fines practicos, en cimientos profundos a
resistencia q. se puede tomar como la capacidad
de carga tltima del suelo.

Las figs 12 y 13 contienen correfaciones entre d.
y el angulo de friccidn interna para arenas
(Tamez et al, 1987).

Suelos cohesivos

En la fabla 3 se exhibe la vanacidén de la
resistencia a la compresion simple g, de un
suelo cohesive en funcion de su consistencia y
del numerc de golpes de la prueba de
penetracion estandar (Terzaghi y Peck, 1967).

Cuando se emplea el cono holandés la
resistencia al corte en condiciones no drenadas
esta dada por

Cu = Ge/Ni (44)

La tabla 4 muestra valores tipicos del coefi-
ciente Ny (Santoyo ef al, 1989).

. Existe también una cierta corretacion entre la

resistencia ¢, y la presion vertical efectiva p,.
Asi, el cociente ¢ /p, varia de 0.2 a 0.3 en
arcillas normalmente consolidadas (datos de

- ¢cinco suelos; 21% < indice plastico < 75%; Ladd

et al, 1977). Para arcillas preconsoclidadas, la
relaciéon es

(Cu/Py)pc = (Cu/Py)ac (OCR)" (44a)

siendo OCR la relacion de preconsolidacion. El
exponente m = 0 8 (Ladd ef af, 1977).

13. EXPERIENCIA LOCAL

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

Una formacion geoldgica presenta problemas de
ingenieria propios de la misma. Por lo tanto, el
ingeniero debe estar familiarizado con la
estratigrafia y propiedades de dicha formacion,
y observar el comportamiento de las obras
construidas en ella, lo cual permite una
adecuada calibracién entre uso de propiedades
mecanicas y conducta de las cimentaciones,



En los siguientes parrafos presentamos
magnitudes de propiedades mecanicas para el
subsuelo de fa ciudad de México, obtenidas a
partir de la estadistica. Cabe aclarar que estas
propiedades el ingeniero las debe emplear con
las reservas de caso, pues en general la
dispersidn de los datos es alta. Desde luego,
presentan una mayor confiabilidad aguellas
correlaciones en las que se proporcionan
magnitudes de la dispersion de los datos
(desviacién estandar o variancia).

La resistencia al corte de suelos cohesivos en
condiciones no drenadas se puede obtener
aproximadamente con la siguiente expresion

Gy = G/N ' (44)

En la tabla 5 se presentan los valores de c, para
el subsuelo de ta zona de! /ago de la ciudad de
México, en funcion de la resistencia en la punta
del cono g. {Santoyo, 1980).

La arcilla de la ciudad de México, gue constituye
la llamada formacién arcillosa superior, (Marsal y
Mazarn, 1959), formacion Tacubaya (Zeevaert,
1873) o serie arcillosa superior {Tamez ef al,
1987}, exhibe el siguiente valor de la resistencia
al corte ¢, = q/2 (q, = resistencia a la compre-
sion simple) en funcién del contenido natural de
agua w (Deméneghi, 1982a});

Cqu = 0.4194 — 0.0003038 w
- 0.11203 t, ¥ 1 01449+(w—252.8)%/620434 (45)

(cqu €N kglcm? y w en porciento del peso seco,
75 < w < 400%)

La ec 45 se obtuvo con N = 69 pares de valores
(W, ¢q); t. es una variable aleatoria con
distribucion t de Student, la cual se obtiene para
N-2 grados de lbertad. En la tabla 6 se
proporcionan valores de t, para diferentes
niveles de confianza o. Consideremos que un
estrato de la formacion Tacubaya (o formacion
arcillosa superior, o serie arcillosa superior) tiene
un contenido natural de agua w = 250%,
tomando un o = 10%, de la tabla 5: t, = 1.2944.
Aplicando la ec 45 se obtiene cq, = 0.1874
kg/cm®. Esto indica que existe una probabilidad
de 10% de que el valor de la cohesion en dicho
estrato sea menor que 0.1974 kg/cm?® La fig 14
muestra la variacion de ¢qu con w, para o = 10%
(Deméneghi, 1982b)
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La tabia 7 contiene datos de resistencia al corte
de suelos de la zona poniente de la ciudad de
México (Deméneghi y Sanginés, 2000). Las
tobas estan formadas por limos arencsos vy
arenas lmosas; en ocasiones estos suelos
contienen cierto porcentaje de arcilla (Ledn,
1976). Las arenas de poémez proceden de
materiales pumiticos gris claro (Leoén, 1976) y de
una laterita de pomez (Eilstein, 1892). ¢’ es la
cohesién del suelo saturado previamente, en
condiciones drenadas; c.,x €s la cohesién en
estado natural (sin variar su humedad natural) y
¢ es el angulo de friccién interna.

En la tabla 8 ta media de la poblacion se toma
igual a la media de la muestra. La variancia de la
poblacion se estima con la siguente expresion

o? = (N-1) 8%/ %%t (46)

donde x21.u1 se obtiene para N-1 grados de
Ibertad; para fines practicos o4 se puede tomar
igual 2 40% Esto guiere decir que la probabi-
lidad de gue la variancia de la poblacién sea
mayor que o’ (calculada con la ec 46), es 40%.
En la tabla 8 se presentan los parametros de
resistencia de las poblaciones estadisticas de
las tobas y de las arenas pumiticas, usando los
datos de la tabla 7.

Con los valores de la tabla 8 se pueden hacer
inferencias estadisticas de las propiedades
mecanicas En efecto, aceptando que una
poblacién estadistica tiene una distribucion
normal de probabilidad, un valor desfavorable
(poco probable) se calcula !

Valor desfavorable = g -5z, = 0 47)

La probabilidad de que la magnitud de una
propiedad mecanica sea menor que el valor
desfavorabie calculado con la ec 47, es .

Aplicando la ec 47, en la tabla @ se presentan
valores desfavorables de los parametros de
resistencia, para las tobas y para las arenas
pumiticas, para distintos niveles de confianza o..
El ingeniero puede elegir un cierto nivel de
confianza, de acuerdo con su criterio vy
experiencia, y estimar la probabilidad de
ocurrencia de una propiedad mecanica
(Deméneghi y Sanginés, 2000).

El uso de la tabla 9 es como sigue: tomando por
gjemplo un nivel de confianza o« = 20%, en la



toba existe una probabilidad de 20% de que ¢’
resulte menor que 2.092 t/m?, que Cna resulte
menor que 8.931 m’ y que 6 resulte menor que
26.073°,

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

b=b'+a (b — b) (48)

donde a es un parametro que depende de las
condiciones de drenaje del sitio. Sus valores
tentativos se muestran en la tabla 10 Por
ejemplo, cuando existe una baja probabilidad de
que cambie la humedad del terreno, se
considera que las condiciones de drenge son
buenas; mientras que cuando existe una alta
probabilidad de que se sature completarmente el
suelo, se considera que las condiciones de
drenaje son malas (Demeéneghi y Sanginés,
2000).

En la practica conviene utilizar un nivel de
confianza o, suficientemente alejado de 50%,
para tomar en cuenta |a dispersion de los datos
estadisticos. En este sentido, podemos tomar «;
= 20%.

Para o, = 20% obtenemos las siguientes propie-
dades mecanicas de |as tobas (tabla 9):

¢ =2.092 t/m?, coa = 8.931 tm?, § = 26.073°

Para el calculo de ta capacidad de carga, dado
que las propiedades mecdanicas obtenidas con
este valor son conservadoras, conviene emplear
un factor de resistencia relativamente alto; por lo
tanto, se recomienda un Fg = 0.7 en la férmula
de capacidad de carga.

Consideremos como ejemplo una zapata corrida
conD;=03m, B=08m L=5m,y=15tm,
con condiciones regulares de drenaje.

a=03 (tabla 10)
Sustituyendo enlaec 48, conc=b

¢ = 4.144 t/m’

Reemplazando en la ec 40, con Fg = 0.7,

hallamos una capacidad de carga resistente gr =
76.5 tm?. Tomando un factor de carga F¢ = 1.4,
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la presion media de contacto para no exceder ei
estado limite de falla es q = 54.7 ¥Ym? = 55 ¥m®.

Por otra parte, en una arcilla totalmente satu-
rada, ligeramente preconsolidada, de un sitio
cercanc a la ciudad de San Francisco (Young
Bay Mud; indice plastico = 45%), la relacién
c./p varia de 0.35 a 0.4 (Benoit y Clough,
19886).

Ciudad Universitaria, D F, febrero de 2003
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TABLA 2

ANGULO DE FRICCION INTERNA PARA ARENAS (Mevyerhof, 1956)

Estado Compacidad N e Angulo de

relativa friccién interna

kg/em® Grados

Muy suelto <0.2 < 4 <20 <30

Suelto 0.2-04 4-10 20-40 30-35

Semicompacto 0.4-0.6 10-30 40-120 35-40

Compacto 0.6-0.8 30-50 120-200 40-45

Muy compacto >0.8 > 50 > 200 > 45

N = ndmero de golpes en la prueba de penetracion estandar
qc = resistencia en la punta del cono

TABLA 3

RESISTENCIA A LA COMPRESION SIMPLE EN ARCILLAS
{Terzaghi y Peck, 1967)

Consistencia N Resistencia a la
compresion simple, g,

kg/cm®

Muy blanda <2 <0.25

Blanda 2-4 0.25-0.50

Media 4-8 0.50-1.0

Firme 8-15 1.0-20

Muy firme 15-30 2.0-4.0

Dura > 30 >4.0

N = nimero de golpes en la prueba de penetracion estandar

TABLA 4 .

VALORES TiPICOS DEL COEFICIENTE N, (Santoyo et af, 1989)

Tipo de suelo Ny

Arcilla normalmente consolidada (g, < 20 kg/cm®) 15-18

Arcilla suave con falla local 10-14

Arcilta preconsolidada (g, > 25 kgicm?) 22-26
14

Sueles arcillosos abajo del nivel freatico

13



[ Suelos arcillosos blandos Tl 200 |

TABLA S

VALORES DE LA RESISTENCIA AL CORTE EN PRUEBA RAPIDA (Santoyo, 1980)

Prueba Torcometro
Tipo de suelo | qc, kglcm® | Triaxial | Compresién | Laboratorio Campc | Penetromertro de
vy simple bolsillo

Costraseca |5<q.<10| gJ/14 q/20 - - -

Arcillas Q. > 5 Q.13 q./16 Q.12 Q./14 -
blandas

Limos gq > 10 0./24 Q./54 - - Q.29
arcillosos

duros

TABLAB

VALORES DE LA VARIABLE ALEATORIA t, (t DE STUDENT)

PARA N-2=67 GRADOS DE LIBERTAD

Nivel 2.5 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50
de

con-

ftanza

o, Y%

t, 1.9961 [1.6680 1 1.2944 | 1.0446 | 0.8471 | 0.6782 | 0.5270 | 0.3870 | 0.2544 | 0.1261 | O
TABLA 7

PARAMETROS DE RESISTENCIA AL CORTE MUESTRAS ESTADISTICAS DE
TOBAS Y DE ARENAS PUMITICAS (Deméneghi y Sangines, 2000)

Tobas Arenas pumiticas
Propiedad mecénica c Cnat [0} Cnat 0]
t/m? t/m* grados | t/m® grados
Numero de valores, N 7 13 20 18 18
Media 6.357 26.169 37.65 463 31.367
Variancia, s° 19.560 | 355.986 | 167.818 | 4.463 76.364
Desviacién estandar, s 4.423 18.868 12.954 2.113 8.739
Coeficiente de variacidon | 0.696 0.721 0.344 0.456 0.279

TABLA 8

PARAMETROS DE RESISTENCIA AL CORTE. POBLACIONES ESTADISTICAS
DE TOBAS Y DE ARENAS PUMITICAS (Deméneghi y Sanginés, 2000)

Tobas Arenas pumiticas
Propiedad mecanica c' Crat & Crnat b
t/m° t/m° grados t/m? grados
Numero de valores, N 7 13 20 18 18
¥ cuadrada 4.57 10.182 16.85 14 937 14.937
Media, p 6.357 | 26138 37.65 463 31.367
Variancia, o° 25680 | 419.547 | 189.231 | 5080 | 86.910
Desviacion estandar, o 5.068 20,483 13756 2.254 9.323

TABLA 9
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VALORES DESFAVORABLES ESTIMADOS DE PROPIEDADES DE
RESISTENCIA AL CORTE {Deméneghi y Sanginés, 2000)

Tobas Arenas pumiticas
Nivel de 2.2 c Chat ) Cnat )
confianza
Cla
% t/m* Ym* grados tm* grados
5 1.6449 0 0 15 023 0.923 16.032
10 1.2816 0 0 20.020 1.741 19.419
15 1.0364 | 1105 | 4.941 23.393 2.294 21.705
20 0.8416 | 2.092 | 8.931 26.073 2.733 23.521
25 06745 | 2.939 | 12.354 | 28.371 3.110 25.079
30 0.5244 | 3.700 [ 15428 | 30.436 3.448 26.478
40 0.2533 [ 5074 [ 20981 | 34.166 4.059 29.005
50 0 6.357 | 26.169 | 37.650 4630 31.367
TABLA 10

VALORES APROXIMADOS DEL

PARAMETRO a (Deméneghiy Sanginés, 2000}

Condiciones de drenaje a
Buenas 0.6
Regulares 0.3
Mailas 0

(Accapcarp)
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) APUNTES DE CIMENTACIONES
CALCULOC DE DEFORMACIONES EN SUELOS

EL FENOMENO DE LA DEFORMACION EN
LOS SUELOS

La compresién de un suelo se debe a dos
causas (Schiosser, 1988): {a) por una parte a
un reacomodo de sus particulas, que produce
una disminucién de su relacién de vacios, y (b)
una deformacion dé los propios granos bajo la
accion de las fuerzas gue se ejercen en los
puntos de contacto.

Consideremos un suelo seco contenido en un
recipiente cilindrico (fig 1a), y cbservemos las
fuerzas de contacto que actuan entre las
particulas (fig 1b), las cuales se han dividido en
una componente normal N y una componente
tangencial T a las superficies de contacto
(Lambe y Whitman, -1969). Las fuerzas de
contacto producen deformaciones elasticas vy
plasticas en la vecindad de los puntos de
contacto, las cuales ocasionan un aumento del
area de contacto entre los granos (fig 2a). Si
existen particulas de forma lamnar, éstas
sufriran una flexién, como se indica en la fig 2b.
Ademas, una vez que la fuerza cortante excede
la resistencia al corte, ocurrird un deslizamiento
entre los grancs (fig 2¢; Lambe y Whitman,
1969). La deformacion de la masa de suelo se
debera en parte al resultado de la deformacion
de las particulas individuales y en parte al
deslizamiento entre las particulas Se ha
observado experimentalmente que el
movimiento de los granos, con el subsecuente
reacomodo de los mismos, es el causante de la
mayor deformacion de los suelos. Debido a que
el deslizamiento es una deformacion no lineal e
irreversible, es de esperarse que la relacign
esfuerzo-deformacion unitaria de un suelo sea
fuertemente no lineal e irreversible (lo cual
indica que la curva esfuerzo-deformacién
unitaria no es una linea recta y noc es Unica para
ciclos de carga-descarga).

Como va lo indicamos, las deformaciones gue
sufre un elemento de suelo son el resultado de

Agustin Deméneghi Colina’
Margarita Puebla Cadena*
Héctor Sanginés Garcia~

deformaciones dentro de las particulas y de
movimientos  relativos  entre  las  propias
particulas que forman dicho elemento (Lambe y
Whitman, 1969). En cada uno de los contactos
pueden ccurrir deformaciones unitarias de gran
magnitud. Existen fundamentalmente dos
mecanismos de deformacién en los suelos
granitares: distorsion (y rotura) de particulas
individuales, y movimiento relativo entre granos
como resultado de un deslizamiento o un giro
Estos dos fendmenos rara vez son
independientes entre si; por ejemplo, el
conjunto de particulas de la, fig 3 seria estable
bajo ei sistema de fuerzas mostrado si los
granos fueran rigidos y no deslizaran entre si;
dado que las particulas no son rigidas, su
deformacion causaria pequefios movimientos,
produciendo el colapso del conjunto. Mientras
que los movimientos entre granos son los
causantes de las grandes deformaciones de los
suelos, estos desplazamientos no serian
posibles si no hubiera distorsiones de las
particulas (Lambe y Whitman, 1969).

En suelos cohesivos hay gque tomar en cuenta
ademas la interaccidén entre las particutas del
suelo y el agua que las rodea (fig 4) Otro
fenomeno que ocurre consiste en la influencia
de los iones de las sales del agua sobre la
superficie de las particulas {fig 5). Estos efectos
producen diversas clases de estructura en las
arcillas, como se indica en la fig 6 (Lambe y
Whitman, 1969).

La forma de la curva esfuerzo-deformacién
unitaria de un suelc depende de la relacién
entre el esfuerzo vertical y los esfuerzos
horizontales, es decir, es funcion del tipoc de
prueba. En la fig 7 se muestran las curvas
esfuerzo-deformacion unitaria para pruebas de
compresién Isotropica, de compresién con-
finada y de compresion triaxial (Lambe vy
Whitman, 1969). .
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No es usual que en el terreno se presente una
compresion  isotropica, mientras que Ila
compresion confinada es basicamente un
fendmeno de cambio de volumen. En la
compresion triaxial ocurren deformaciones
unitarias laterales, pudiendo considerarse ésta
como un fendmeno de cambio de forma. Por lo
tanto, para el estudio de la deformacién de un
suelo, ésta se puede dividir en dos
componentes: (a) una compresion por cambio
de volumen, y (b} una comprasidon por cambio
de forma.

COMPRESION POR CAMBIO DE VOLUMEN

Si sometemos una muestra de suelo granular a
un ensaye de compresion sin deformacion
lateral {compresion confinada) obtenemos una
curva de compresibilidad como la de la fig 8
{Schlosser, 1988). Al inicio de la carga, las
deformaciones son grandes, las cuales se
deben a movimientos y a reacomodo de los
granos. Cuando el esfuerzo vertical aumenta,
los movimientos disminuyen y las
deformaciones son el resultado de Ia
comprasion aproximadamente elastica de los
propios granos, El ciclo de descarga y de
recarga ABCA (fig 9a), que no coincide con la
curva inicial, muestra que el comportamiento
del esqueleto soélido no es reversible.

Bajo esfuerzos altos se presenta rotura de los
granos, que se traduce en un cambio de
pendiente de la curva de la fig 9b {Schiosser,
1988).

En la fig 10 se muestran los resultados de
pruebas de compresion confinada, en escala
semilogaritmica, para varias clases de arenas
{Lambe y Whitman, 1969). La rotura de granos
ocurre cuando cambia la pendiente de la curva
de compresibilidad Para la arena formada por
feldespato ta rotura se presenta a un esfuerzo
ligeramente superior a 100 Ib/plg2 (7 03 kg/cmz),
mientras que para la arena de Sandy Point fa
rotura ocurre a un esfuerzo mas de diez veces
superior {1400 lb/plg® = 98.4 kg/cm?).

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

COMPRESION POR CAMBIO DE FORMA

La fig 11 exhibe los resultados de una prueba
de compresion triaxial en una arena {Lambe y
Whitman, 1969). La relacion esfuerzo-
deformacién unitaria se curva a pequefias
deformaciones y alcanza un maximo para una
deformacién unitaria del orden de 2%. Notese
gue aun a pequefas deformaciones la curva
esfuerzo-deformacidn unitaria es no lineal.

Es interesante notar que en una prueba triaxial,
tanto una arena compacta como una arena
suelta tienden a la misma relacion de vacios (y
a la msma resistencia) para grandes
deformaciones (fig 12)

Si se aplica una carga relativamente rapida a un
suelo cohesivo totalmente saturado, éste sufre
una deformacion practicamente a volumen
constante, pues el agua no alcanza a salir por
la baja permeabilidad de iz arcilla.

EFECTO DE LA PRESION DE
CONFINAMIENTO

Consideremos una muestra de suglo sometido
a una presion de confinamiento p; vy
apliguemos un esfuerzo desviador o,; en la fig
13 se’ muestra una curva tipica esfuerzo
desviador-deformacion unitaria de un suelo en
compresidn triaxial. Observamos que el tramo
inicial es una linea recta, y que despues de
cierto nivel de esfuerzo se convierie en una
curva de concavidad hacia abajo. A la
pendiente de |a recta inicial se le conoce como
modulo tangente inicial E; del suelo. Algunos
ingenieros utilizan el modulo de deformacion
correspondiente al 50% de la falla, el cual se
denomina Esg.

En términos generales, al aumentar la presion
de confinamiento se incrementa la rigidez de un
suelo, siendo este fendmeno mas acusado en
suelos friccionantes. £n la fig 14 se muestra ia
variacion del médulo tangente inicial (o del Egp)
con la presign de confinamiento en un suelo.

Una forma aproximada de tomar en cuenta el
fenémeno del incremento de rigidez con el
confinamiento, consiste en el empleo del criterio
de Janbu (1963; citado por Duncan y Chang,
1970), que establece que el moédulo tangente
inicial de deformacion esta dado por



E = Eo + Kps (pc/ Pa)" (N
donde

E; = madulo tangente inicial de deformacion

E, = modulo tangente inicial de deformacion
para un confinamiento efectivo igual a cero

K = coeficiente que depende de la ngidez del
material

pa = presion atmosférica = 10 3 t/m?

pc = presién de confinamiento

n = exponente que depende de la clase de
suelo

En el campo, los esfuerzos horizontales por
peso propio del suelo en general son diferentes
del esfuerzo vertical (fig 15a). Es usual tomar
una presion de confinamiento de campo dada
por

pvo+pho+pho pvo+2pho
Peo = = (2}
3 3

La presidn horizontal vale

Pro = Ko Pvo {3)

donde K, es el coeficiente de presion en
reposo, y esta dado por {Mitcheil, 1993)

K, = (1 — sen ¢') (OCR) *"¢ (4)
donde

¢’ = angulo de friccion interna del suelo
OCR = relacion de preconsolidacion del suelo

Reemplazando laec 3enlaec?2

Peo = (142 Ko) Pyo / 3 {5)

Si se construye una obra de ingenieria, ésta
produce incrementos de esfuerzo o,, o, y oy (fig

15b). La presidén de confinamiento se
incrementa en la cantidad

Per = Peo + APc

donde

Ape = (1/3) (o7 + ox * oy}
por lo tanto

Pef = Peo + {1/3) (0, + o + Gy) (6}

Por otra parte, el médulo de Poisson se puede
obtener de manera aproximada de la siguiente
forma: consideremos un estrato de suelo
cubierto por otros estratos en proceso de
sedimentacién, en el cual, por simetria, la
deformacion horizontal vale cero g = 0.
Apiicando la ley de Hooke

€n = (1/E) [Pho = v (Pvo * Pro)]l =0
Pre = [v /{1 - V)] Pwo (7
Pero Pho = Kn Pvo

Por lo tanto

v =K1+ K,) (8)

EFECTO DE LA TRAYECTORIA DE
ESFUERZOS

El ejemplo mas claro de que la deformacion de
un suelo depende de la trayectoria de esfuerzos
consiste en |la diferencia de rigidez entre un
suelo normalmente cargadc y un suelo
precargado. En este Ultimo, su rigidez puede
ser de 3 a 4 veces mayor que la del material
normalmente cargado; las deformacicnes del
suelo seran per lo tanto muy diferentes en cada
caso {Décourt, 1989).

El efecto de la precarga en las arenas es muy
significativo; asi, puede haber arenas
"precargadas” o "normalmente cargadas” con
similar D, pero con comportamiento  muy
diferente (Ladd ef al, 1977). Por lo tanto,
resulta inadecuada la utiizacion de |la
compacidad relativa D, como un indice unico
del comportamiento de una arena. Por el mismo
motive, la poca sensibilidad de ia prueba de
penetracion estandar (SPT) para detectar el
decremento de compresibilidad en arenas
causado por Ia precarga (o preconsolidacion)
es la razén principal de la gran dispersién
hallada en la prediccién de asentamientos de
zapatas en arenas. Los métodos que no
separan las arenas normalmente cargadas de
las precargadas estan condenados al fracaso
(Décourt, 1989). De acuerdo con Burtand y
Burbridge (1985), el asentamiento de una
zapata en una arena precargada es
aproximadamente igual a un tercic de la



misma zapata sobre una arena
normaimente cargada, independientemente de
la magnitud de la relacidn de preconsolidacién
(OCR)

Mediante la ejecucidon de pruebas de placa
helicoidal (screw plate tests), se puede estimar
la méaxima presion de precarga en arenas
{Dahlberg, 1974, citado por Mitchell, 1978).

En una arcilla totalmente saturada, la
compresibilidad en el tramo de recompresion es
bastante menor que la compresibilidad en el
tramo virgen (fig 16; Mitchell, 1993).

INCREMENTO NETO DE CARGA

Se define el incremento neto de carga, o
presion neta de la siguiente forma

Un =4 - Pw (9)
donde

q = presién media de contacto entre suelo y
cimiento

Pwo = presion total previamente existente al nivel
de desplante, debida a peso propio del suelo

INFLUENCIA DE LA CLASE DE SUELC

La magnitud y la evolucidon de las
deformaciones de un suelo dependen
fundamentalmente del tipo de material y de la
presencia del nivel de agua fredtica (NAF). Se
pueden distinguir cuatro clases de suelos:

i) Suelos friccionantes

il} Suelos cohesivos totalmente saturados

i) Suelos cohesivos parcialmente saturados
iv) Suelos cementados parcialmente saturados

Las deformaciones en estos suelos se pueden
calcular come se indica en los siguientes
incisos. (Debido a lo extenso del tema, y aun
cuando son de gran importancia, se omiten {o0s
aspectos dinamicos.)

SUELOS FRICCIONANTES

Como mencionamos antes, en suelos
friccionantes es muy importante tomar en
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cuenta el incremento de rnigidez del terreno con
la presion de confinamiento. Para esto se
puede emplear en forma aproximada la formula
de Janbu (1963), dada porla ec 1

En la tabla 1 se presentan valores estadisticos
de los maddulos de deformacién, los cuales
deben emplearse unicamente para fines
preliminares de analsis.

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

8; = (H/Es) [62 - v {ox + 0] {(10)

La presion de confinamientc p, que debe
utllizarse en la ec 1 debe ser la presion efectiva,
dada por

Pe = Pec + (1/2) Ape
Pero Ape = {1/3) {0, + o, + Gy)
Por lo tanto

Pc = Peo + (1/6) {0, + o4 + o) (11)

Efecto de la presencia del nivel de agua freatica
(NAF). Si el suelo se encuentra abajo del NAF,
en las ecs 1 y 11 se debe emplear la presion
efectiva en vez de la presion total, pues la
rigidez de una arena estd en funcion de dicha
presion efectiva.

Por otra parte, en relacién con el calculo de
asentamientos de zapatas en  arenas,
analizando la mayoria de los datos publicados,
Burland y  Burbridge  (1985; citados por
Décourt, 1989) concluyeren gue el
asentamiento § (en milimetros) de zapatas en
arenas normalmente cargadas esta dado por

§=qB° I, (12)

mientras que para arenas precargadas

5=qB" 143 (13)
donde
lo=1.17 /N"* (14)

g = presion de contacto, en kN/m’
B = ancho de la cimentacién, en metros



Existen varios métodos para calcular las
deformaciones de los suelos friccionantes,
tomando en cuenta los efectos de la presion de
confinamiente y la no linealidad de la curva
esfuerzo-deformacion unitaria. En el anexo 1 se
presenta el procedimientoc de Deméneghi
{1999), en el anexo 2 el de Schmertmann
(1870} y en el anexo 3 el de Kondner (Duncan y
Chang,1970).

SUELOS PLASTICOS TOTALMENTE
SATURADOS

En suelos plasticos totalmente saturados se
presentan expansiones inmediatas producidas
por excavacion, asentamientos inmediatos a
volumen constante (por recompresion y por
compresion) y asentamientos diferidos con
cambio de volumen {(por recompresion y por
compresién), Ocurren también deformaciones
transitorias y permanentes, a volumen
constante, producidas per sismo.

Las Normas de Cimentaciones establecen que
en cimentaciones compensadas se calcularan:

i} Los movimientos instantaneos debidos a la
carga total ftransmitida al suele por la
cimentacion  (asentamientos inmediatos  a
volumen constante);

i) Las deformaciones transitorias y
permanentes del suelo de cimentacidn baje
cargas sismicas; y

i) Los movimientos diferidos debidos al
incremento neto de carga en el contacto
cimentacién-suelo.

En una excavacion pueden ocurrr fuertes
expansiones inmediatas debidas a
deformaciones del suelo a volumen constante.
Por ejemplo, en una excavacidon de 6 m de
profundidad, de 18 m de ancho por 1248 m de
longitud, se observd una expansion al centro de
50 cm y de 20 en las crillas. En ofra excavacion
de 6 m de profundidad, de 10 m de ancho por
48 m de longitud, se midié una expansion
inmediata de 40 cm al centro y de 10 cm en las
orillas Estos datos fueron registrados por
Marsal y Mazari (1958), que ademas sefialan
que tales movimientos del subsuelo son causa
de asentamientos en un edificio, aunque se le
haya compensado totalmente Por su parte,
Tamez (1996} sefiala que “en la ejecucion de
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excavaciones hasta de 120 m de longitud, 16 m
de ancho y 6 a 7 m de profundidad, en aras del
cumplimientc del programa de construccion
{que debid llevarse a cabo con gran premura)
hubo gue admitir el desarrollo de expansiones
del fondo, que llegaron hasta 60 cm, en algunos
casos, por lo que se requirié la instalacion de
pilotes de control para reducir y controlar los
asentamientos generades por la recuperacion
de las expansicnes. Debe agregarse que
solamente se empled bombeo de achique pare
el control de filtraciones a la excavacion,
durante todo el tiempo que tomo la construccion
de las cimentaciones. Esta contradiccion, de
diseftar una cimentacién compensada que, en
teorfa, no debiera sufrir asentamientos, y la
triste realidad de no poder controlar las
expansiones inducidas por el proceso de
excavacion, que se traducirian mas tarde en
grandes asentamientos, me resultd muy
inquietante, y la llamé&, para mi propic uso, 'la
paradoja de las cimentaciones compensadas’,
gue me mantuvo nquieto durante varios afios”.

Para ejemplificar [as deformaciones que
experimenta un suelo cohesivo totalmente
saturado, consideremos un edificio apoyado en
una cimentacidon parcialmente compensada a
base de un cajon de concreto reforzado, en un
suelo de este tipo. Para alojar el cajon es
necesario efectuar un corte, lo que produce
expansiones inmediatas del fondo de Ia
excavacion. Al construir el edificio, las
expansiones se recuperan mediante
hundimientos, que se dencminan asenta-
mientos  por recompresién.  Debide  al
incremento neto de carga, se presentan
hundimientos Inmediatos adicionales, que se
denominan asentamientos por compresién.
Finalmente, debido al incremento neto de
carga, ocurren hundimentos diferidos debidos
al fendmeno de consaolidacion de la arcilla.

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

Expansiones inmediatas. Se ha cobservado que
las expansiones inmediatas son de tipo elastico,
por lo que con frecuencia se calculan
empleando la teoria de la elasticidad. Sin
embargo, es conveniente considerar que el
moédulo elastico del suelo es no lineal y ademas
aumenta con la presién de confinamiento El
module elastico no lineal se suele obtener
mediante pruebas de compresion triaxial {de
preferencia del tipo consoclidadas-no drenadas),



aplicando para cada presion de confinamiento
ciclos de carga y descarga en ef suelo. Las
expansiones inmediatas se pueden calcular
utiizando un méduio elastico lineal E,, pero, por
lo comentade en el cuerpo de este capitulo, el
computo sera solo sera aproximado, por el
marcado comportamiento no lineal de [os
suelos. Cabe aclarar que en algunos sitios de la
ciudad de Mexico, la arcilla exhibe un modulo
elastico no drenado del orden de 50 kg/cm?
(Alberro, 1970).

Asentamientos inmediatos por recompresion.
Los asentamientos inmediatos por recompre-
sion se calculan con la teoria de la elasticidad,
pero conviene considerar gue el modulo de
deformacion en recompresién es no lineal y que
se acrecienta con la presién de confinamiento.
El calculo se efectia en forma similar al de las
expansiones, pues el modulo de recompresion
es muy parecido al de expansién; el signo de
los esfuerzos es ahora de compresion.

Asentamientos inmediatos por compresidn, Los
asentamientos inmediatos por compresién se
calculan con la teoria de la elasticidad, pero
conviene considerar que el modulo de
deformacion es no lineal y que aumenta con la
presion de confinamiento.

Asentamientos diferidos por recompresion vy
compresion Las cargas por recompresién y por
compresién producen asentamientos diferidos
ocasionados por cambio de veolumen al ser
expulsada el agua. Estos se calculan con los
resultados de pruebas de consolidacion
unidimensional, -

Al aplicar una carga sostenida en un suelo
cochesivo totalmente saturado se presenta una
deformacién a largo plazo, debida al fendmeno
de consolidacion del suelo En general se
acepta que !a consohldacién consta de dos
procesos: (a) la consolidacion primaria, debida
al fendmeno de expulsion del agua del suelo, vy
(b) la consolidacién secundaria, debida a una
deformacidn de tipo viscoplastico de las
particulas del suelo.

La deformaciéon por consolidacién primaria se
puede calcular con la tecria de Terzaghi
(Juarez Badillo y Rico, 1976) y la deformacion
por consolidacidn secundaria se puede calcular
empleando la teoria de Zeevaert (1973).
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En la practica la deformacion diferida se conoce
a partir de una prueba de consolidacion, que
consiste en aplicar varias cargas sostenidas,
durante lapsos mas o menos definidos (que
usualmente duran un dia). En general se
aplican del orden de 7 a 9 cargas, por lo que un
ensaye de consolidacion dura de 7 a 9 dias.
Los resultados de una prueba de consolidacion
se grafican en una curva de compresibifidad, en
la que se trazan en el eje de las ordenadas ia
relacidn de vacios y en el gje de las abscisas la
presion aplicada (es usual graficar ésta en
escala logaritmica).

Conecida [a curva de compresibiidad de un
estrato de suelo, el asentamiento se puede
calcular con la siguiente expresion

AH = [ael(1 + el H (15)

La deformacion diferida se puede calcular
también en forma aproximada en funcion del
indice de recompresion C.. en el tramo de
recompresion (fig 17). El asentamiento a largo™
plazo de un estrato de espesor H se obtiene de
la siguiente forma

Puwe’ + Ap'
Ae= Cplog(—) (16)
pVO,
Por lo tanto
CeH Puwo + AP’
AH = log ( ) (17)
1+e, Pvo

En el tramo virgen la deformacién difenda se
calcula

Puw’ + Ap’
Ae= C.log {(————) (18)
Puo’
Por Io tanto
CC H pVU, + Ap’
AH = fog ( } (19)
1+e, Pyo’

En el anexo 1 se presenta un procedimiento no
lineal para el calculo de las compresiones a
corfo y a largo plazo en suelos cohesivos
totalmente saturados.



SUELOS PLASTICOS PARCIALMENTE
SATURADOS

La problematica de los suelos plasticos
parcialmente saturados es diferente a la de los
suelos totalmente saturados. En éstos, la
presion hidraulica u, €8 mayor gue cero,
mientras que en aquéllos ia presién u, es
menor que cero,

Consideremos un suelo plastico totalmente
saturado, y hagamos que éste pierda humedad;
durante este proceso se forman meniscos que
producen esfuerzos de tensién en el agua del
suelo, lo que a su vez ocasiona esfuerzos
efectivos de compresién en la estructura sdlida
de! suelo (Juarez Badilio v Rico, 1976); a la
tension en el agua se le denomina succion Por
lo tanto, en una arcilla parcialmente saturada la
succién produce un incremento de la presion
efectiva, y un proceso de contraccion del
material. Por el contrario, una disminuciéon de la
succion ocasionara un aumento del volumen del
suelo.

La succidn total de un suelo consiste de dos
compenentes: la succidén asmética y fa succidn
matrica (Nelson y Miller, 1992).

La succion osmodtica en una arcilia se debe a
las fuerzas ejercidas sobre las moléculas de
agua, como resultade de la diferencia de
concentracion de iones en el agua en la zona
cercana a la doble capa eiéctrica. En efecto,
cerca de la particula exste una mayor
concentracion de iones por la atraccion de la
carga negativa de una particula sobre los
cationes del agua, mientras que lejos de esta
region la atraccion disminuye y con ello la
concentracion de icnes. Esta diferencia de
concentracién produce un fendmeno osmético
que tiene como consecuencia la aparicion de la
succion osmética en el agua del suelo.

Para describir la succién matrica, consideremos
el suelo parcialmente saturado de la fig 18a. La
altura hasta la cual el suelo permanece
totalmente saturado por arriba del nivel de agua
freatica (NAF) depende del tamafio de los poros
del suelo vy de la diferencia entre las presiones
del aire y del agua; en la fig 18a esta altura
corresponde a la parte inferior del canal de aire,
el cual se muestra amplificado en la fig 18b.
Fredlund (1979) indica que para propodsitos
préacticos la frontera entre aire y agua se puede
considerar como una membrana que representa
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una fase distinta del suelo. El equilibrio del
diagrama de cuerpo libre de esta membrana
conduce a la siguiente expresion (Nelson vy
Miller, 1892}

(Ug — Uy} = 2T/r (20)
donde

U, = presion en el aire

Uy = presion en el agua

T, = tensién superficial de la membrana
r = radio de la esfera (idealizada)

La cantidad {u; ~ uy) es justamente la succion
matrica del suelo.

La succidn total es una funcién de las succiones
matrica y osmédtica. Para la mayoria de las
aplicaciones practicas, €l rango de variacion del
contenido de agua de un suelo es tal que los
cationes adsorbidos estdn generalmente
hidratados totalmente, y las fuerzas osmoticas
se mantienen constantes. En consecuencia, no
ocurren cambios significativos en la presion
osmaética (Krahn y Fredlund, 1972) y los
cambios en la succion total se deben
fundamentalmente a variaciones en la succion
matrica (Nelson y Miller, 1992). En ocasiones la
succion se expresa como el potencial de
succién pF, que es igual al logantmo en base
10 de la succion medida en centimetros de
columna de agua. .
Por otra parte, la plasticidad de los suelos da
fugar a que ademas de la deformacion debida a
cambio de esfuerzos {por carga externa, peso
propio © succidn), se presente una expansion
producida por la absorcion de moléculas de
agua dentro de las moléculas de las particulas
s¢lidas del suelo, o por una hidratacion de la
doble capa electrica que rodea a las particulas.
Esta absorcion de agua e hidratacion de la
doble capa electrica depende de fa mineralogia
de las particulas de arcilla; por gemplo, es
mayor cuando el mineral es montorilonita.

Consideremos una arcilla en estado natural con
baa humedad, y hagamos pruebas de
compresién  triaxial  consolidadas-drenadas
(pruebas lentas) para diferentes valores de la
presion de confinamiento p. (fig 19). S se
permite un aumento de humedad a la arcilla,
ésta sufrirda una expansion por absorcién de
agua; despues de que ocurra la expansion
repetimos las pruebas de compresion triaxial, la



variacién de E, es como se muestra en la fig 19.
Vemos que la rigidez disminuye con el aumento
del grado de saturacion S,.

La familia de curvas de la fig 19 se puede
visualizar también en funcién de la succién,
como se indica en la fig 20.

Es importante destacar que [a deformacion de
la arcilla es la suma algebraica de Ia
deformacion por absorcion de moléculas de
agua mas la compresidn por el incremento de
carga externa.

Un ejemplo de suelos cohesivos parciaimente
saturados lo constituyen las arcillas expansivas,
las cuales en temporada de llvias pueden
sufrir fuertes expansiones y en temporada de
estiaje pueden experimentar contracciones por
una disminucién de su humedad.

Los movimientos anteriores pueden producir
dafios, sobre todo en estructuras ligeras como
casas habitacion y pavimentos. Estos dafios se
presentan en lugares de clima semiarido o
arido, donde el nivel de agua freatica (NAF) se
encuentra a gran profundidad,

En la fig 21 se muestra un perfil de succién
medido en Adelaide, Austraiia (Atchison vy
Woodburn, 1969). La fig 22 exhibe cambios de
la relacién de vacios de un suelo cuando se
somete a cambios de succién y de carga
extefna en el consolidémetro. En la fig 23 se
muestran variaciones de la deformacién cuando
cambia la succién con una carga constante
(Aitchison y Woodburn, 1969).

En ocasiones se requiere conocer la presion
vertical p,s, debida a peso propio y succion en
un suelo. La valuacion de py, se puede llevar a
cabo con la realizacibn de una prueba de
“volumen constante”, que consiste en aplicar
una carga dada al suelo, para luego sumergir
éste en agua; la arcilia tiende a expandirse, por
io que se incrementa la carga para evitar dicha
expansion, el proceso se continda hasta que el
espécimen no muestra ya tendencia a
expandirse. A partir de esta presion, la prueba
se continia en forma normal, cargando y
descargando el suelo. La presién de expansion
ps' se obtiene como se indica en la fig 24; se
considera que pys = Ps. Esta correccion se
hace debido a efectos de alteracion del suelo al
pasar del campo al laboratorio (Fredlund y
Rahardjo, 1993).

En el anexo 1 se presenta un procedimiento no
lineal (Deméneghi, 1989) vy en el anexo 4 se
presenta el criterio de Frediund y Rahardjo
(1993) para la valuacion de la deformacion de
un estrato de arcilla por aumento o disminucion
de humedad.

SUELQS POCO PLASTICOS, CEMENTADOS,
PARCIALMENTE SATURADOS

Es frecuente encontrar en la naturaleza suelos
de baja o nula plasticidad en los gue sus
particulas se encuentran unidas por algun tipo
de cementante. La cementacion de los granos
8s muy varable: puede ser tan fuerte que el
suelo se clasifica como roca -por ejemplo
algunas tobas de consistencia dura, conccidas
como piedra de cantera-, o puede ser tan débil
que un pequefio aumento de humedad puede
producir la pérdida completa de la cementacion.
Ejemplos de terrenos cementados poco
plasticos son los suelos colapsables, algunas
tobas y algunos suelos residuales.

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

Por lo anterior, en suelos poco plasticos
cementados parcialmente saturados conviene
realizar pruebas de deformabilidad variando el
grado de saturacién del terreno. En la fig 19 se
exhibe la variacién del modulo tangente inicial
E, con el grado de saturacion, apreciamos gque
la rigidez del suelo disminuye con el aumento
del grado de saturacion.

En la fig 25 se muestra la fuerte disminucién de
la refacion de vacios de un suelo colapsable al
incrementarse la humedad (Dudley, 1970). Otro
factor importante a considerar es el grado de
alteracién de Ilas muestras extraidas del
subsuelo. En la fig 26 se exhibe la influencia del
grado de alteracién en la deformahilidad del
terreno (Houston y Houston, 1997); la curva AB
corresponde a una muestra con muy poca o
nula alteracion, mientras que las curvas AC, AD
y AE se obtienen para grados cada vez
mayores de perturbacion Consideremos un
suelo que al cargario en estado natural pasa de
A a B (fig 26}, al humedecerlo pasaria de B a F,



y el asentamiento estaria dado por al distancia
vertical entre los puntos A y F. Si la muestra de
suelo se alterara, obtendriameos por ejemplo la
curva AD, y el asentamiento por humede-
cimiento estaria dado por la distanciade D a F.
Sin embargo, en el campo el asentamiento por
hidratacién en realidad estaria dado por la
distancia vertical entre B y F. Por otra parte, en
general el hundimiento por carga en un suelo
cementado en general es pequedc (distancia
vertical AB, fig 26). Por lo anterior, para el
calculo del asentamiento por humedecimiento
se recomienda utilizar la distancia vertical entre
los puntos A y F de la fig 26 (Houston y
Houston, 1997)

EMPLEO DE FORMULAS ELASTICAS

La teoria de |a elasticidad proporciona un buen
numerc de soluciones para diferentes
condiciones geométricas y de carga sobre el
terreno. Por lo tratade en los incisos anteriores,
es evidente que el empleo de formulas elasticas
sblo proporciona una solucion aproximada,
pues no se foma en cuenta el efecto de la no
linealidad en la relacion esfuerzo-deformacion
del suelo, ni de la variacién de la rigidez del
material con la profundidad. Sin embarge, las
formulas elasticas se usan con frecuencia en la
practica, dada su sencillez; el ingeniero debe
estar consciente que su empleo séio da una
aproximacion gruesa al cdlculo de las
deformaciones.

En el anexo 5 se proporcionan férmulas
elasticas para varios casos practicos. Ei lector
puede consultar el libro de Poulos y Davis
(1974), el cual contiene numerosas soluciones
elasticas de interés para la ingenieria de
cimentaciones.

USO DE CORRELACIONES

El calculo de las deformaciones de un suelo
requiere de la determinacion previa de sus
propiedades mecanicas. Es siempre reco-
mendable obtener estas propiedades a partir de
pruebas directas de campo —como una prueba
de placa- o de ensayes de laboratorio.

Sin embargo, en ocasiones no es posible
obtener estas propiedades porgue el costo de
las pruebas de placa es alto, o porque no se
pueden extraer muestras inalteradas del suelo -
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como es el caso de suelos puramente
friccionantes, como las arenas limpias-. Para
resolver el problema, desde e! punto de vista
practico, se recurre a coffelaciones entre
propiedades mecanicas, entre éstas y pruebas
indice 0 ensayes de campo. Por lo estudiado en
los incisos anteriores, estas correlaciones solo
pueden dar valores muy aproximados de las
propiedades mecanicas, por lo gue Ila
dispersion de dichas correlaciones es alta,
razdn por la cual el ingeniero debe usarlas con
precaucion. En los  siguientes parrafos
presentamos algunas correlacicnes que se
usan con cierta frecuencia en la practica.

Suelos friccionantes

De acuerdo con Schmertmann et af (1978), la
relacion entre el médulo de deformacidn E; del
suelo v la resistencia en la punta del cono
holandés q. vale

E. = 2.5q, para una zapata cuadrada
E; = 3.5q.. para una zapata corrida

Por su parte, Denver (1985) propone la
siguiente expresion

E.=F ¥ qdqe (21)
Donde F =8 MPa y g, = 1 MPa.

La relacion entre Eg y el nimero de gelpes N de
la prueba de penetracion estéandar es, segun
Denver

Es=C+V N (22)
donde C =7 MPa.

La relacion entre N y g (qc en ka/cm®} esta
dada por (Schmertmann, 1970}

Suelo ge/N

Limo. Limo arenoso 2

Arena de fina a media. Arena poco 3.5
limosa

Arena gruesa. Arena con poca grava |5

Arena con grava. Grava 8

Como vimos en el inciso de suelos
friccionantes, el asentamiento en mifimetros de
una zapata esta dado por (Burland y Burbridge,
1985)




Arena normalmente cargada
5=qB% |, (24)

Arena precargada

§=qB%" 13 (25)
donde
=117 /N"* (26)

q = presién de contacto, en kN/m?
B = ancho de la cimentacion, en metros

Terzaghi y Peck (1967) proparcionan (fig 27) la
presion de contacto en un cimiento, para que el
asentamiento no sea mayor que 25 cm, en
funcién del nimero de golpes de la prueba de
penetracién estandar y del ancho de la zapata.

Suelos cohesivos totalmente saturados

Se ha observado que existe clerta correfacion
entre el modulo E, y la resistencia al corte no
drenada ¢, en un suelo cohesivo totalmente
saturado, pero gue esta relacién depende de la
plasticidad de! material. En la fig 28 se muestra
la variacion de E,/c, en funcién de la relacion de
preconsolidacion (Duncan y Buchignani,, 1976,
citados por Tavenas y Leroueil, 1887).

Suelos cohesivos parcialmente saturados

La tabla 2 contiene el probable grado de
expansibilidad de un suelo cohesivo, al pasar
de seco a saturado, en funcién de su plasticidad
(Holtz y Gibbs, 1956).

General

En la tabla 3 se muestran rangos de valores del
modulo de deformacidtn E. de los suelos
{Bowles, 1968).

EXPERIENCIA LOCAL

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

Una formacion geoldgica presenta problemas
de ingenieria propios de la misma. Por lo tanto,
el ingeniero debe estar familiarizado con la
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estratigrafia y propiedades de dicha formacion,
y observar el comportamiento de las obras
construidas en ella, lo cual permite una
adecuada calibracién entre uso de propiedades
mecanicas y conducta de las cimentaciones.

En los siguientes parrafos presentamos
magnitudes de propiedades mecanicas para el
subsuelo de la ciudad de México, obtenidas a
partir de la estadistica Cabe aclarar que estas
propiedades el ingenierc las debe emplear con
las reservas de caso, pues en general la
dispersion de los datos es alta. Desde luego,
presentan una mayor confiabilidad aguellas
correlaciones en lJas que se proporcionan
magnitudes de la dispersion de los datos
{desviacion estandar o variancia).

En la tabla 4 se presentan datos obtenidos de
curvas de compresibilidad de la arcilla de la
ciudad de Meéxico, donde, de acuerdo con las
ecs 17y 19

Crc = Cl{1+e,) (27)
C. = C/(1+e,) (28)

Los parametros de la poblacion estadistica de
la tabla 5 se obtienen de |a siguiente manera: la
media de {a pobiacion se toma igual a la media
de la muestra estadistica. La variancia de la
poblacién se estima

o = (N-1) 87/ 3% (29)

donde ;(zhﬂ se obtiene para N-1 grados de
libertad; para fines practicos o se puede tomar
igual a 50%.

Con los valores de la tabla 5 se pueden hacer
inferencias estadisticas de las propiedades
mecanicas. En efecto, aceptando que una
poblacién estadistica tiene una distribucion
normal de probabilidad, un valor desfavorable
{poco probable) se calcula

Valor desfavorable = p-ocz,, 20 (30}

La probabilidad de gue la magnitud de una
propiedad mecanica sea menor que el valor
desfavorable calculado con la ec 30, es o,

Aplicando la ec 30, en la tabla 6 se presentan
valores desfavorables de los parametros de
deformabilidad, para distintos niveles de
conflanza a.. El uso de la tabla 6 es como



sigue: tomando por ejemplo un nivel de
confianza o, = 20%, existe una probabilidad de
20% de que Cy' resulte menor que 0.060972 y
que C.' resulte menor que 0.69771.

La comparacion de resultados de hundimientos
de estructuras (manteniéndose la arcila en el
tramo de recompresidén) con asentamientos
calculados con los valores de C,;' de la tabla 6
arroja en general buenos resultados, pues los
segundos son muy parecidos a los primeros.

La arcilla de la ciudad de México, aungue se
encuentre normamente consolidada, exhibe
una cierta “preconsolidacién”, debida funda-
mentalmente a fuerzas de tipo fisicoquimico
que se desarrollan en los contactos entre las
particulas. Esta “preconsolidacién”, que se
puede denominar “rigidez fisicoguimica”" varia
en la arcilla de ta ciudad de Mexico entre 1.8 y
2.6 Ym? (Deméneghi, 1982). Este incremento de
presién se puede agregar a la presion vertical
efectiva y el suelo todavia se mantiene en- el
tramo de recompresiéon, Tomando un factor de
seguridad de 1.5, en la practica se puede usar
una rigidez fisicoquimica del orden de 1.2 t/m?.
Desde luege, si mediante pruebas de
laboratorio o mediciones de campo se estima
un valor mayor de la presién de preconso-
lidacién, el valor anterior se podra aumentar en
consecuencia.

Por otra parte, en Ia fig 29 se muestran curvas
de correlacion entre la resistencia en la punta
del cono q. y los coeficientes de defoermabilidad
volumeétrica m, {rama virgen) y m, (rama de
recompresion), obtenidos de datos de
laboratorio, para arcillas con un ligero grado de
preconsolidacion (Cuevas, 1988, citadoe por
Santoyc et alf, 1989). El coeficiente m, se
obtuve en el rango de esfuerzos py' ¥ [pPwo +
(2/3) (pvc’ — Pw')], donde p,' es la presion de
preconsolidacion

La tabla 7 contiene datos de deformabilidad de
suelos de la zona poniente de la ciudad de
Mexico (Deméneghi y Sanginés, 2000). Las
tobas estan formadas por limos arenosos y los
conglomerados estan formados por boleos vy
gravas empacados en una matriz arenosa, o
por boleos y gravas empacados en una matriz
arenocarcillosa (Gutiérrez y Cuevas, 1992). Se
observa que los modulos obtenidos con el
odémetro son pequefios comparados con los
modulos determinados con pruebas de cono en
campo; dado que es usual saturar la probeta de
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suelo en una prueba de consolidacion, es
probable que los modulos del oddmetro se
hayan obtenido en muestras saturadas; por
esta razén se hace la hipétesis de que los
mbdulos del oddmetro corresponden a
muestras saturadas totalmente.

Por lo que respecta a las arenas pumiticas, en
una prueba de placa se obtuvo E,, = 2400 tim?,
mienfras que de dos ensayes de odometro se
determinaron magnitudes de E' de 640 y de
1000 t/m? (Ledn, 19786).

En la tabla 8 se presentan los pardmetros de
deformabilidad de las poblaciones estadisticas
de las tobas y de los conglomerados, usando
los datos de la tabla 7 (Deméneghi y Sanginés,
2000).

Utiizande la ec 30, se obtienen valores
desfavorables de las propiedades mecanicas,
los cuales se presentan en la tabla 9, para
distintos niveles de confianza o,. Para usar la
tabla 9, el ingenierc elige un cierto nivel de
confianza de acuerdo a su criterio y obtiene la
probabilidad de ocurrencia de [a propiedad
mecanica de interés. Tomemos come ejemplo
oz = 20% en la tabla 9: en la toba existe una
probabilidad de 20% de que E' resulte menor
que 323.970 t/m? y de que E, resulte menor
que 4430.791 t/m?.

Cabe aclarar que los parametros de resistencia
dependen del grado de saturacién del suelo. El
valor de una propiedad mecanica, b, en funcion
de ia variacion de la humedad del terrenc se
puede calcular con la siguiente expresion

b=b'+a (bnal - b,) (31)

donde a es un parametro que depende de las
condiciones de drengje del sitio. Sus valores
tentativos se muestran en la tabla 10. Por
ejemplo, cuando existe una baja probabilidad
de que cambie la humedad del terreno, se
considera que las condiciones de drenaje son
buenas; mientras que cuando existe una alta
probabilidad de que se sature completamente el
suelo, se considera que las condiciones de
drenaje son malas (Deméneghi y Sanginés,
2000).

En la practica conviene utilizar un nivel de
confianza o, alejado de 50%, para tomar en
cuenta la dispersidn de los datos estadisticos.



En este sentido, podemos tomar un valor de o
comprendido entre 20 y 30%.

Por ejemplo, para ap = 20% las propiedades
mecanicas de las tobas son (tabia 9)

E’ = 323.97 t/m?, Eqy = 4430.79 t/m?

Para ilustrar el calculo del asentamiento, consi-
deremos una zapata corridacon B=2m, L =5
m y condiciones regulares de drenagje (a = 0.5,
tabfa 10). Sustituyendo en la ec 31, con b = E
obtenemos

E = 2377.4 t/m?

Empleando la férmula de Schleicher, con v =
0.25, se determinan los asentamientos mostra-
dos en la tabla 11.

En general, en la zona poniente de la ciudad de
Mexico los hundimientos de las estructuras son
bajos. Por ejemplo, una losa de cimentacion de
42 por 50 m en planta, gue transmite al terreno
un Incremento de carga de 60 t/m° tuvo un
asentamiento maximo de 2.1 cm (Girault, 1992).
El médulo de deformacion del suelo para
alcanzar este asentamiento es varias veces
mayor que las magnitudes de E mostradas en
la tabla 9. Se observa que, en este caso
particular, los datos estadisticos proporcionan
resultados del lado de la seguridad.

Por otra parie, en una arcilla totalmente satu-
rada, de un sitio cercano a la ciudad de San
Francisco (Young Bay Mud}, el coeficiente de
presion en reposo K, es del orden de 1 donde
la arciia esta fuertemente preconsolidada,
mientras que donde el suelo esta ligeramente
preconsolidado K, se reduce a un valor medio
de 0.7. La relacion Eg/c, es este depdsito varia
entre 500 y 800 (Benoit y Clough, 1986)

Ciudad Universitaria, D F, febrero de 2003
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TABLA 1

14

VALORES APROXIMADOS DE PROPIEDADES DE DEFORMACION EN SUELQS FRICCIONANTES
FORMULA DE JANBU

Normalmente | Precargado
cargado
Estado D, N Qe K
kg/em®
Muy suelto < 0.2 <4 < 20 0.65 < 140 < 420
Suelto 0.2-04 | 4-10 20-40 0.65-0.62 140-290 420-870
Medianamente | 0.4-0.6 | 10-30 | 40-120 0.62-0.58 290-800 870-2400
compacto
Compacto 0.6-0.8 | 30-50 ) 120-400 | 0.58-0 55 800-1300 2400-3900
Muy compacto > 0.8 > 50 > 400 0.55 > 1300 > 3800
D; = compacidad relativa
N = nimero de golpes en la prueba de penetracion estandar
g = resistencia en la punta del cono holandés
TABLA 2
GRADOQ DE EXPANSIBILIDAD DE UNA ARCILLA (Holtz y Gibbs, 1958)
Porciento de Indice plastico Limite de Grado de Expansién
particulas menor contraccion expansibilidad probable, de
que 0.001 mm seco a
saturado
% % %
> 28 > 35 <11 Muy alto > 30
20-31 25-41 7-12 Alto 20-30
13-23 15-28 10-16 Medio 10-20
<15 <18 > 15 Bajo <10

La expansion probable se mide en una arcHla secada al aire y puesta a saturar en un
estandar, bajo una presion de 0 07 kg/cm

consolidédmetro



TABLA 3

RANGO DE VALORES DEL MODULO DE DEFORMACION Eg

DEL SUELO (Bowles, 1968)

Clase de suelo Modulo de
deformacién, E;
tim’

Arcilla muy blanda 35-280
Arcilla blanda 175-420
Arcilla media 420-845
Arcilla dura 700-1755
Arcilla arenosa 2810-4220
Arena limosa 700-2110
Arena suelta 1055-2460
Arena compacta 4920-8435
Arena y grava compactas 9840-19685
Loess 9840-12655

TABLA 4

PARAMETROS DE DEFORMABILIDAD MUESTRAS ESTADISTICAS DE LA

ARCILLA DE LA CIUDAD DE MEXICO

Propiedad mecanica C. C.
Nomero de valores, N 51 40
Media . 0 045504 0.57118
Variancia, s° 0.0003166 0.020959
Desviacion estandar, s 0017794 0.14477
Coeficiente de variacion 0.391 0.253

TABLA 5

PARAMETROS DE DEFORMABILIDAD. POBLACIONES ESTADISTICAS DE LA

ARCILLA DE LA CIUDAD DE MEXICO

Propiedad mecanica Cr C¢
Numero de valores, N 51 40

y cuadrada 46.864 36.163
Media, u 0.045504 0.57118
Variancia, o* 0.00033781 | 0.022603
Desviacion estandar, o 0.018380 0.15034

TABLA 6

VALORES DESFAVORABLES ESTIMADOS DE

PROPIEDADES DE DEFORMABILIDAD

Nivel de Zas Cr c.
confianza
A2
%
5 1.6449 0.075736 0.81848
10 1.2816 0.069059 0.76386

15



15 1.0364 0.064552 0.72699

20 0 8416 0.060972 0.69771

25 0.6745 0.057901 0.67258

30 0.5244 0 055142 0.65002

40 0.2533 0.050159 0.608926

50 0 0 045503 C.57118
TABLA 7

PARAMETROS DE DEFORMABILIDAD MUESTRAS ESTADISTICAS DE TOBAS Y DE

CONGLOMERADOS (Deméneghi y Sanginés, 2000)

Tobas Conglomerados
Propiedad mecanica E' Enat E,at
Qddmetro Pruebas de cono en | Pruebhas de cono en
campo campo

t/m? t/m? t/m®
Numero de valores, N 6 12 . 13
Media 1368 889 6211 667 7570.769
Variancia, s° 1126863 54 3760051.52 2816957.69
Desviacion estandar, s 1061.538 1939.085 1678.379
Coeficiente de variacién 0.775 0.312 0.222

TABLA 8

PARAMETROS DE DEFORMABILIDAD. POBLACIONES ESTADISTICAS DE TOBAS Y DE

CONGLOMERADOQS (Demeéneghi y Sanginés, 2000)

Tobas Conglomerados

Propiedad mecanica E Ena Epa

t/m* t/m° t/m*
Nimere de valores, N 6 12 13
¥ cuadrada 3.655 9.237 10.182
Media, u 1368.889 6211.667 7570.769
Variancia, o 1541536.99 | 4477705 61 3319926 56
Desviacion estandar, o 1241586 2116.059 1822.066

TABLA 9

VALORES DESFAVORABLES ESTIMADOS DE PRCPIEDADES DE
DEFORMABILIDAD (Deméneghi y Sanginés, 2000)

Tobas Congiomerados

Nivel de Zuo £ Enat Eat
confianza

Q2

% tm* tm?’ t/m”

5 1.6449 0 2730.961 4573.652

10 1.2816 0 3499.726 5235.609

15 1.0364 82.109 4018.583 5682.379

20 0.8416 323.870 4430.791 6037.318

25 0.6745 531.439 4784.385 6341.785

30 0.5244 717.801 5102.005 6615.277
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40 0.2533 1054.395 | 5675.669 7109.240
50 0 1368.889 | 6211.667 7570.769
TABLA 10

VALORES APROXIMADOS DEL
PARAMETRO a (Demeneghi y Sanginés, 2000)

Condiciones de drenaje a
Buenas 0.8
Regulares 05
Malas 0
TABLA 11

INCREMENTO NETO DE PRESION, PARA NO EXCEDER EL
ASENTAMIENTO TOLERABLE DE LA ZAPATA CORRIDA

Incremento neto de

Asentamiento

Clase de estructura

presion tolerable
t/m? cm
38 5 Marcos estructuraies de
concreto o 'acero
19 2.5 Muros de mamposteria

(Acdsp10)
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APUNTES DE CIMENTACIONES
INTERACCION SUELQ-ESTRUCTURA

NOTA PRELIMINAR

La interaccién suelo-estructura es aquella parte
de la ingenieria que estudia las deformaciones
del terreno de cimentacién cuando éstas se ven
afectadas por la presencia y rigidez de la propia
estructura. La influencia de la estructura puede
ser en condiciones estaticas, lo cual es tratado
por la inferaccion estatica suelp-estructura, o
puede ser en condiciones dinamicas, lo cual
cae en el campo de [a interaccion dinamica
suelo-estructura.

INTERACCION ESTATICA SUELO-
ESTRUCTURA

Se conocen como métodos de interaccion
estatica suelo-estructura aquellos procedi-
mientos que para el calculo de las
deformaciones del terreno de cimentacion
toman en cuenta |a rigidez de la estructura.
Todos estos métodos estan basados en el
principio de que en el contacto cimiento-terreno
los desplazamientos tanto de la subestructura
como los del terrenc son iguales, es decrr,
existe compatibilidad de deformaciones entre
estructura y suelo.

En términos generales, el procedimiento de
calcule para la interaccién suelo-estructura
consiste en tres pasos: (2) se calculan los
desplazamientos de la subestructura, {b) se
calculan los desplazamientos del terreno de
cimentacién, y (c) se establece la compatibi-
lidad de deformaciones entre estructura y suelo.

Podemos distinguir dos clases de situaciones
en relacidon con la interaccidn: {i) cuando los
cimientos estan suficientemente separados, de
tal forma que la carga sobre un apoyo no ejerce
influencia sobre los despfazamientes de los

Agustin Deméneghi Colina’
Héctor Sanginés Garcia®

apoyos vecinos (este fendmeno se presenta
usualmente en zapatas aisladas}, y (ii) cuando
se frata de un cmmiento continuo donde el
desplazamiento de un punto de dicho cimiento
esta afectado por la carga repartida en toda la
subestructura (es el caso de zapatas corridas o
losas de cimentacion).

Interaccion suelo-zapatas aisladas

Definicidén de modulo de reaccion

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

Definamos el modulo de reaccién o rigidez

lineal vertical de un cimiento de la siguiente
forma

K, = Q/8, o (N
donde Q, es la fuerza vertical aplicada al
cimiento y &, es el asentamiento vertical

ocasionado por Q,.

Se define la rigidez lineal horizontali de un
cimiento

Kn = Qu/n 2)

donde Q, es la fuerza horizontal aplicada al
cimiento y &, es el desplazamiento horizontal
producido por Gy,

Se define la rigidez a la rotacion de un cimiento

K, = M8 (3)

" Profesores del Departamento de Geotecnia, Division de Ingenieria Civil, Topografica y Geodésica.

Facultad de Ingenieria. UNAM



donde M es el momento aplicado al cimiento y 8
el angulo —en radianes- producido por diche
momento.

Analisis de la interaccion suelo-zapatas
aisladas

llustremos la solucién de la interaccion suelo-
zapatas aisladas con el marco de la fig 1
(ejemplo 1), La rigidez vertical del terreno de
cimentacion vale K, = 2331.96 t/m, la rigidez
horizontal K, = 1901.38 t/m vy la rigidez a la
rotacion K, = 1102 81 t.m/rad.

Utilizaremos el método de ngideces para el
analisis de la estructura (véase el anexo 1), en
el que se debe cumplir

Kg+P*+P°=0 (4)
donde

K = matnz de rigidez de la estructura

8 = vector de desplazamientos

P = vector de cargas de empotramiento
P® = vector de cargas concentradas

La formacion de la matriz K y de los vectores §,
P° y P°, para el marco de la fig 1, viene descrito
en el anexo 1; como resultado de esto, en la fig
2 se exhiben los grados de libertad de la
estructura, y en las tablas 1, 2 y 3 |la matriz de
rigidez K, el vector de cargas de empotramiento
P® y el vector de cargas concentradas P® de
toda la estructura, respectivamente. (En la tabla
1 solo incluimos los renglones de §;, 8;, 85, 87,
Bg y B44, porque, por simetria &; = &, 85 = -83, B
= -Bs, 8g = b7, 810 = -Bg, 942 = -O41.)

La rigidez del terreno de cimentacién se puede
incluir en el vector de cargas concentradas P°,
de la siguiente forma: las fuerzas Q,, Qn, y M se
pueden obtener con las ecs 1a 3

Q, =K, &, (5)
Qn = Ky, 8y (8)
M=K, 8 (7)

2

En la fig 3 se muestran las reacciones del
terreno en funcién de las rigideces del mismo y
de los desplazamientos.

Usando las ecs 5 a 7 calculamos fas fuerzas
Qu1, Quz, Qra, Qna, Ms vy Mg

Q1 =2231.96 8, Q2 =2231.96 6,
Qpna = 1901.38 83, Qpa = 1901.38 84
Ms = 1102.81 85, Ms = 1102.81 05

El vector de cargas concentradas queda

™ 2231.96 &, “
2231.96 5,
1901.38 8,
1901 38 8.
1102.81 B (8)
1102.81 05

s
)
1

leNoReloNeNe

_ |

Reemplazando en la ec 4 los-valores de K
(tabla 1), P® {tabla 2) y P® (ec 8). y resolviendo
el sistema de ecuaciones, obtenemos

8;=0.010291 m, 33 = 0.0055104 m
8; = 0.00049148, 5;=10.013280 m
8y = -0.000078886 m, 84, = -0 0054707

Los elementos mecanicos en las barras de la
estructura se calculan siguiendo el procedi-
miento indicado en el anexo 1. (Lo dejamos
como ejercicio al lector.)

Las fuerzas en fos apoyos se determinan con
lasecs5a7

Q1 = Qup = 2331.96(0 010291) = 23.998 t
Gy = 1201.38(0 0055104) = 10.477

Qpg = 1901.38(-0.0055104) = -10.477 t
Ms = 1102.81(0.00049148) = 0.542 tm
Mz = 1102.81(-0.00049148) = -0.542 t.m

Resolvamos otro ejemplo, el de la fig 4 (ejemplo
2), despreciando los efectos de acortamiento de
barras. En la fig 5 y en la tabla 4 se exhiben [a
numeracion de barras y grados de libertad. Las
matrices de rigidez y los vectores de cargas de



empotramiento se hallan con los valores del
anexo 2 {marcos planos con barras ortogo-
nales, sin considerar el acortamiento de barras).

Barra 1
Matriz de rigidez
B5 87 83

1299.52 1649.76 423.78 |05
649.76 1289.52 1423.76 |9,
423.76 423.76 184 24 |3,

0 Os
P% = 0 8,
0 | 33
Barra 2
Matriz de rigidez
[ 96 05 B4

1299.52 1649.76 |423.76 |@,
649.76 [1299.52 |423.76 |g,
423.76 |423.76 184.24 15,

0 Bg
P% = 0 B
0 B4

Barra 3
Matriz de rigidez
67 O B4 8,

79704 [3885.2 {-1982.6 | 19926 |g,
3985.2 |7970.4 [-19926 | 19926 |g,
-1892.6 |-1992.6 |664.2 |[-B642 |5,
1992.6 |19926 |-664.2 |664.2 |3,

-wlL/2 4,62
Eea = -wL/2 = -4.62
wL¥/12 4.62
-wlL¥12 -4.62

La matriz de rigidez y el vector de cargas de
empotramiento de toda la estructura se exhiben
en las tablas 5y 6. (En la tabla 5 solo incluimos
los renglones de &;, 83, 85 y 0;, porque, por
simetria 8, = &1, 84 = -83, 05 = -Bs, By = -67)

Et vector § es

87
L R
El vector de cargas concentradas vale (fig 4)

T Q1.2 )
Qu-1.2
Qhs
Qna
P¢ = Ms
Mg

0

0

La rngidez del terrenc de cmentacidn la
incluimos con las ecs 5 a 7 (obtenidas de las
ecs1a3)

Q, = Ky by 9
Qn =K, 6h (10)
M=K 0 (11)

En la fig 6 se indican las reacciones def suelo
en funcidon de las rigideces y los desplaza-
mientos.

Sustituyendo valores

Q,1 =2331.86 84, Q.2 = 2331.98 3,
Qpa = 1901.38 83, Que = 1901.38 64
M5= 1102.81 95, ME = 1102.81 66

El vector de cargas concentradas queda

™ 2331.968,-12 ]
2331968;-1.2
1901.38 8,
1901.38 &,

pf = 1102 81 05
1102.81 8

0

0

Reemplazando en la ec 4



-4.62-12+2331.965, =0 (&)
184.24 83 + 42376 05+ 423.76 0; + 1901.38 6, =0  (33)
42376 83 + 1299.52 65 + 649.76 06; + 1102.81 85 = 0 (6s)
426.76 83 + 649.76 05 + 5284.72 0, +4.62 =0 (87}

Resolviendo el sistema de ecuaciones

0y = 0.0024958 m, 5; = 0.00014033 m
05 = 0.00022213, 6;= -0 00091278

Para hallar los elementos mecanicos, se utiliza
el procedimiento indicado en el anexo 1. (Lo
dejamos como ejercicio al lector).

Las fuerzas en los apoyos se determinan con
lasecs5a7

Qy1 = Qu = 2331.96(0.0024958) = 5.82 t
Quy = 1901.38(0.00014033) = 0.267 t
Qne = 1901.38(-0.00014033) = -0.267 t
Ms = 1102.81(0.00022213) = 0.245 t.m
Ms = 1102.81(-0.00022213) = -0.245 t.m

Determinacién de los mddulos de reaccién del
suelo

La determinacion de las rigideces K,, K, y K, se
lieva a cabo usando su definicion dada por las
ecs 1 a 3. Por ejemplo, el médulo K, se obtiene
aplicando a la zapata una carga vertical Q, y
calculando el asentamiento que produce dicha
carga,

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

Ejemplo

Determinar la rigidez lineal vertical K, de la
zapata de la fig E-1, utiizando para ello ia
formula de Burland y Burbridge. El subsuelo
estd formado por una arena normalmente
cargada, N = 15 golpes.

Solucion

El asentamiento en milimetros de la zapata esta
dado por (Burland y Burbridge, 1985):

5=y B .

le=1.17/N"*

g, = incremente neto de presion, en kPa

B = ancho de la cimentacién, en metros

Sustituyendo valores

Oy = 26/1.7(2) = 7.647 t/m* = 74.995 kPa
I, = 0.0264

B=17m

§=2.870 mm = 0.00287 m

El médulo K, vale (ec 1)

K. = 26/0.00287 = 9059.2 t/m

La teoria de fa elasticidad proporciona los
siguientes valores de los madulos de reaccion,
para un cimiento somero de planta circular

K, = 2ER/(1-v%) {(12)
Kn = 32(1-v)GR/(7-8V) . (13)
K, = 8GR¥3(1-v) (14}

Estas formulas se pueden usar en zapatas
rectangulares cuando B < L < 2.5B, mediante
el siguiente artificio:

Sea A = BL el area del cimiento rectangular,
R= v An (15)

Para calcular K, y Ky usamos las ecs 12 y 13
con R obtenida de la ec 15.

Sea | = momento de inercia del cimiento
alrededor del eje que se desea calcular K;

R=* 4im (16}

K: se computa con la ec 14, con R obtenida de
la ec 16.

Por lo ya sefialado antes, los célculos de los
modulos de reaccion con las ecs 12 a 14 son
sélo aproximados, pues el comportamiento real
de los suelos es no lineal

Otra forma aproximada de obtener los modulos
de reaccion es mediante la realizacion de

pruebas de placa (Zeevaert, 1973) Sea k, el
moddulo de rigidez unitario, definido como

k, = Q./5,A (17)
Siendo A = area del cimiento.

Si kg1 s el médulo de rigidez vertical determi-
nado con una prueba de placa de un pie de



lado, se puede emplear ia siguiente férmula
(Terzaghi, 1955)

ky = kgq [(B+0.3)/2BT (18)

donde B es el ancho de la zapata en metros. En
el caso de arcillas

ky = kg [(n+0.5)/1.5n)] (19)
donde n = /B, siendo L la longitud del cimiento.

La tabla 7 contiene valores propuestos por
Terzaghi (1955) para K. Cabe destacar que las
ecs 18 y 19 se deben usar con precaucion,
pues s6lo son aproximadamente validas cuando
el suelo es isotrépico hasta una profundidad
bajo el desplante del cimiento igual al ancho del
mismo {Zeevaert, 1973). Por lo mismo, dichas
ecuaciones no son aplicables a suelos estratifi-
cados.

Interaccidn suelo-cimiento continuo

Sea un cimiento totalmente flexible con carga

uniforme apoyado en un suelo cohesivo
totalmente saturado. E! asentamiento a largo
plazo toma la forma indicada en la fig 7a
(Sowers, 1962); el diagrama de reaccion del
terreno en este caso es igual al de la carga, es
decir, la reaccion es uniforme. Si dicho cimiento
se apoya sobre un suelo friccionanie, el
asentamiento se distribuye como se indica en la
fig 7b (Sowers, 1962); por ser el cimiento
totalmente flexible, la reaccidon del suelo es
también uniforme.

Sea ahora una placa de una rigidez infinita
apoyada en una arcilla totalmente saturada (fig
8a). El hundimiento es uniforme, pero el
diagrama de reaccién a largo plazo toma la
forma indicada en la fig 8a (Sowers, 1962). Si la
placa se apoya sobre un suelo friccionante, el
diagrama de reaccién toma la forma de la fig 8b
(Sowers, 1962),

Vemos entonces que los diagramas de
asentamientos y de reacciones del terreno
dependen de la clase de suelo y de la rigidez de
a estructura Un cimiento real puede quedar
entre los dos casos extremos sefalados, pues
su rigidez no necesariamente es nula o infinita.
En los siguientes incisos veremos como se
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realiza la interaccion suelo-estructura para
estructuras de cimentacion de rigidez finita.

Interaccién suelo-zapata corrida

Consideremos un marco estructural con una
cimentacién a base de una zapata corrida (fig
9a), en el cual se ftrata de obtener los
diagramas de asentamientos y de reacciones
del terreno de cimentacion {fig 9, by ¢).

Comencemos con el diagrama de reacciones.
En el caso general, la forma del diagrama es
diferente de una reaccion uniforme (fig 9b).
Sustituyamos la curva de reaccion del terreno
por una serie de reacciones uniformes ry, ra, ... ,
r, {fig 10a); el analisis estructural o llevamos a
cabo utiizando el meétodo de rigideces,
considerando las reacciones r, como incognitas.
A continuacién, aplicando la tercera ley de
Newton, aplicamos las cargas r, sobre e terreno
{fig 10b), y obtenemos los hundimientos de éste
en funcién de las r, empleando el método de
Chamecki (1958). El problema de la interaccion
se resuelve estableciendo la compatibilidad de
deformaciones entre estructura y suelo, es
decir, si el suelo estd en contacto con la
estructura de cimentacién, las deformaciones
de amhos medios deben ser iguales.

a) Analisis estructural

El analisis estructural lo realizamos empleando
el método de rigideces. La matriz de rigidez, el
vector de cargas de empotramiento y el vector
de cargas concentradas se obtienen como se
indica en el anexo 1.

En una barra de cimentacion (fig 11), el vector
de cargas de empotramientc para el sistema
local vale

wLiM2 - (111192) L*r,- (5192) s | 8,

-wLM12 + (5/192) LPr, + (111192) 2| 84

-wliZ + (13/32) L, + (3/32) L1, 5

-wl/2 + (332) L+ (13/32) L vy 8’

(Bn)' = 0 5
o B

0 8’

0 8;,’

En el sistema global, dado que o = = 0, el
vector de cargas de empotramiento queda
(anexo 1)



wli12-(11192) L, - (5192) L*r, | 8,

-wL¥12 +(5/192) L2r, + (111192) L2 1, |9,

-wL/2 + (13/32) L1, + (3/32) L 1 B

-wL/2 + (3132} L, + (13/32) L e 8o

P." = 0 By (20)

0 ’ By

0 8a

L 0 ] Os

b) Calculo de deformaciones del suelo

Las cargas que transmite la estructura al
terreno de cimentacién son iguales en magnitud
y de sentido contrario a las reacciones del suelo
sobre la estructura, por Ia tercera ley de Newton
{Deméneghi, 1996). Calculemos ios asenta-
mientos del terreno en funcién de estas cargas’
consideremos una reaccidon r, actuando en la
superficie (fig 12); la presién vertical vaie redi/ay,
donde dy y ax son la longitud y el area en las
que actua la carga, respectivamente La
deformacion del estrato de espesor H,, debida a
la carga r, vale

Ok = (1/E5) H, Ozgk

pero

Oz = Izuk rdv/ay (21)
donde |, es el valor de influencia vertical, el
cual es igual al esfuerzo normai vertical en el
punto §, producido por una presion unitaria
actuando en el area a, (Zeevaert, 1973).

Ez; es el modulo lineal de deformacion, el cual
se define como el cociente del esfuerzo normal
vertical entre la deformacion unitaria vertical
que se presenta, en el punto §

Sustituyendo

6uk = (1"Ezu) H| Izuk rkd]'(‘fakn

La deformacion del estrato 4, debida a todas las
cargas vale

nr
Sk = {1/Ez) H; E:'Jzuk M/ a,

donde n, = nimero total de cargas ri.
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Si consideramos ademas una deformacion
previa §,, el asentamiento bajo el punto i vale

ne nr
5: = 6cu + 1§1 (”Ezq) Hg §=1|2£jk I'kdklak (22)

donde n, = numero total de estratos.

En la ec 22, los hundimientos del terreno
quedan en funcién de las cargas r,.

Cabe aclarar gue, aunque aparentemente el
procedimiento es unidimensional, en la practica
se pueden tomar en cuenta, en la estimacion de
Eyj tanto fos incrementos de esfuerzo horizontal
como el efecto de la presion de confinamiento
en la ngidez del suelo, asi como el hecho de
que la curva esfuerzo-deformacion unitaria es
no lineal. En efecto, E;; esta dado por

Ezij = 0'zu‘l'azu (23)

Siendo o4 el esfuerzo normal vertical en el
punte § (a la mitad del estrato |), v &, la
defarmacion lineal unitaria vertical del estrato /.
€z S€ puede calcular usando una teoria no
lineal o una'teoria lineal,

Los esfuerzos normales vertical y horizontales
se obtienen aplicando la ec 21 para todas las
cargas ry, s decir

nr

Oy = kz=1 Izuk redyfa (24)
nr

Owy = kz=1 Ixu‘k rdy/ax (25)
nr

Oy = kz=1 Iyljk dekfak (26)

c) Compatibilidad de deformaciones

En esta etapa se establece la compatibilidad de
deformaciones entre estructura y suelo de
cimentacion, lo que equivale a considerar gue
tanto los desplazamientos de la estructura
como los del terreno son iguales, es decir, que
el suelc no se despega de Ia estructura
(Deméneghi, 19986).

Comportamiento no lineal



llustraremos la forma de realizar el analisis de
interaccién no lineal suelo-zapata corrida con el
cimiento de la fig 13 (ejemplo 3). Para el calculo
de las deformaciones del suelo usar el método
no lineal del anexo 1 del capitulo 2, con las
propiedades indicadas en la tabla 8.

a) Analisis estructural

El analisis estructural se lleva a cabo
empleando el método de ngideces, descritc en
el anexo 1. En la fig 14 se muestran los grados
de libertad y en la fig 15 el sistema de cargas
sobre la estructura, Las matrices de rigidez se
abtienen con los valores del anexo 2, dado que
se trata de barras herizontales. Los vectores de
cargas de empotramiento se calculan con la ec
20.

Matriz de rigidez. Barra 1

B4 Bs Gl

8,
72927375 | 36463.688 | -34184.707 | 34184.707 | o,

36463.688 | 72927.375 | -34184.707 | 341B4 707 | 6s

-34184.707 | -34184.707 | 21365.442 | -21365442 | 3,

34184707 | 34184.707 | -21365.442 | 21365442 | 5,

Matriz de rigidez. Barra 2

Bs Os 52 63

72027375 | 36463.688 | -34184.707 | 34184.707 | o5

36463 688 | 72927.375 | -34184.707 | 34184707 | 05

-34184.707 | -34184.707 | 21365 442 | -21365.442 | 3,

34184.707 | 34184.707 | -21365.442 | 21365442 | 3,

Vector de cargas de empotramiento. Barra 1

3.156733-0.5866711-0.26667T; 04
E‘Le = -3.15733+0.26667r1+0.58667r; U5
-5 92+1.3r1+0.3r2 &
-5.892+0.3r14+1.3r2 &z

Vector de cargas de empotramiento Barra 2

3 15733-0.58667r2-0 2666713 0s
P.®= 1 -3.15733+0.26667r,+0.58667r; 05
-5.92+1.3r2+0.3r3 02
-5.92+0.3r:+1 3r3 &

La matriz de rigidez de toda la estructura (tabla
9) es la suma de las matrices de rigidez de
cada una de las barras. El vector de cargas de
empotramiento de toda la estructura es la suma
de los vectores de carga de empotramiento de
cada una de las barras, el cual vale

S5.92+13n+03n2 e
P° = “11B84+068nr+26n2 B2
3.15733-0.58667r:-0.266671; fh

(Sdlo se muestran los renglones correspon-
dientes a &,, 8, y 84 porque, por simetria 8; = §,,
95 = '94 Yy 65 = O)

El vector de cargas concentradas vale

-35 84
-50 5s
p°=| -35 8a
0 04
0 Be

La condicién de equilibrio de cargas en [os
nudos de la estructura conduce a la siguiente
expresion (anexo 1)

K§+P +P =0
Sustituyendo valores

{84): 21365.4425,—-21365.4425,-34184.7078,
+13r,+03r,-582-35=0 (27)

(8:): -42730.8845,+42730.8845,+68389 4140,
+06r+26r,-11.84-50=0 (28)

(04): -34184.7075, +34184.7078,+72927 3750,
—0.58667 ry — 0.26667 r, + 3.15733 =0 {29)

b) Calculo de asentamientos

Hallemos el asentamiento bajo el punto 1 (fig
16a)}. Haciendo i= 1 enla ec 21

S1=(1Ez )8 ({1z111rdv/as+l 1 1aFa0afas+ 115 rads/as)
H(V/Ez12)Ha(lz12¢r1d/@r+] 510000/ @0+ ;123 rada/as)
(30)

Los médulos de deformacion E,;; y E,q» estén
dados por (ec 23)

Ezi1 = 0a11/e211 (31)
Ezi2 = 0ziafezrz (32)
Las deformaciones unitarias g;1 y & las
obtendremos usando el procedimiento no lineal

expuesto en el anexo 1 del cap 2, con las
siguientes expresiones:



Deformacién por cambio de forma
pasv2 f 2 1

Es=1-exp{- =) [- ”
Ad € (52) (Pee * C0z)”

Pce L
+ * 1}(33)

(5-1) ({(Pee + € 02)°"  (5-2)(5-1) pee™”

Pce = bsp: * poo, (34)
f=1-v[(o.+oy)c,] (35)
C=by+b[{o + Sy)ay] (36)
by =h,=1/3

Deformacién por cambio de volumen

f [(pve+0’z)1's - pve1_sl
Ev=T-exp{- } (37)
Acy P (1-8)

Pve = b3pt + pvo, (38)

llustremos la aplicacion del procedimento
calculando el médulo E,q4. Los esfuerzos oy,
ox11 ¥ Gy11 S€ obtienen con las ecs 24 a 26.

Oz11 = lz111 11d4/a1 + lz112 f202/82 + 2113 rada/as (39)
ox11 = Ixa11 (di/ay + Igqiz redafaz + ks radafas (40)
Gy11 = ly111 1dsf@q + ly192 redof@z + ly11a radafaa (471)

Obtengamos como ejemplo los valores de
influencia ly141, ha1n € ly11. Se coloca una
presion unitaria g = 1 ¥/m” en el area a; {fig 18)
y se computan los esfuerzos normales o,, o,y
oy debidos a esta carga, a la mitad del estrato
1. Obtenemos

oy = ly311 = 0.4868711 Ym?
Ox = lyg1 = 0.227869 t/m?
oy = lyyy = 0.2098534 t/m’

Los demas valores de influencia se determinan
en forma similar. En la tabla 10 se presentan
sus magnitudes.

Sustituyendo en la ec 39

©711=0.4868711r;(1 6)/1 6(2)+0 D01743138rx(3 2)/3 2(2)

+0.00001886487r5(1.61/1.5(2)
G211=0 24343555r,+0 000871569r,+0.000009432435r; (42)

En forma analoga se obtienen ox11 ¥ oy11
011=0.1139345r,+0.00665339r,+0.00131314r3 (43)
Gy11=0.1049267r,+0.017307215r>+0.002810045r, (44)

Para el inicio de los célculos consideramos una
reaccién uniforme

r=r;=r3=[35(2)+50)/6.4 + 3.7 = 22.45 t/m
Reemplazando en las ecs 42 a 44

Gy14 = 5.4849 t/m?
Cus = 2.7367 t/m?
Oyt = 2.8072 t/m?

A continuacién calculamos las deformaciones
por cambio de forma y por cambio de volumen.

Cambio de forma (ecs 33 a 36)

Pee = 0.9914 t/m?

v = 0.5 (se considera que la deformacion por
cambio de forma ocurre a volumen constante)
f=04946, c = 0.6703

gq = 0.00075907

Cambio de volumen (ecs 37 y 38)

Pye = 1.62 t/m®

gey = 0.001028

€211 = Ect + Eow = 0 00178703

Sustituyendo valores en la ec 31

E.i1 = 5.4849/0.00178703 = 3069 334 ¥m?
En forma similar se obtiene

Erz = 3293.065 tim?

Reemplazando en la ec 30, y considerando que
por simetriary = ry '

8; = 0.00013151 r, + 0.0000095976 1, (45)
De manera similar obtenemos

8y = 0.000021166 ry + 0.00027335r,  (46)

c) Compatibdidad de deformaciones

La compatibildad de deformaciones entre
estructura y suelo equivale a resaolver el sistema
formado por las ecuaciones 27, 28, 29, 45 y 46.
Obtenemos



31 =0.0044939 m, &, = 0.0038785 m

84 = 0.00055543

= 33.289 t/m, fp = 11.611 t/m

Con los nuevos valores de ry = rz (por simetria)
y r2 se repite el proceso hasta que éstos ya no

cambien en dos iteraciones sucesivas Esto se
logra en la iteracidn 6, en la gue se obtiene

8, = 0.0046612 m, &, =0.0037665 m

0, = 0 00067864

r=231.534 t/m, r, = 13 366 t/m
Comportamiento lineal

En forma aproximada, se puede resolver la
interaccion considerando que la deformacién
bajo el punto i de un estrato de suelo de
espesor M, esta dada por

5ij = (Hj/Eu) [Uzu - V(Uxu +0yu)] 47)

donde E, es el mddulo de deformacion del suelo
y v su relacion de Poisson.

Sustituyendo las ecs 24 a 26 en |la ec 47

oonr
‘Su = (Hleij)ka[ Izuk'\’(lxi]k"'lek) ] red/ax
Sea
Iljk = IZIJK-V(Iijk+IyJJk) (48)

ne

& = (H/ Eij)ka lij Fifa
Tomando en cuenta todos los estratos de
subsuelo, y una posible deformacion previa 3,
la deformacion del punto / es

ne nr
8 =8y + ‘21(HJ:’E.,)k21 ly Medi/a 49)

= =
llustremos el desarrollo del procedimiento lineal

con la zapata de la fig 17 {ejemplo 4)

El analisis estructural es similar al del eemplo 3
del método no lineal.

En el suelo, desarrollamos la ec 49 para) = 1:

81 = (Hy/Eqq) (l1yridy/as + lyqaradyfay + |y 13rada/ay)
+ (Hia/Eqg) (lizaridifay + Ligoradelas + Hizrada/ag)
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En la tabla 10 se muestran los valores de
influencia para este problema. Sustituyendo
valores

81 = {0.8/500)[(0.194828/2)r:-(0 02614844/2)r;
-(0 00174077/2)r3] + (1.8)/(560)[{0.23528931/2)ry
-(0 00780255/2)r2-{0 00481864/2)r3]

Tomando en cuentaquer; =r,
81 = 0.000483712 r, — 0 00003206525 r, (50)

En forma andloga se obtiene
dp = -0.000031436 ry + 0.00098398 r, (51)

Resolviendo el sistema de ecuaciones 27, 28,
29, 50y 51,

5, =0014285m, 6, =0.013224 m
84 = 0.00075212
ry = 30487 t/m, r, = 14.413 t/m

[Nota: Es importante que los mddulos de
deformacion E, se determinen considerando el
efecto de la presién de confinamiento en el
terreno, el heche de que la curva esfuerzo-
deformacién unitaria de los suelos es no lineal,
asi como la posible variacion con el ttempo de
las propiedades mecanicas.]

Interaccion estructura-suelo plastico
parcialmente saturado

En un suelo plastico parcialmente saturado,
ademas de los asentamientos producidos por
las cargas de una estructura, se presentan
deformacicones debidas a cambios de humedad
en el suelo. Un ejemplo de esta clase de
fenomeno lo constituyen las arcillas expansivas,
que sufren fuertes cambios volumétricos ai
variar su humedad natural.

Para ilustrar el fenémeno anterior, conside-

remos el cimienic de la fig 18 (ejemplo 5). La
aplicacién de laec 4

K§+P*+P°=0
conduce al siguiente sistema de ecuaciones

(84} 10939.18,—10939.15,-21878 120,
+1.625r, + 0.3751;, - 7.4-35=0 (52)



(5,): -21878.25,+21878.28,+43756.46,
+0.75r, + 3.25r, =14.8 - 50 = 0 (53)

(0,): -21878.25,+21878.25,+58341.99,
—0.91667r; — 0.41667r, + 4.9333 = 0 (54)

Supongamos que con las consideraciones
hechas en los incisos anteriores, se hallan las
siguientes deformaciones del suelo en funcion
de las cargas (matriz de flexibilidades del suelo)

81 =0.000817668 r, + 0.0000348723 1, (55)
6, =0.0000634471 ry + 0.00163405 r, (56)

Resolviendo el sistema de ecuaciones 52 a 56
obtenemos

61 =0.021759 m, §; = 0.020075 m
0, =0.0010381
ry =26.128Ym, rp = 11.271 t/m

Supongamos que por un aumento de humedad
en el suelo, en campo libre la arcilla sufre una
expansion de 3 cm en los puntos 1y 3, yde 5
cm en el punto 2 (fig 16). Aplicando la ec 49 en
las ecs 55 y 56 obtenemos

8,=-0.03+0.000817668r,+0.0000349723r, (57)
8, =-0.05+0.0000634471r,+0.00163405r, (58)

Resolviendo el sistema de ecuacicnes 52, 53,
54, 57 y 58

81 =-0.013950 m, 8, = -0.018469 m
6, = 0.0020384
'ty = 18.835t/m, r; = 18.565 t/m

Notese el cambio notable en las reacciones del
suelo por las expansiones de la arcilla.

Método iterativo

La interaccidon suelo-estructura se puede
resolver mediante un metodo iterativo Esto
tiene aplicacidn en la practica cuando se
dispone de un paquete o0 un programa de
computadora que sustituye al terreno de
cimentacion por “resortes”, que representan el
modulo de reaccion de dicho terreno. Dado que
no se conoce a prion la “constante del resorte”,
pues depende del diagrama de reaccién del
suelo, que es lo que justamente se esta
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buscando, se tiene que recurrif a un
procedimiento iterativo (Chamecki, 1958), que
consiste en suponer valores iniciales de las
“constantes de los resortes”, y con ellas
computar por una parte las deformaciones de la
estructura, y por otra las deformaciones del
suelo; la dferencia entre deformaciones de
estructura y suelo permite ajustar la "constante
del resorte”, e! procesc se repite hasta que
coinciden las deformaciones de estructura y
terreno.

El método se usa de la siguiente forma:

a) En el terreno se entra con las cargas r; y se
determinan las deformaciones §, con la
matriz de flexibilidades del suelo (se puede
inicilar con la reaccién uniforme);, los
modulos de reaccidn {o “constantes de los
resortes”) se obtienen

Ka=nd/5 (59)

b} En la estructura se entra con las K,, y se
calculan las deformaciones ; las reacciones
rn por unidad de longitud (en tm} se
obtienen

r.=K.6,/d, (60)
donde d; es la longitud en que actua r,

Con estos valores de r, se entra nuevamente al
suelo (inciso a), y el proceso se repite hasta
gue coinciden las deformaciones de estructura
y suelo.

[lustremos el proceso anterior con la zapata de
la fig 19 (ejemplo 8). Los datos de estructura y
suelo son los mismos del ejemplo 3 (fig 13). De
acuerdo con laec 4

Kg+P*+P°=0

Las reacciones del terreno se pueden
incorporar en el vector de cargas concentradas
P (fig 19b) De esta forma, obtenemos el
siguiente sistema de ecuaciones

(31) (21365 442+K,1)8:—21365.4426,-34184.7070,
~592-35=0 (61}

(52). 42730 B845+(42730.884+K,;)5,+68360 4146,
~11.84-50=0 (62)

(64) -34184 7075, +34184.70782+72927 37584



+315733=0 (63)
En el terreno de cimentacién habiamos

obtenido la siguiente matriz de flexibilidades
(ecs 50 y 51)

8, =0.000483712 r, ~ 0.00003208525 r, (64)
8; = -0.000031436 r, + 0.00098398r, (65)
Las iteraciones se realizan de la siguiente forma
1ra iteracion

Iniciamos el proceso considerando una reaccion
uniforme ry=ry; = r3 = 22,45 t/m

Terreno de cimentacién. Aplicando las ecs 64,
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Terreno de cimentacion. Aplicando las ecs 64,
65y 59

51 52 Kv1 sz

m m tm t/m

0.013495 |0.014779 | 3433 069 | 3452 402

Estructura. Con los K,; anteriores, y aplicando
las ecs 61, 62, 63y 60

61 52 I I

m m t/m t/m

0.013493 [0.014782 |28.8952 15.948

65y 59
61 62 Kv1 Kv2
m m t/m t/m

0.010139 |0.021385 |3542.582 |3359.425

Estructura. Con los K,, antericres, y aplcando
las ecs 61, 62, 83 y 60

84 O Iy rz

m m t/m t/m

0.013295 |0.014729 |29.437 15.463

2da iteracion
Terreno de cimentacion. Con los r, anteriores y
aplicando las ecs 64, 65y 59

51 62 Kv1 Kv2

m m t/m t/m

0.013743 |0.014290 |3427.089 |3462.699

Estructura. Con los K, anteriores, y aplicando
las ecs 61, 62, 63 y 60

By B2 iy r2

m m t/m t/m

0.013498 |0.014775 128.812 15.988

3ra iteracion
Terreno de cimentacion Aplicando las ecs 64,
65y 59

51 82 Kv1 KVZ

m m tim t/m

0.013473 |0.014823 [3433.619 |3451.506

Estructura. Con los K,, anteriores, y aplicando
las ecs 61, 62, 83 y 80

&4 & I M

m m t'm t/'m

0013493 |0.014783 |28.956 15.944

4ta iteracién

Apreciamos que en la 4ta iteracion ias deforma-
ciones de suelo y estructura practicamente
coinciden.

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

Los procedimientos de interaccion vistos en los

" incisos anteriores permiten tomar en cuenia

todos fos pisos de ta estructura. Con el
propésito de presentar ejemplos que se puedan
resolver "a mang", sin el auxiio de Ila
computadora, hemos presentado ejemplos muy
sencillos, en los cuales, y solo para fines
didacticos, se considera unicamente la
estructura de cimentacion.

Supongamos que se desea hacer el analisis
preliminar de una subestructura, sin tomar en
cuenta los niveles superiores. En este caso, las
columnas transmiten las cargas a la
cimentacién, pero como estdn unidas a la
infraestructura, también imponen una condicion
de continuidad estructural en los nudos
correspondientes. La presencia de una columna
provoeca que en el nudo se presente un
momento flexionante que vale K 0, donde K; es
la rigidez a la rotacion de la columna (rigidez
angular) y 8 es el angulo que gira el nudo en
cuestién. Este momento flexionante se agrega
en el vector de cargas concentradas P, de-la ec
4

Ks+P*+P°=0 (ec 4)

llustremos el procedimiento con el ejemplo 4,
considerando que las columnas tienen una
rigidez angular K, = 6215.222 t. m/rad. El vector
P°es




Grado de libertad
-35.
- 50
P° = -35
6215.2220,
6215.2220¢
6215.22204

D WN =

Aplicando la ec 4, el sistema de ecuaciones 27
a 29 queda modificado de la siguiente forma

{01} 21365.4425,—21365.4425,-34184 7070,
+1.3rn+03rn-592-35=0 (66)

(5,): -42730.8845,+42730.8845,+68369.4148,
+06r+261,-11.84-50=0 (67)

(B4): -34184 70754+34184.7075,+72927 37504
~0 58687r—0 26667r,+3.15733+6215.2226, =0 (68)

En el terreno habiamos obtenido (ecs 50 y 51)

8¢ = 0.000483712 r,; — 0.00003208525r, (69)
8, = -0.000031436 r, + 0.00098398 r, (70)

Resolviendo el sistema de ecuaciones 66 a 70

81 =0.014190 m, 5, = 0.013411m
84 = 0.00057055
ri = 30.303 tY/m, r; = 14.587 t/m

Determinacion de efementos mecanicos

Los elementos mecanicos se obtienen como se
indica en el anexo 1. Para una barra horizontal
de cimentacién, despreciando el acortamiento
de la misma, son las siguientes (sisterna gicbal,
fig 20)

Direccion x (sistema global}

Mp = wL?12-(11/192)L7r~(5/192)L.%rs+4EI/L)8,
+(2EI/L)Bq-(BEILDSHBENLYS,  (71)

Mq=-wL?/12+(5/192)L%r+(11/192)L*r,+(2EI/L)0,
+(AEI/L)B-(BENLY)S+(BEULDSs  (72)

V, = -wL/2+(13/32)Lr,+(3/32)Lr~(BEI/L2)0,

<(BEILY)B+(12EIL°)5-(12E1LDS,  (73)

Ve = -wl/2+(3/32)Lr+(13/32)LrHBEIL8,
HBENL)0g-(12ENL)S+(12EILYS,  (74)
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M. = (GIYL) 8, - (GI/L) B, (75)
M, = - (GI/L) 0, + (GIJ/L) &, {76)
Cireccion y (sistema global)

M, = -wL2/12+(11/182)L%r+(5/192)L*r,-(4El/L)0,
~(2EW/L)0,-(BEI/L?)5,+ (BENLS, (77)

My, =wL/12-(5/192)L%r~(11/192)L*rs~(2EI/L)8,
-(4EIL)By~(6EI/L?)5,+(6ENL?)3, (78)

V, = -wl/2+(13/32)Lr,+(3/32)Lr HBENL)0,
+{BEWL?)0p+(12E/L%)5,-(12EI/L%)5,  (79)

V, = -wL/2+(3/32)Lr+(13/32)Lrs-(6ENL2),
-(BEILY)8,-(12EILY5+(12EILYS,  (80)

M, = - (GI/L) 8, + (GIVL) B, (81)
M, = (GI/L) 8, - (GI/L) 8, (82)

Los diagramas de fuerza corfante y de
momento flexionante en una barra de la
cimentacion {fig 20) se obtienen con las
siguientes expresiones (direccion x)

X<L/2: V=2V + (r—w) x (83)
M=-M, - Vx~(r-w)x2  (84)
Mmax para X = Vrj(rr‘w) (85)

x2 /2o V=V, —wx+rLi2 +rs(x—L/2) (86)
M =V, — w 72 + (r,L/2) (x = L/4)
+(rgf2) (x = Li2)? (87)
Mmax para x = [V +{rs-r)L/2)/{rs-w) (88)

En las ecs 83 a 88, el cortante es positivo si va
hacia arriba a la izquierda de la barra, mientras
que el momento es positivo si produce
compresion en las fibras superiores de la barra

Calculemos los elementos mecanicos en los
nudos de la estructura del inciso anterior
(ejemplo 4, fig 17, con K, = 6215.222 t.m/rad en
fas columnas). Habiamos obtenido

8, =0.014190 m, 8, = 0.013411 m
8, =0.00057055
ry = 30.303 Ym, 1 = 14 597 /m

Aplicando las ecs 71 a 74

M, = 3.7(3.2)212-(11/192)(3.2)%(30.303)
~(5/192)(3.2)*(14.597)



+[(4)(1130000)(0.05163)/(3.2)](0 00057055)
+[(2)(1130000)(0.05163)/(3.2)1(0)
-(6)(1130000)(0.05163)/(3.2)%)(0.01419)+
-(6)(1130000)(0.05163)/(3.2)? ](o 013411)
M, = -3.534 t.m

M, = 7.662 t.m
V=35t
V=25t

Los diagramas de fuerza cortante y momento
flexionante se hallan con las ecs 83 a 88. Sin
embargo, en la practica conviene modelar la
estructura de cimentacion con cuatro 0 mas
barras, para obtener mayor precision. En el
siguiente capitulo se presenta un ejemplo de
analisis y disefio de una zapata cornda
empleando ocho barras en la estructura de
cimentacidon; en ese ejemplo se expone la
forma de obtener los diagramas de fuerza
cortqnte y momento fiexionante.

Interaccion suelo-losa de cimentacion

Una losa de cimentacién se puede modelar
como una reticula de barras ortogonales entre
si. La solucion es mas precisa a medida que se
incrementa el nimero de éstas. Para una
reticula de barras horizontales, se puede
despreciar el acortamiento de barras; ademas a
= 0. La matriz de rigidez y el vector de cargas
de empotramiento de una barra quedan como
se muestra en el anexo 2 (para su obtencidn se
tomaron las férmulas del anexo 1).

llustraremos el analisis de una losa con la
reticula de la fig 21 (Deméneghi, 1996). La es-
tratigrafia y propiedades se muestran en la fig
22. Se desprecian los efectos de acortamiento
de barras. La numeracion de barras y de grados
de libertad se exhiben en la fig 23. Como
ilustracién presentamos los de las barras 1y 7,
para el sistema global:

Barra| @, Bq B, B B, Bn

1 D10 02 Oy 8y B | Bia

7 910 915 61 64 G11 917

A continuacidn hallaremos las matrices de
rigidez y los vectores de empotramiento de las
barras 1 y 7. Utilizando los valores del anexo 4
se obtienen las mafrices Ki; v K;, que se
muestran en las tablas 12 y 13, respectiva-
mente La matriz de rigidez de toda la
estructura es la suma de las matrices de rigidez
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de todas y cada una de las barras de la
estructura (el rango de cada matriz se toma de
27 por 27). A manera de ejemplo, en la tabla 14
se presenta la matriz de rigidez de la estructura
para los primeros 5 grados de libertad.

Determinemos a continuacion los vectores de
empotramiento de las barras 1y 7. Aplicando la
ec 20

GL
1.233-1.0593r,-0.4815r; - 10
-1 233+0.4815r,+1.0593r, 12
Pf= -1.72+1.747r,+0.4031r, 1
-1.72+0.4031r,+1.747r, 2
0 11
0 13
GL = grado de libertad
GL
0 10
0 16
P;¥=  -1.72+1.747r,+0.4031r, 1
-1.72+0.4031r,+1.7471, 4
1.233-1.0593r,-0.4815r, 1

-1.233+0.4815r,+1.0593r, 17

Como ejemple presentamos a continuacion el
vector de cargas de empotramiento de la
estructura, para los primeros 5 grados de
libertad

-3 44+3.494r1+0 4031r2+0.4031r4
-6.88+0.4031r1+5.241r2+0.4031r3+{( 4031r5
-3.44+0.4031r+3.484r:+0 403115
P° = -6.88+0.4031r1+5.241r4+0 4031r5+0 403117
-13.76+0.4031rz+0 4031r4+6.988r5+0.4031rs
+0 4031rg

El vector de cargas concentradas, para los
primeros 5 grados de libertad vale

96
0
-9.6
0
0

o

o

1l
R WN =

Sustituyendo valores en la ec 4 y tomando en
cuenta que por simetria



51=83=87=59 52=54=55=53
M=MR==1g =Ty =rg=1g

B9 =649 = -014 =045 = 032 = 023 = -85 = -O27
813 =816 = 020 = -B25

se obtiene el siguiente sistema de ecuaciones
{que representa el equilibrio de cortantes o de
momentos en el grado de libertad corres-
pondiente):

Grado de libertad 1
773.148, - 773.143, - 1662.240,, + 3.494r,
+0.8062r,-3.44-96=0 {a)

Grado de libertad 2
-773.148, + 859.7675, - B6 6285 +1662 2404
-186 23043+0.8062ry+5 24r,+0.403r5-6.88 = 0 (b}

Grado de libertad 5
-346.488, + 346.480; + 744.920,; +1.6124r;
+6,988r; 1376 =0 (c)

Grado de libertad 10
-831.128, + 831.128, + 2692.760,5 - 310.230»
-1.0593r, - 0.4815r, +1.233 =0 (d)

Grado de libertad 13
-186.236, + 186.2355 - 620.460 + 1154 3263
-1.0593r; - 0.4815r; + 2,465 =0 {e)

Las deformaciones del terreno de cimentacion
se determinan con el procedimiento indicado en
el inciso de andlisis liineal. Presentamos a
continuacion como ejempfo la obtencion de §,

5:=0.0154(2.4)[0.227 1(4.3r;)/4.6225

+0 009375(6.45r2)/9 245+0.0001528(4.3r3)/4.6225
+0 009375(6 45r4)/9 245+0.002988(8.6rs)/18 49
+0.0001625(6.45r)/9.245+0.0001528(4.3r,)/4 6225
+0.0001625(6.45r5)/9 245+0 00002824(4.3r5)/4.6225]
+0 0222(2.0)[0.1139(4.311)/4.6225

+0 04407(6.45r2)/9 245+0.002284(4,3r3)/4.6225
+0.04407(6.45r,)/9.245+0.028025(8.6r5)/18 49
+0.002638(6 45r)/9.245+0.0022836(4 3r;)/4 6225
+0 002638(6.45()/9 245+0.0005157(4 3rq)/4.6225]

Aprovechando la simetria de la estructura obte-
nemos (Deméneghi, 1996)

8+ =0012733r1 + 0.0033854r: + 0.00063012r5 {f)
8z = 0.0036877r; + 0 0203261, + 0 0021424rs ()
85 = 0.0028714r, + 0.010628r> + 0.025023r5  (h)

La compatibilidad de deformaciones entre Ia
estructura y el terreno de cimentacién se logra
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reemplazando las ecs f, gy henlas ecs a, b, ¢,
d y e, o resclviendo el sistema de ecuaciones
delagalah

ry=3235¥m, rp; = 1.082 t/m, 15 = 1 149 t/m
81p = 0.003760, 8453 = -0 0007646
8y =0.04558 m, 5; = 0.03838 m, 85 = 0.04953 m

Como ilustraciéon, hallaremos los elementos
mecanicos en las barras 1 y 7 (sistema local),
para lo que se aplican las ecs 71 a 82

Barra 1 (direccion x)

Mﬂ) =-1.403 tm, Mys = -1 897 tm
V=48t V,=10421

MH =-1.404 t.m, Mia=14041tm

Barra 7 {direccion y)

M11 =-1.403 t.m, Mr,r =-1.697 tm
V1 =438 t, V4 =1.042t

M1g =1.404 tm, Mfﬁ =-1.404 tm
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(Acise9, Acisef3 isezc24,Isezc3, Isezc3, Isezcd,
Iske7,1skeB4 Iske85 Maribo8, Iske86,Islcbl)

TABLA4
NUMERACION DE BARRAS Y GRADOS DE LIBERTAD (EJEMPLQ 2)
Barra Op 8 Se 5, o
Grados

1 05 0, & &y B 20

2 Bg Og G0 O 84 80

3 8, Oa &4 &z - 0
TABLA S

MATRIZ DE RIGIDEZ DE TODA LA ESTRUCTURA (EJEMPLO 2)

5, & 8 s 05 0 8
664.2 | 6642 0 0 0 0 1992.6 5
0 0 184.24 0 423.76 0 423.76 5s
0 0 423.76 0 1299.52 0 649.76 8s
1992.6 | 19926 | 423.76 0 649.76 0 9269.92 6
TABLA 6

VECTCR DE CARGAS DE EMPOTRAMIENTO

DE TODA LA ESTRUCTURA (EJEMPLO 2)

462 3
462 5
0 8y
0 5
0 B
0 B
462 8;
-4.62 Bs




TABLA 8 ,
PROPIEDADES DE DEFORMACION. EJEMPLO 3
Estrato A Scr Ay Sev \ Ko Ys t/m”
1 360 1.69 733 0.705 0.295 0.418 1.8
2 480 167 879 0.715 0.295 0.418 1.8

(Acise9 Acisef3 lsezc24 |sezc3 1sezc31,Isezc32 Iske?, IskeB)

ANEXO 2

MATRIZ DE RIGIDEZ DE UNA BARRA. SISTEMA GLOBAL

MARCO CON BARRAS ORTOGONALES

SIN CONSIDERAR ACORTAMIENTO DE BARRAS, NI EFECTOS DE TORSION

Barras horizontales

0, Bg 8 B¢
4El/L 2EI/L -BEI/L® BEI/L" 0,
2EI/L AEN/L -6EI/L° BEI/L’ By

BEIL” -BENL? 12E0L° -12EN/° 3,
BEI/L* 6EI/L* -12EIL° 12EN/L° B

Elementos mecanicos (barra sobre nudo)

My
Mq

I =

5

Barras verticales

= -wLi2 + (6EIIL2)G + (BEI/L?) 8,

wL2+(4EIIL)6 + (2EI/L) 9, - (BEVLY) &, + (BEIL?) 5,
wL? +( (2EI/L) B, + (4EI/L) 6 - (6EIIL2)6 +(BENLY) 55
-wL/2 - (BEILY) 8, —(GEUL)B +(12EIIL)6 -(12E|/L)5

- (12EUL%) 8, + (12EIL%) 5,

B, Bq 5, 3,
4EI/L, 2EIfL 6EI/L® -BEI/L? B,
2EI/L 4EIIL BEIL” BEI/L 0q
6EI/L® BEI/L? 12E1/L° -12EIL° B,
-BEI/L® -BEIL? -12EIL° 12EIL° 3y

Elementos mecanicos (barra sobre nudo)

M, = wl® + (4El/L) 8, + (2EI/L) 8, +(6EI/L2)6 - (BEULY &,

M, = -wL® + (2EI/L) B, + (4EIL) O +(6EI/L)6 + (BEINL?) B,

V, = wL/2+(6EI/L2)e +(6EUL)9 +(12E|/L) (12|5m_) v
V, = -wli2 - (BEI/L?) B, - (BEI/L?) 8, - (12E1/L%) &, +(12EIIL)6

ANEXO 3
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MATRIZ DE RIGIDEZ. BARRA DE UNA RETICULA DE CIMENTACION, o = 0
SISTEMA GLOBAL

SIN CONSIDERAR ACORTAMIENTO DE BARRAS

DIRECCION x, B =0

8, B B B 0, B
4EI/L 2EI/L = BEI/L® 0 0 Bp
2EI/L AEIL -BEIL* BEIL® 0 0 By
BEI/L* | -6EWL’ 12BNV | 1207 0 0 8,
BEIL® | BENL® | -12EI/° | 12EWL° 0 0 8
0 0 0 0 Gl/L | -GlJL'| o,
0 0 0 0 -Gl/L | GI/L | @,
DIRECCION y, B = 90°
8, 0y 8 8s 02 B
GL/L | -GIyL 0 0 0 0 8,
-GI/L | GI/L 0 0 0 0 Bq
0 0 12EWL° 2B BEIN® | BEIL* | s,
0 0 -12EI/L° 12EIL° -6EVL® | -6EIL* | 5,
0 0 BEI/L” BEIL* 4E/L | 2EML | o,
0 0 BEI/L? BEIL? 2EWVL | 4EIlL | ,

VECTOR DE CARGAS DE EMPOTRAMIENTO. BARRA DE CIMENTACION. SISTEMA GLOBAL

[ wL%12 - (11/192) L?r, - (6/192) L® 1 ] cos B 8,
[ -wL#12 + (5/192) L*r. + (11192) L% 1, ] cos B Bq
Pr® = [-wlL/2 +(13/32) L, + (3/32) L1 ] cos @ B
[-wL/2 + (3/32) L.+ (13/32) L s ] cos o Bs
[ -wL12 + (11/192) L%, + (5/192) L?r, ] sen B Ba
[ wL?/12 - (5/192) L°r, - (11/192) L? 1, ] sen B By
TABLA 12
MATRIZ DE RIGIDEZ DE LA BARRA 1, K,
B0 012 ‘B4 82 014 843
2382.530 | 1191265 | -831.115 | 831.115 0 0 01
1191265 | 2382.530 | -831.115 | 831.115 0 0 010
-831.115 | -831115 386.565 | -386 565 0 0 5,
831.115 831.115 -386 565 | 386.565 0 0 55
0 0 0 0 31008 | -310.08 | o,
0 0 0 0 -310.08 | 310.08 B13
TABLA 13
MATRIZ DE RIGIDEZ DE LA BARRA 7, K;
610 045 & 84 B4 817
310.08 -310.08 0 0 0 0 10




-310.08 310.08 0 0 0 0 015
0 0 386.565 | -386.565 | 831.115 | 831.115 | s,
0 0 ~386.565 | 386.565 | -831.115 -831.115 | s,
0 0 831.115 | -831.115 |2382.530 | 1191.265 | e,
0 0 831115 | -831.115 |1191.265| 2382.530 | 6,
TABLA 14

MATRIZ DE RIGIDEZ DE LA ESTRUCTURA K, PARA LCS PRIMEROS CINCO

GRADOS DE LIBERTAD. SISTEMA GLOBAL

51 &, By dy 85
773.130 -3866 565 0 -386.565 0 81
-386.565 859.750 -386.565 0 -86.619 5,
0 -386.565 773.130 0 0 53
-386.565 0 0 859,750 -86.619 04
0 -86.619 0 -86.619 346.477 8g
(Acise9)

1. Nota preliminar

2. Interaccion estatica suelo-estructura

- Zapatas aisladas

- Zapatas corridas y losas

Interaccion estructura-suelo friccionante
Interaccién estructura-suelo cohesivo totalmente saturado
Interaccién estructura-suelo cohesivo parcialmente saturado
Interaccidon estructura-suelo cementado parcialmente saturado

3. Interaccidn dinamica suelo-estructura
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ANALISIS Y DISENO GEOTECNICO DE PILAS Y PILOTES

NOTA PRELIMINAR

Cuande las condicicnes del subsuelo son
tales que una cimentacidn somera no cumple
con los requisitos de seguridad, se hace
necesario transmitr las cargas de la
estructura a estratos muy hondos. En este
caso, decimos que utiizamos una
cimentacion profunda.

Por lo tanto, una cimentacidén profunda es
aquella que transmite las cargas de la
estructura a depdsitos muy hondos, con el
propdsito de que se cumplan los requisitos
de seguridad del terreno de sustentacién

Una cimentacion profunda puede consistir de
pilotes, pilas, cilindros, etcétera. Dado que
estos elementos tienen una geometria
analoga, aun cuando existe cierto fendmeno
de escala, su forma de trabajo es similar En
consecuencia, en los siguientes ncsos
mencionaremos el término pilotes para la
revision de la seguridad de! suele, pero se
puede emplear también para los demas
elementos similares, con las adecuaciones
necesarias en su caso por efectos de escala.

Cabe aclarar que en las cimentaciones
profundas es también muy importante el
procedimiento constructivo,

Una cimentacién a base de pilotes puede
trabajar basicamente de dos formas:

a) Cuando se encuentra un estrato
resistente a una cierta profundidad H (fig
1). Los pilotes se apoyan en el estrato
resistente, pudiendo quedar sobre su
superficie o penetrar una cierta distancia
D dentro de él (fig 1). En este caso se
puede presentar friccidon negativa en el
sedimento blando, y el pilote trabaja por
punta y friccion en el estrato de apoyo
(fig 2). A esta clase de fundacidn se le
denomina cimentacion a base de pilofes
de punta.

Agustin Deméneghi Colina’
Margarita Puebla Cadena*

b) Cuando el estrato resistente se halla a
una profundidad muy grande, en cuyo
caso los pilotes quedan “embebidos” en
el sedimento blando (fig 3). En estas
condiciones, la losa de apoyo transmite
cierta carga en su contacto con el
terreno. Los pilotes trabajan fundamen-
talmente por friccion lateral, aun cuando
también poseen cierta capacidad de
carga por punta. A esta clase de
fundacion se le denomina cimentacion a
base de pilotes de friccion. Cabe aclarar
qgue dado que la subestruciura queda
totalmente apoyada en el depdsito de
suelo blando, esta cimentacion se debe
emplear en estructuras de tamafio
mediano, de moderada altura, donde la
relacion altura/ancho no sea muy grande.

CAPACIDAD DE CARGA POR
RESISTENCIA AL CORTE

Capacidad de carga lateral

La resistencia al corte a lo largo del fuste de

un pilote estd dada por (Poulos y Davis,
1980)

Ta = Ca + Op tan ¢q M
Pero (fig 4)
on = Ks pu (2)
Ta=Ca t Py Kstan ¢, (3)
Por lo tanto
Cou =l @ (Ca + py Ks tan ¢a) dz (4)

o = perimetro del piiote

Cou=lo mcadz+ [, 0K tan ¢, p, dz

" Profesores del Departamento de Geotecnia. Divisidn de Ingenierias Civil y Geomatica. Facultad

_de Ingenieria. UNAM



Cau~0cyL+wKtan g, [, p, dz (5)
Sea

fo pvdz = A = A, + A, = area bajo el diagrama
p.~profundidad (fig 5)

Cau=olcytakKstan ¢, (A + Ag) (6)

Otra forma de proceder es definiendo la
capacidad de carga resistente por friccién
fateral de un pilote de la siguiente forma

Csr=w CaL Fret + 0 Ks tan ¢a Frs2 Io pvdz (7)

donde Fgsy ¥ Frsz SON factores de resistencia,
que dependen de la incertidumbre que se
tiene respecto a la resistencia del suelo. En
general, en la practica las magnitudes de
Frsi varian entre 0.5 y 0.8.

Capacidad de punta

La capacidad de carga ultima por punta esta
dada por

Cpu =Qa AD (8)
Qa = fc c Nc + fq Pub Nq (9)
donde

f. y f; son factores de forma del cimiento, que
dependen de la clase de suelo

¢ = cohesidon del suelo

Pvs = presion vertical al nivel de desplante del
pilote, a un costado del mismo

Ay = drea de la base del pilote

La ec 8 queda
Cpu =Ap(foo N+ fq Pvb Nq) (10)

N: ¥y Ny son factores de capacidad de carga
que valen (fig 6, Zeevaert, 1973)

Nc = tan (n/4 + ¢/2)

ezmaw_,]
+ (11}

2 cos® (/4 + /2) tan ¢

(eze lan¢) COSZ B
N, = {(12)
2 cos?® (/4 + $/2)

(8, b y B en radianes)

En las ecuaciones 11y 12

6=3n/4-2+R (13)
¢ = angulo de friccion interna del suelo

El significado de los angulos 6 y 3 se indica
en lafig 6.

Las distancias x y y estan dadas por

x=pcosp {14)
y=psenf (15)
donde

B

pB3wd-dizepytang (16)

p =
2 cos (n/4 + §/2)

En el caso general, los pilotes pueden
penetrar dentro del estrato resistente;
Zeevaert (1973) hace la hipétesis de que el
maximo desarrollo de la superficie de faila se
alcanza para § = ¢ (fig 6) Las distancias Xna,
¥ Ymax 5€ Obtienen usando las ecuaciones 14
y 15, haciendo B = ¢ enla ec 16.

En sintesis, si el pilote se apoya sobre la
superficie del estrato resistente, los factores
de capacidad de carga N. y Ny se hallan
haciendo = 0 en las ecuacicnes 11y 12 Si
la profundidad de empotramientc es mayor
QUE Ymax, S€ USAnN las ecuaciones 11 y 12 con
f = ¢. 51 el pilote penetra una distancia y <
Ymax, mediante ensaye y error con las
ecuaciones 15 y 16 se determina el angulo
que forma el radio vector con la horizontal;
con la magnitud de B se utilizan las
ecuaciones 11y 12 para obtener Ny Ny,

[Cabe destacar que Vesic (1967) sefiala que
los valores de N, que exhiben un mejor
acercamiente a resultados de pruebas de
campo son los dados por Berezantzev et al
(1961). Las magnitudes de N, dadas por la
ec 12 (Zeevaert, 1973) son similares a las de



Berezantzev et al, con la ventaja de que se
toma en cuenta ademas la profundidad de
empotramiento del pilote en el estrato de

apoyo.|

Otra forma de proceder es definiendo la
capacidad de carga resistente por punta de
un pilote de la siguiente forma

Cor = Ap (fo © N Frpt + fg pus Ng Fraz)  (17)

donde Frgy ¥ Frp2 son factores de resistencia,
que dependen de [a incertidumbre que se
tiene respecto a la resistencia del suelo. En
general, en la practica las magnitudes de
Fre varian entre 0.35y 0.7

Cabe sefialar que en la practica se
recomienda la ejecucion de pruebas de carga
de pilotes en campo, para venficar los
valores de [a capacidad lateral y de la
capacidad por punta.

Materiales cohesivos
Condiciones a corto plazo

Las arcillas saturadas, a corto plazo, se
comportan como materiales puramente
cohesivos, en cuyo caso ¢, = ¢, = 0 (Poulos y
Davis, 1980). Reemplazandoenlaec 5

Cau=wcyl (18)

Los valores de ¢, dependen del procedi-
miento constructivo. Para pilotes hincados a
golpes se pueden usar la fig 7 (McCleliand,
1974}, la fig 8 (O'Neill, 2001) o la tabla 1
{Tomlinson, 1957). Para pilotes ¢olados en el

lugar se puede emplear la fig 8 {O'Neill,
2001). En estas figuras o = c,/Cy.

Si se trabaja con la capacidad resistente por
adherencia, ésta se define como

Cir=wcCal Fgrs (19)
En general 0.5 < Frs < 0.8

Por otra parte, la capacidad dltima por punta
vale {ecuaciones 8 y 9)

Cpu = Qq Ab (20)

Qu = fc Cu Nc + 1fq Pub Nq (21)

Parad,=¢,=0,delaec12, conf=¢=0:
Ng = 1.

El factor N, no se puede cobtener con la ec
11. En teoria de |la plasticidad se demuestra
que

Ne=2+nx

Skempton encontré que la capacidad
resistente en un material cohesivo aumenta
con la profundidad de empotramiento en el
estrato de apoyo (fig 10), hasta un maximo,
después de la cual se mantiene constante.
Asi, para D/B = 2 el factor Nc = 7.5.

Podemos establecer que

N; = 5.14 (1+ 0.23 D/B) (22)

Por lo énterior, para,D/B < 2 se emplea la ec
22. ParaD/IBz2seusaN,=7.5

En materiales cohesivos f; = 1, por lo que
Gy = fo €y Ne + P

Sustituyendo en la ec 20

Cpu = (fe ¢y Ne + pup) As (23)

Por otra parte, la capacidad resistente por
punta se define

CpR = (fc Cu Nc FRp + pvb) Ab (24)
Engeneral 035 <Frp =07

La capacidad ultima en la cabeza del pilote,
por equilibrio de fuerzas vertical es la suma
de Cy y Cu menos el peso del pilote, es
decir

Qu=Ca + Cpu - Wpil

Quzwe L+ A (focy Ne + pvb) - W

Pero
Ap Py = Wpll
Qozwc, L+ 1 Aycy Ne (25)

Las magnitudes de c, se pueden tomar de
las figuras 7 u 8, o de la tabla 1. N se calcula



con la ec 22. Para fines practicos se puede
tomar, para un pilote de seccién circular o
cuadrada, f. = 1.2.

Ejemplo

Determinar la capacidad de carga ultima de
un pilote de concreto reforzado de seccién
circular, hincado a golpes en una arcilla
totalmente saturada, que tiene las siguientes
caracteristicas.

c, = 30 kPa; ¢ = 30 cm, L = 18 m,
profundidad NAF =3 m, f.=1.2.

Solucion

Adherencia lateral

interpolando valores en la tabia 1:

C, = 26.25 kPa

P=rnd=n{0.3)=09425m

Capacidad por punta

A, = nd*/4 = n(0.3)%/4 = 0.070686 m?>
D/B=18/0.3=60>2

De la ec 20

Ne=514 (1+ 023 (2))=75

Sustituyendo en la ec 25

Qu = 0.9425(26.25)(18)+1.2(0.070686)(30){7.5)
Q, = 445,33 + 19.09 = 464.42 kN

Condiciones a large plazo

Consideremos el estado de esfuerzo en un
elemento cercanc al fuste del pilote (fig 11).
La ley de resistencia al corte del suelo es (fig
12)

s=c+pytand

De acuerdo con la fig 12

a

seng = (26)

ccot ¢ + (ph + py)/2
Ademas

(Pv — pn)2
seng=———«——

a

a=(p,—pn)/2 sen ¢ (27)

Reemplazando la ec 27 en la ec 26 ¥y
despejando py

1 —sen’ sen ¢ cos ¢
Pn = +2c (28)
1+ senzda 1 + sen’)

A lo largo del fuste del pilote |a resistencia al
corte vale (fig 11}

Sa = Ca *+ pp tan ¢, (29)
Sustituyendo la ec 28 en la ec 29
sen ¢ cos ¢
§a=Ca—2¢c——tan ¢,
1+ senp
1 -sen’d
+py—————tan ¢, (30)
1+ sen%)
Sean
sen ¢ cos ¢ ‘
C"=c—2c—— tan ¢, (31)
1+ sen’p
1- sen2¢
Ky = ————— tan ¢, (32)
1+ seno
Reemplazando en la ec 30

$a=Cc*+ K, py (33)

Suelos friccionantes

La capacidad lateral vale (ec 5)

Ca=wmecs L+ oK tancbaLJ p, dz

Sicy,=0

Ceu= 0 K tan ¢, [, py dz (34)
La capacidad per punta es (ec 10)

Cpu = Ap {fc © No + g puy Ng}

En suelos friccionantes, para un pilote de
seg:cién circular o cuadrada, fo=fo=f =12,
asi

Cou=Afr(cNe+pup Ng) - (35)
Siademasc=0

Cpu = Ab ff Pvb Nq (36)



Si la punta del pilote se encuentra bajo el
nivel de agua fredtica (NAF), la capacidad
ultima vale

Cou = Ap fr pup’ Ng + Ap Us

siendo u, la presion hidraulica en la punta del
pilote. Pero

Py = Pun + Up

Asi Cou = Ap (fi pwo’' Ng + Pwn — Pw) -
Cpu = Ab [ff va’ (Nq - 1) + va]
Cpu = A [fepw’ Nq + Pyp) (37}

La capacidad de carga resistente se define

CpR = Ay [fr puw Nq FRp + Pul (38)

Por otra parte, por equilibrio de fuerzas
verticales

Q= Cau + Cpu - W (39)

Reemplazando [as ecuaciones 34 y 35 en la
ec 39

Qo = Iy © pe Kstan s dz + Ao fr pu Ny - We  (40)
Qu = o Kstan ¢ Ja pv dz + Apfr pun Ng) - Wiy

Observamos que [, p, dz = A = A; + A; =
area bajo el diagrama p.-profundidad (fig 5).
La capacidad uitima queda

Qu = o Kstan ¢a (Ar+Az) + Ap fr puwNg - Wy (41)

En caso de que la arena se encuentre bajo el
nivel de agua freatica {NAF), se debe trabajar
con el diagrama de presion efectiva en lugar
del diagrama de presion total, y usar ¢2' en
lugar de ¢, en fa ec 41.

Por otra parte, se ha ohservado experimen-
talmente que en suelos friccionantes p, no
aumenta indefinidamente con la profundidad,
sino que se mantiene constante a partir de
una profundidad critica z;. Los valores del
cociente z./d y de K; tan ¢, se presentan
en la fig 13 (Poulos y Davis, 1880}, tanto para
pilotes hincados (driven piles) como para
pilotes colados en el lugar (bored piles).

Para pilotes hincados se debe emplear
¢ = (3/4) ¢," + 10° - (42)

$4' = @ngulo de friccion interna del suelo
previo a la instalacién del pilote

Mientras que para pilotes colados in situ se
utiliza

=6, -3° {(43)

El factor de capacidad de carga Ny se
obtiene con la ec 12 (Zeevaert, 1973). Para
pilotes hincados se debe emplear

b = {¢4" + 40°)/2 (44)

mientras que para pilotes colados in situ se
utiliza

=01 -3° (45)

Si se usa inyeccion de agua la capacidad de
carga lateral se reduce en un 50%.

En arenas calcareas con angulos de friceién
mayores que 35° se tiene que reducir la
capacidad de carga dada por las expresiones
anteriores, McClelland (1974) sugiere que la
resistencia de friccion se limite a 19 kPa y la
resistencia de punta a 4800 kPa. En estas
circunstancias, pilotes colados en el lugar
dan una mejor solucion al problema que los
pilotes hincados a golpes.

Ejermnplo

Determinar la capacidad de carga ultma de
un pilote de concreto reforzado de seccién
circutar, en un suelo puramente friccionante
gue tiene las siguientes caracteristicas

¢, =36° D, =086,y=18 kN/m% L = 15 m,
diametro d = 0.25 m, f = 1 2, profundidad
NAF =4 m

Considerar las siguientes opciones

a) Pilote colado en el lugar

b) Pifote hincado a golpes

Solucién

a) Pilote colado en el lugar

Friccién lateral

Co =)o PP Kstan ¢, dz



d=¢,/-3"=36-3=233 {ec 43)
z./d =6 (fig 13a)

0 =0, =36° K;tan ¢, =025 (fig13c)
z.=6(0.25)=15m

Jo Py dz = area bajo el diagrama p,’-z {fig E-
1)

[o Py dz = (1/2)(1 5}(27)+27(15-1.5)

= 384.75 KN/m

Csu = m(0.25)(384.75)(0.25) = 75.5 kN
Capacidad por punta (ec 37)

Cpu = Ab [ff p\.rbl Nq + pvb]
Cond=d,—3°=36-3=33" (ec43)
Utilizando las ecuaciones 14y 15, con 3 = ¢
=33% Xmax = 1.22 M, Yrax = 0.79 m < 15 m
Aplicando ia ec 12, con B = ¢ = 33% Ng =
47.90

Cou = [1(0.25Y°/4)[(1.2)(27T}47.9)+27} = 77 5
kN

Capacidad de carga Gltima del pilote
Qu=Co + Cpu =W, =755+77.5-17.7
=135 3 kN

b) Pilote hincado a goipes

Friccién lateral

o = (3/4)d," + 10° = 37° {ec 42)

z/d =8 (fig 13a)

z;=8(0.25)=2m

lo p.' dz = area bajo el diagrama p,-z (fig E-
2)

fo Py dz = (1/2)(2)(36)+36(15-2)

= 504 kN/m

Kstan ¢, = 1.6 {fig 13b)
Csu = m(0.25)(504)(1.6) = 633.3 kKN
Capacidad por punta (ec 37)

Cou = Ay [fy puy’ Ny + pun)

¢ ={dy +40°)/2 = 38° {ec 44)
Utilizando las ecuaciones 14y 15, con B =¢
=38% Xmax =183 M, ypax =143 m <15 m
Por lo tanto, aplicamos laec 12, con p = ¢ =
38% Ng =107 73

Cpu = [n(0.25)2/4][(1.2)(36)(107‘73)+36 =
230.2 kN

Capacidad de carga ultima dei pilote
Qu=Cu+Co - W, =633.3+230.2-17.7
= 845.8 kN .

Ejemplo

Calcular ta capacidad de carga admisible por
friccion y peor punta del pilote de seccién
circular de la fig E-3a; d = 0.4 m. Se trata de
un pilote hincado a golpes.

Solucidn

Friccion lateral

Cou=lo @ P, K tan ¢y’ dz

$,' = 40°

¢ =30¢,/4 +10° = 3(40)/4+10 = 40° (ec 42)
z/d=145 (fig 13a)

2z, = 14.5(0.4) = 5.8 m > 2.8 m (fig E-3a)

El diagrama p,’-z se muestra en la fig E-3b
[, py dz = area bajo el diagrama p,-z =
62.654(2.8)+(1/2)(85.586-62 654)(2.8) =
207 54 kKN/m

Con ¢ = 40° K; tan ¢, = 2.1 {fig 13b)
Csu = 1{0.4)(207.54)(2.1) = 547.7 kN
Capacidad por punta

Como se trata de un suelo totalmente
saturado, usamos la ec 37

Cpu = Ap [fr pw’ Nq + Dyp)

0 = {$, +40°)/2 = 40° (ec 44)
Utilizando las ecuaciones 14 y 15, con = ¢
=2 40% Xmax = 351 M, Yy =2.94m>28m
(fig E-3a) Por lo tanto, usando las
ecuaciones 15 y 16, por ensaye y error
hallamos que con § = 38.6°, y=2.8m

Asi, § = 38.6°= 0.6737 rad, ¢ = 0 6981 rad
6 =3n/4 - 6/2 + P = 2.6808 (ec 13)
Usando la ec 12

(ez(z 6808) tan 0 6981) cosz 0.6737
Nq _ =153 75
2 cos? (n/4 + 0.6981/2)

Ceu = [=(0 4)%/4][(1.2)(85.586)(153 75)+85 586]
= 1995.1 kN

Pruebas de campo
La capacidad de carga {ltima de un pilote se

puede obtener mediante la ejecucion de las
siguientes pruebas de campo.

Cono holandés

Qu =dc Ab +2 ft:rn As (46)
donde

qc = resistencia en la punta del cono

f.m = friccion lateral promedio en (a funda del
cono

Ay v Ag son las areas en la base y lateral del
pilote, respectivamente

Penetracién estandar

Q,=400N A, + 2 N, A, (47)

2 Ny <100 kPa



N = nimero de gelpes bajo la punta del pilote
Nm = nimero de golpes promedio a lo largo
del pitote

-QuenkN, A,y Asen m’

Correlaciones

El angulo ¢4 se puede obtener con la férmula
de Meyerhof (1956}

¢y =28°+ 15D, (48)
D, = compacidad relativa

O bien, se puede emplear la expresion de
Kishida (1967)

¢y =V 20 N+ 15° (49)

Grupo de pilotes

Ademas de revisar la capacidad de carga
individual de cada pilote, se debe verificar la
capacidad de carga del grupc de pilotes,
considerando a dicho grupo como una gran
“zapata”, de dimensiones iguales a |la
envolvente del grupo

Un casc especial es el de una cimentacion a
base de pilotes de friccion, donde parte del
peso del edificio lo toma la losa en el
contacto con el suelo, vy la otra parte [a toman
los pilotes, trabajando a la falla. La presién
ultima sobre el terrenc en el contacto cen ta
losa debe ser menor que la capacidad de
carga resistente del suelo g a ese nivel.

Si ademas el inmueble transmite una fuerza
vertical y dos momentos de volteo al terreno
(fig 14), podemos considerar que al nivel de
desplante de |a losa obran una fuerza vertical
altima P, y dos momentos ultimos M,, y My,
alrededor de los ejes x y y, respectivamente
(fig 14). Podemos hacer la hipotesis de que
el momento que toman los pilotes alrededor
del eje y es (fig 15)

Mgy = £ Cg, X, (50)
{Esta hipdtesis es razonable, pues los pilotes

trabajan a la falla en condiciones normales, y
los que mas contribuyen a tomar el momento

de volteo son los ubicados cerca de la
periferia de la losa de cimentacion El error
gue se comete al considerar que el eje neutro
pasa por el centro del cimiento es minimo,
pues los pilotes ubicados cerca de la parte
central tienen un brazo de palanca muy
pequefio, por lo que se puede despreciar su
contribucion para el momento resistente).

En el contacto losa-terreno se debe tomar
Mgy = My, — Mg, (51)

La excentricidad de la reaccion del suelo, en
direccion x es

e.= Mg, /Py {52)
El ancho reducido para fines de revision de |a
capacidad de carga en el contacto losa-suelo
vale

B' =B - 2e (53)

En forma analoga obtenemos

Mg = Z Cgr X (54}
Mgx' = My, — Mgy (55)
&, = Mge / Py (56)
L'=L-2e, (57)

La revision de la seguridacj del suelo, en el
contacto losa-terreno, la llevamos a cabo
usando las dimensiones reducidas B' y L',
obtenidas con las ecuaciones 53 y 57,
considerando a la losa como una zapata de
gran tamano.

FRICCION NEGATIVA

Decremento esfuerzo en el suelo por friccion
negativa

La friccion negativa produce una disminucion
de los esfuerzos normales verticales en el
suelo aledafio al fuste del pilote. Denomine-
mos p,, al esfuerzo vertical inicial (antes de
la colocacidn del pilote) y py al esfuerzo
vertical que ya toma en cuenta la disminucién
de esfuerzo por la friccidon negativa

La friccion negativa al nivel i vale (fig 16)



(FN) = (FN).1 - 0 84 AZ, (38)
donde w = perimetro del pilote

Considerando un area efectiva a,, alrededor
del pilote, la disminucién de esfuerzo normal
vertical promedio en dicha area efectiva, en
el nivel (i-1) es

(Buoi-1 — Pviict) = (FN)q /@14

es decir

(FN)i.1 = (Pvort = Puf1) @it (59)

Considerando un area efectiva a, alrededor
del pilote, el decremento de esfuerzo normal
vertical promedio en dicha area efectiva, en
el nivel j es

(pVDI - pv‘ﬁ) = (FN)I / 2
(FN), = (Pvo — Pur) @, (60)

Sustituyendo la ec 60 en la ec 58, vy
despejando p.

Pvar 8 = (FNJ1 - {C* + K, puri/2) 0 AZ
Pvi = (81)
a+PK Az /2

La determinacion del diagrama de presion
vertical final py se lleva a cabo de Ia
siguiente forma: en cabeza del pilote py = Pwo
y (FN) = 0; con estos valores se emplea la ec
61 y se obtiene py;. (FN), se calcula con ia ec
60. El procesc se repite hasta llegar a la
punta det pilote.

Area tributaria efectiva

Para determinar la presion vertical efectiva
final pyn; con la ec 61 —debida al efecto de la
friccion negativa- es necesario conocer el
area tributaria efectiva a. Para un area
tributaria constante a, = A B, donde A y f
miden el espaciamiento entre pilotes, se
obtiene un decremento de esfuerzo normal
vertical 0,3 = py - py, Obtenido como o,, =
{FN)/a,. El decremento de esfuerzo en el
fuste del pilote es una funcién de la influencia
de cada pilote en el campo sobre otros

pilotes, y debe ser considerado en los
calculos (Zeevaert, 1973). Sea I, [0 =
{oz0)m €l cambio total en esfuerzo vertical en
el fuste del pilote O, debido al efecto de todos
los pilotes en el grupo, incluyendo el pilote O.
Podemos escribir

{Czo)m = Clzo Cza

€z = (Tz0)m / Oza {62)
O bien
o [620] = Qa0 Oza (63)

Sea a el area tributaria efectiva; se puede
establecer fa siguiente condicion (Zeevaer,
1973)

a 24" [020] = (G2za) o (64)

Reemplazando 1a ec 63 en la ec 64

a0y = a,

Oz0 = 8o/ @ (65)
O bien

a=a,/ 0y (66)

Vemos que sl se puede estimar el valor de
Ozo = (Oz0)m | Oza (€C B2), un valor aproximado
del area tributaria efectiva a se puede
obtener con la ec 66.

Para lograr lo anterior, se requiere calcular ta
magnitud de o, en el fuste de un pilote
aislado. Zeevaert (1973) considera un pilote
sometido a friccion negativa, y obtiene los
valores del decremento de esfuerzo vertical
oz @ una distancia r del centro del pilote (fig
17). El mismo Zeevaert resuelve los fres
siguientes casos

CASO |
8, =kz
La magnitud de o, estd dada por

Oz = ok { (zi/r) (1 - sen y)
+ [cos w + In (tan w/2)] } {67)

donde zi=z/V2 (68)



Sea

Ir = {2/r){1 - sen y) + [cos y + In {tan y/2)]
(69)

Si tomamos en cuenta la influencia de todos
los pilotes, la disminucién de esfuerzo en el
fuste del pilote O vale

2" 0 m o k T by (70)
Por ofra parte

Gya8o = o 27T, 8, dz = |, 2nr, kz dz = 7r, kz2®
Sustituyendo en la ec 64

a %y [oz0] = mr k2*

a=nrokz?/ T," 65

Tomando en cuenta la ec 70

a=mrkz? [T K E Ly =n 2?15 b, (71)

El radio del area tributaria efectiva vale

R=va/= (72}

CASO

s, = ¢* = constante

Crc=lpSale/2Z

donde

lze = (Z/1) {1 — sen ) (73}
Si tomamos en cuenta la influencia de todos
“los pilotes, la disminucion de esfuerzo en el
fuste del pilote O vale

" 00 = (Fo Sa/ Z) =" g (74)
Por otra parte

67280 = [o 27Fe $2 2 = 276 S5 2

Sustituyendo en la ec 64

a X" [05] = 27r, 8, 2

a=2n, 8,2/ 24" 050

Tomando en cuenta le ec 74

a=2nz1 V2 £ I (75)

CASQ Il
S =C*+kz

Este problema se resuelve sumando los
casos | y Il antericres (Zeevaert, 1973).

Para el caso I:, considerando s, = kz:
—_ n
Gz =T K Zo lar

Para el caso I, considerando s; =¢* =Kk hg =
constante con la profundidad.
Oz0 = I k (NefZ) Eon bxc

La suma de las dos expresiones anteriores
debe ser igual a fa friccion total en el fuste del
pilote, con variacion lineal con {a profundidad,
es decir

2nro [khez + K22/ 2)
=[ro k) lr + 1o K (hef2) B I ] @

Por lo tanto
(2h, + z) 72’

a= (76)
Z Zon lzr + he Zg" ¢

Para fines practicos, los valores de ha y k &
emplearse en [a ec 76 se obtienen de la
forma siguiente: de acuerdo con la ec 33

Sa = C* + K, Pu

s, =c* + K, (p/z} z

Pero

S=ctkz

Por lo tanto

k= K, (p/2) )
Para el caso lI' ¢* =k h, por lo tanto

he =c*/k (78)



Area del campo de pilotes

El area tributaria obtenida con las ecuaciones
71, 75 6 76 no puede ser mayor que el area
limitada por el campo de pilotes, la cual
depende de la posicion de cada pilote (fig
18). Las areas limitada por el campo de
pilotes valen (Zeevaert, 1973)

Pilote de esquina
Be1 = T Rer /4 + Rey(BFa + AFg)/2 + BM4 - A,

(79}
Pilote de borde en direccien
8gz = FaBRez + PA2 - Ag (80)
Pilote de borde en direccion &
853 = FgARes + BASZ - Ay (81)
Pilote interior
Bes = PA - Ap (82)
En las ecuaciones anteriores
Fa=ARg /B +(cos A)2 (83)
Fg = B Res / A + {cos B)/2 (84)

Los angulos A y B (fig 18) deben estar en
radianes.

En las expresiones anteriores, R,, es el radio
de influencia del area tributaria, que vale

Re=Val/n ' (85)

donde a, es el area tributaria, obtenida con
las ecuaciones 71, 75 6 76

[El profesor Zeevaert ha calculado con buen
éxito la friccion negativa, con el criterio aqui
expuesto, para pilotes en la arcila de fa
cludad de Mexico. Ademas, se determiné la
friccion negativa sobre unos pilotes reporta-
dos por Endo et al (1969) y se compard can
la friccion negativa medida en el campo, con
muy buenos resultados; véase Zeevaert
{(1973; apéndice E} ]

Ejemplo

Calcular fa friccion negativa sobre cada pilote
de ia fig E-4. Considerar en la arcilla: c = ¢, =
0, ¢ = by = 26°, vea = 14 KN/m®.

Solucién

Haremos los calculos para el estrato 1
Obtencién del area tributaria efectiva
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Usamos la ec 71

asarkZ? I ok Zo" L= 22 1 50" Iy

De la ec 69

Ir = (zr) (1 - sen y) + [cos ¢ + In (tan y/2)]
Haremos el calculo paraz= 2.5m
(profundidad de contacto entre fos estratos 1
y 2, fig E-4)

z=2z/V2=25M2=1.7678 m (ec 68)
r=ro=02m

y = tan” (r/z) = 6.455°

e = {1 7678/0.2) (1 - sen 6.455°)

+ [cos B.455° + In (tan 6.455°/2)] = 5.963
Calculemos |, para el pilote vecino {r =2 m}:
y =tan™ (1/z) = tan (2/1.7678) = 48.527°
Iy = (1.7678/2) (1 - sen 48.527°)

+ [cos 48.527° + In (tan 48.527°/2)] = 0.08704
Para el pilote de la esquina obtenemos. |, =
0.08437 )

Asl, Z," |, = 5.963+0.08704(2)+0.08437 =
6.172

Usando laec 31:c*=0

Empleando la ec 32

1 - sen% 1 —sen? 26°

Ky = ———— tan ¢ =— tan 26°
1+ sen’p 1 + sen” 26°

K, = 0.3305

Sustituyendo valores en la ec 71

a=n2z' /T I, =n(2.5°/6.172 =3 181 m*
Obtengamos el area de influencia:

Rer = v aln {ec 85)
Rei=V¥3.181/n =1.006 m

Rez = Rez = Rgy = 1.006 m

Sustituyendo valores en las ecuaciones 83,
84y 79

Fa = (1.459)(1.006)/2 + (cos 1.459)/2 =
0.7897

Fg = 0.7897

a1 = n(1.006)%/4+1.006[2(0.7897)
+2(0.7897))/2+2(2)/4-0 1257 = 3.258 m’

a; = 3.181 m’ < a,; = 3 258 m”

Por lo tanto, en los calculos debemos usar un
area tributara a, = 3.181 m?

Para obtener el decremento de esfuerzo por
friccidn negativa usamos la ec 61

Pvor 8, - (FN)q - (C* + K; puna/2) © AZ,

Pvn =
at+tokK,Az /2

En la cabeza del pilote py = pwo =0y (FN} =0
A la profundidad de 2.5 m:

Pva = 14(2.5) = 35 kPa

o =1.2566m



35(3.181)-0-0

pvﬂ =
3 181 + 1.2566(0.3305)(2.5)/2

p. = 30 089 kPa

La friccion negativa a la profundidad de 2.5 m
la hallamos usando la ec 60

(FN) = (Pvo — Pvi) & = (35 — 30.08943.181) =
15.622 kN

La determinacion de la friccion negativa en
los estratos 2 y 3 se lleva a cabo en forma
similar. En la tabla E-1 se presentan los
calculos correspondientes.

CALCULO DE DEFORMACIONES
Solucion de Mindfin

Mindlin (1936) obtuve los esfuerzos dentro de
un medio semiinfinito, homogéneo, isétropo y
linealmente elastico, producidos por una
fuerza concentrada P, aplicada a una
profundidad z (fig 19). Dichos esfuerzos
valen

P (1-2v)(z-L)  (1-2v){z-L)
Gz = [ +
81(1-v) R, R, R,

3(z-L)®  3(3-4v)z(z+L)? ~ 3L(z+L)(5z-L)

R’ R,

30zl(z+L)®
| (86)
R,

P (1-2v)(zl) (1-2v)(z+7L)
Gy = [ -

8n(1-v) R,> R;’

4(1-v)(1-2v) 3r¥(z-L)
-+ -

RaRy*z+L) Ry

6L{1-2v)(z+L)? — 6L (z+L)-3(3-4v)*(z-L)

R,

11

30Lrz(z+L)

— ] (87)
R,

P (1-2v)(z-L}
Gy = [
8n(1-v) R

(1-2v){3-4v)(z+L) - (1-2v)BL
+

R,
4(1-v)(1-2v)  (1-2v)BL{z+L)’-6L%(z+L)
- + ]
Rz(Ro*z+L) R;’ (88)
Siendo R, = [r* + (z-L)*""? (89)
Ry = [ + (z+L)7]'"* (90)

Pilotes de punta

En general es necesario calcular el asenta-
miento bajo la punta del piote, el cual se
debe a los esfuerzos ocasionados por la
presion en el contacto suelo-pilote vy por la
friccidn a lo largo de la superficie |ateral del
pilote.

Obtendremos a continuacion los esfuerzos
bajo el centro del pilote, integrando la
solucion de Mindlin (1936).

Los esfuerzos normales a una profundidad =z,
producidos por un circulo de radio a, con
carga uniforme g aplicada a una profundidad
L de un medio semiinfinito (fig 20), bapo el
centro de dicho circulo, estan dados por

q 1 1 2L
o7 = -2z [———]
4(t-v) A B (z-L)(z+L)
L1
+(z-L) [ —-——
A% (z-l_)]3
11

+ [(3-4v)z(z+L) * — L(z+L) (5z-L) | [—-
B® (z+L)*



11
+BzL(z+L) ¥ [—-
B® (z+L)

) (91)

1 1
{-(1-2v){z-L} [—-
4(1-v) A z-L

]

Gr =

11
+ (1-20)(2+7L) { — -

)

B z+L
(z+L) +B
4(1-v){1-2v) In [ ——— ]
2(z+L)
1 @L? 2
3(z-L) [ —+ +
A 3A% 3(z-L)
1 1
2L[(1-2v)(z+L) 2~ L(z+L) ) [ —- ]
B? (z+L)

1 (z+L)? 2
3(3-4v)(z-L) [-—+ +
B

]

3B°  3(z+l)
1 (z+)? 2
-30Dz(z+L) [-—+—+ 1} {92)
3B® 5B® 15(z+L)
donde
A=[a"+ (z-L) " (93)
B=[a"+(z+L) 11" (94)

Los esfuerzos bajo el eje del pilote (fig 21)
producidos por la friccion lateral valen
(Geddes, 1966)

P
o =-K;,— {95)
L2
P
or = - F (96)
Sea m=zlL (97)

Para carga |ateral uniforme

1 4(1-v) 2(2v)  2(2-v)
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Kz"_‘ [_ - +
8n(1-v) m {m-1) (m+1)
4m(2-v)  4m*
+ - (08)
(m+1)”  (m+1)?
1 242v{1-2v)  {1-2v)  6-{1-2v)®
K= [- + +
8r(1-v) m {m-1) {m+1)
6m 2m?
. + (99)

(m+1? (m+1)°

Para carga lateral aumentando lineaimente
con la profundidad

1 2(2-vim  B2-v)m  2(7-2v)m?
K = {2- + -
4n(1-v) (m-1)  (m+1) (m+1)?
4m’ m?-1
+ -2(2-v) In ] (100)
(m+1)? m?
i 1
K= {11-2(1-2v)(1-v)
4n(1-v)
m-1 m+1
+(1-2v) In +(1-2viP i ——
m m
m+1 m m
-8in +(1-2v) +[(1-2v)? — 18]
m m-1 m+1
am?  2m°
+ - (101)

(m+1° (m+1)°

Procedimiento de caiculo

Dado que el desplazamiento necesario para
desarrollar la maxima friccion lateral es en
general menor que el necesaric para
desarrollar la capacidad por punta, podemos
hacer la hipotesis de gque el pilote trabaja a la
falla por friccion lateral, y con este resultado
calcular la carga en la punta. Ademas, para
que se satisfaga la condicion de frontera de
que la presion de contacto pilote-suelo es
igual a la carga en la punta entre el area de



la base del pilote, los valores dados por la ec
91 se deben multiplicar por 2.

Ejemplo

Para la zapata apoyada sobre pilotes de
punta de la fig E-4, calcular el asentamiento
de cada pilote. Pilotes hincados a gelpes.
Sobre cada pilote actda una friccién negativa
de 117 kN.

En la arcilla y55 = 14 kN/m®

En la arena ys, = 18 kN/m®, ¢ = 0, ¢’ = 40°,
v = 0.263. N = 50 golpes, A, = 13335, s, =
0.5, A;=4034.0, 5;=1.5.

Solucién

Friccion lateral

Csu = 0 K tan ¢, I py dz (ec 34)
Cau=o Kstan ¢a A + 0 K tan ¢, A

I, p, dz = area bajo el diagrama p,-z (fig E-

Sy=A+ A
Csu = l:)1 + P2
Donde

P1 = w Ks tan ¢a A1

P:= o K; tan ¢, A;

b = (3/4) ¢4 + 10° {ec 42)

z/d =15 {fig 13a) :
Z:=15(04)=6m>2.8m

La presion efectiva a 9.1 m de profundidad
(fig E-5) vale 14(2.5)+(9.1-2.5){(14-9.81) =
62.654 kPa

La presién efectiva a 11.9 m de profundidad
vale 62.654+(11.9-9.1)(18-9.81) = 85.586
kPa

En la fig E-6 se muestran las magnitudes de
la presion efectivaa 8.1y 11.9 mde
profundidad. De este diagrama A, = 175.431
kN/m, Ay, = 32.105 kN/m.

K; tan ¢, = 2.1 , {fig 13b)

o =7(0.4) = 1.2568 m

P, = 1.2566(2.1)(175.431) = 462.95 kN

P, = 1.2566(2.1)(32.105) = 84 72 kN

Py y P2 son las fuerzas que actian sobre el
area lateral del pilote La primera actia como
carga distribuida en forma uniforme, y la
segunda como carga que aumenta
linealmente con ta profundidad

La friccién positiva ultima vale 462.95+84.72
=547.7 kN

La carga sobre cada pilote es 3478/4 = 869.5
kN

Por equilibrio de fuerzas verticales:
869.5+117-547.7-C, = 0

Por lo tanto, la fuerza que obra en Ia punta
del pilote C, = 438.8 kN
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El incremento de esfuerzo en la punta del
pilote es q = 438.8/0.12566 = 3492 kPa

La arena bajo la punta del pilote |a dividimos
en “subestratos” de 10 cm de espesor. En Ia
tabla E-2 se muestran los incrementos de
esfuerzo vertical y horizontal, para los
primeros 4 “subestratos”, aplicando las
ecuaciones 76, 77, 80, 81, 83, 84, 85y 86.
Seus6a=02m L=11.9m

.En la tabla E£-3 se exhiben los valores

calculados de la deformacion por cambio de
volumen y por cambio de forma de la arena.
Calculando las deformaciones hasta una
profundidad de 2.4 m bajo el desplante del
pilote (profundidad total 14.3 m), se obtiene
un asentamiento por cambio de volumen de
0.00068 m y un asentamiento por cambio de
forma de 0.04246 m. El asentamiento total
resulta de 0.00068+0.04246 = 0.04314 m =
4.3 cm

Pilotes de friccion
Los esfuerzos normales ccasionados por la

friccion lateral sobre el pilote (fig 22) valen
{Geddes, 1966; Poulos y Davis, 1974)

P
0= -K; (102)
L
P
o =- Krj {103)
L
P
oy = - Ky - (104)
L
Sean m=z/L (105)
n=riL {106)
A =[n? + (m-1)'"? (107}
B = [n? + (m+1)"]"? (108)
F=(n®+m?)"” (109)
Entonces:

Carga lateral uniforme



1 2(2-v)
KZ = { -
Ba(1-v) A

2(2-v)+2(1-2v)(m/n)(min+1/n)

+

B

(1-2v) 2(min)*  n?  4mZ-4(1+v)(m/n)’m?
R N— ~
F A3 F?

am{A+v)(m+1)(min+1/n)2 —(4m>+n?)

+ B3
em?[(m*n®yn?]  Bm[mn*- (1/n2)(m‘+1)5]
+ + }
F? B® (110)
1 (1-2v)
K= {
8x(1-v) A

(7-2v)-12(1-v){m/n)(min+1/n)

o+

B

4{2-v) =12(1-vi{m/n)? n?

F Al

an-2m? +2(1+2v}{m/n)*m?
-+

FS

3n%-2m? +2(1+2v)(m/n)(m+ 1)} (m/n+1/n)

BE

8’ m>-m*m/n)?  B[{(m/n)(m+1)*(m/n+1/n)-m?n?
+ +

F B®

1 1

+4(1-v)(1-2v) 1} (111)

F+rm  B+m+1

1 (1-2v}
Ko = {
8={1-v) A

B-(1-2v){3-4v)+B(1-2v)(m/n)(m/n+1/n)
+

B

2(1-2v)% - 6(1-2v)(min¥* - 6
+
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F

2mZ-4vn®+2(1+2v)(m/n)(m+1Y(m/in+1/n)
+

BS

4ynZ-2m2-2(1+2vIm(miny?
+

F3

1 1
-—)} (87)112)
F+rm B+m+1

-4(1-v)(1-2v} {

Carga lateral aumentando linealmente con la
profundidad

1 2(2-v)
KZ = [_
4 (1-v) A

2(2-v)(4m+1)-2{1-2v}{min)(m+1)

+
B

2(1-2v)(m*mA-8(2-v)m  mn? + (m-1)*
+ +
F A?

4vn’m+4m>-15n°m-2(5+2v)(min)2(m+1)>+{m+1)°
+

83

2(7-2v)mn2-6m>+2(5+2v)(m/n)*m®
+

FS

emn*(nZ-m?)+12(m/ny’(m+1)°
.

85

12(m/ny*m>+6mn(n*m?)

FS
(A+m-1)(B+m+1)
-2(2-v)In | 1} (113)
{F+m)?
1 (1-2v)
K =
4n(1-v) A

(7-2v)-12m+12(1-v)(m/n)*(m+1)
.

B



12m-12(1-v)(m°in?)  {m-1*+mn?
+ -

F A3

3(m+1)2-2mP+(21-4v)mn?+2(5+2v)(m/m) 4 (m+1)°
+

BS

2(5+2v)(m°/n?)+ 4(5-v)(mn?)

2

smnZ(m3-nj-12(m/n)*(m+1)°
+

Bﬁ

6mn%(m%n?)-12(m’/n?)

FS
(A+m-1) B+m+1
+(1-2v)in | 1+ [(1-2v}%-8] In [ ]
(F+m) F+m
m-1 m
+2(1-v)(1-2v) [ - 1} (114)
B+m+1 F+m

1 {1-2v)
Ko = {
4n(1-v) A

(1-2v}(3-4v)+ B{1-2v){min)’(m+1)+6(2m-1)

B

6(1-2v)(m*n%)+12m
+

F

2(rr1+‘l):’-é-timn2-2(m.'n)2(m+‘i)3

- (1-2v) =

2(m+1)*+6mn-2m>-6(m/mn)2(m+1)°
+

BB

(2m*+4mnZ2m%n)(1-2v)  BMN’-6m/n’
+ -

F3 FS
At+m-1 B+m-+1
+(12v) In | 1+ [(1-2v)%8] In | ]
F+m F+m
m-1 " m

- 2(1-v){1-2v) | -—11} (115)
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B+m+1 F+m

Otro criterio para estimar el asentamiento de
una cimentacion a base de pilotes apoyados
en un suelo friccionante que se extiende a
gran profundidad, consiste en el empleo de la
siguiente formula (Meyerhof, 1978)

2 q \/I_B |
5= — (116)
N

donde B = ancho del grupc de pilotes, en
pies (0.3 m), g = incremento neto de presion,
en toneladas por pie cuadrado (100 kPa), N =
nidmero de golpes de la prueba de
penetracion estandar, e | es un factor de
influencia del empotramiento de los pilotes en
el estrato de apoyo, dado por

Dl

I=1- >05 (117)

8B

con D' = empotramiento de los pilotes en el
estrato de apoyo, en pies (0.3 m).

Procedimiento de calculo

Dade que en general la rigidez de los pilotes
de friccion es muy grande comparada con la
rigidez del suelo, la carga sobre la cimenta-
cién la toman inicialmente los pilotes, lo que
ocasiona que los pilotes trabajen a su
capacidad de carga dltima, tanto por friccion
lateral come por punta. Lo que no toman los
pilotes lo tiene que recibir la losa de
cimentacion, en su contacto con el terreno
En el siguiente ejemplo se ilustra este
procedimiento de computo

Ejemplo

Calcular el asentamiento a largo plazo, bajo
el centro de la zapata {punto A) de la fig E-6.
El didmetro de cada pilote es d = 0.3 m. El
subsuelo esta formado por una arcilla de
consistencia blanda, conc,’ =¢ =0, ¢' = ¢5' =
26° Kg=05 A =35 b;=1,p,=0,¢,= 14
kPa, ysa = 14 KN/m®. El nivel de agua freatica
(NAF) se encuentra a 2.5 m de profundidad.
Solucion

El perimetro de cada pilote es: @ = 0.94248
m

El area de cada pilote es: A, = 0.070686 m?



La carga ultima apreximada que toma cada
pilote es

Cs = 14(8.6)(0.94248) = 113.47 kN

Cp = 14(9)(0.070686) = 8.91 kN

Cy=Cs+ Cp=122.38 kN

El &rea neta de contactoes A=9 -
4(0.070686) = 8.717 m*

La carga unitaria en el contacto zapata-
terreno es

q(8.717) + 4(157 4) = 800 kN

q=19.5 =20 kN/m’ = 20 kPa

Friccién lateral

El esfuerzo cortante a lo largo del pilote es

Sa=CY+ Ky py {ec 33)
donde
sen ¢ cos ¢
c*=¢;—2c—— tan¢, (ec31)
1+ sen’d
1 - sen’)
Key=— tan ¢ (ec 32)
1+ sen’d

Sustituyendo valores

c“=0
1 — sen® 26°
Ke=—— tan26°=0.33
1 + sen® 26°
5, =0.33 p,

s; = 0.33{q + py)

| a capacidad de carga lateral del pilote es
Cs = o » (0.33q) dz + o » {0.33py") dz
C:=0.330qL+0.330 J; pw' dz

Ce= 0.33w Ay +0.330 Az {(a}
donde Ay = qal, A = |, pwo' dz

Observamos que A; y A, son las areas bajo
el diagrama de presion efectiva del suelo,
En la fig E-7 se muestra el diagrama de
presion vertical efectiva en el suelo.
Obtenemos A; = 232.2 kN/m, A, = 153 312
kN/m. Sustituyendo en la ec a

Cs= 0330 A+ 0330 A
Cs=0.33(0.9425)(232.2) +
0.33(0.9425)(153.312)
Cs=7222+4768=11990kN

La capacidad de carga por punta la
estimamos con la siguiente expresidn

Cpu = Ap (fo & N + T3 pus No) {ec 10}
Como la base del pilote se encuentra bajo el
NAF

Cpue = Ap (fo €' N + fy Pw' Ng)

donde

¢’ =0, Ng=17.87, para ¢ = 26°
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Cou = 0.070686(1.2)(62.654){17.87) = 85 kN
El peso del pilote es W, = 0.070686(8 6)(24)
=14.6 kN

Cada pilote toma C, = 119.9+495.0-14 6 =
200.3 kN

La presion en el contacto losa-terreno la
determinamos con el equilibrio de fuerzas
verticales

980 = g{8.717)+4(200.3)
q=205kPa=20kPa

(En este caso particular, la capacidad de
carga ultima del pilote para condiciones a
largo plazo es muy similar a la capacidad de
carga para condiciones a corto plazo. Si este
nc fuera el caso en otro problema, por
ensayo y error se tendria que determinar el

- nuevo valor de la presion q).

Calculo de los esfuerzos verticales a la mitad
de cada estrato, bajo el centro de la zapata
{punto A)

Usamos las ecuaciones 102, 110y 113.

En la ec 102, para carga uniforme

P =232.2(0.33)(0.9425) = 72.22 kN

Para carga aumentando linealmente

P =153.312(0.33)(0.9425) = 47.68 kN

En la tabla E-4 se muestran los esfuerzos
ocasionados por los pilotes.

En la tabla E-5 se exhiben los esfuerzos
producidos por |la presién en el contacto losa-
terreno, asi como la suma de los esfuerzos
por los pilotes y por |a losa.

El asentamiento a largo plazo de cada
estrato se calcula con la siguiente expresion

3 =gyzh,
donde
Poe t 02 )
Ez=1- (—,_H_)_”A
Pre

Poe = bG Pt + on'

La magnitud de la deformacidon de cada
gstrato se indica en la tabla E-5. Se obtiene
un asentamiento total a largo plazo de 7.1
cm.

Ciudad Universitaria, D F, febrero de 2006
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TABLA 1
MAGNITUDES DE LA ADHERENCIA EN PILOTES (Tomlinson, 1957)
Material del pilote | Consistenciadela| Cohesionc, Adherencia ¢,
arcilta
kPa kPa
Concreto y madera Blanda 0-40 0-35
Firme 40-80 35-45
Dura 80-150 45-70
Acero Blanda 0-40 0-30
Firme 40-80 30-40
Dura 80-150 -
TABLA E-1
CALCULO DE LA FRICCION NEGATIVA
Estrato Area tributaria Pvat Friccion negativa Pui
m’ kPa kN kPa
0 0 0]
1 3.181 35 15.62 30.090
2 4,648 47.570 56.44 35.428
3 5976 62.654 115 33 43 355

Los valores indicados corresponden a la base de cada estrato




TABLA E-2
INCREMENTOS DE ESFUERZO BAJO LA PUNTA DEL PILOTE
Punta del pilote Carga lateral P, | Carga lateral P, Sumas
Sub- z o S, G; Gr G, o g, o
estrato
m kPa kPa kPa KPa kPa kPa kPa kPa
1 11.95 3187 1100 21 -3 7 -1 3215 | 10986
2 12.05 2307 268 7 -1 2 0 2318 267
3 12.15 1488 35 4 -1 1 0 1493 34
4 12.25 967 -15 3 0 1 0 971 -15
TABLA E-3
MAGNITUDES DE LA DEFORMACION BAJO LA PUNTA DEL PILOTE
Subestrato Deformacion por Deformacion por Suma
cambio de volumen cambio de forma
1 0.00018 0.01483 0.01501
2 0.00012 0.01375 0.01388
3 0.00008 0.00713 0.00721
4 0.00006 0.00328 0.00334
TABLA E-4

INCREMENTOS DE ESFUERZO,OCASIONADOS PCR LOS PILOTES, BAJO EL
CENTRO DE LA ZAPATA

Carga uniforme Carga aumenta Suma 4
lineal Un pilote | pilotes
Estrato z K o, K, G o8 a3,
m kPa kPa kPa kPa
1 1 -0.2718 0.2654 0.0255 | -0.0164 | 0.2490 0.9960
2 3.5 -0.3993 0.3899 0.1786 | -0.1151 0.2748 1.0992
3 6.8 -0.5813 0.5677 | -0.3384 | 0.2182 0.7858 31432
4 10 -0.6034 0.5892 | -0.7707 | 0.4968 1.0860 4.3440
5 13.1 -0.2707 0.2644 | -03148 | 0.2030 0.4673 1.8682
L=86m, P, =7222kN, P, =4788kN, v'=0
{Pilfric)
TABLA E-5
ASENTAMIENTO BAJO EL CENTRO DE LA ZAPATA
Estrato | Esfuerzo losa Esfuerzo Esfuerzo Suma Asentamiento
pilotes pilotes punta esfuerzos
friccidn laterai
kPa kPa kiPa kPa m
1 17.2535 0.9959 -0 1157 18.1336 0.0402
2 5.3629 1.0992 -1.2159 5.2462 0.0122
3 1.7190 3.1433 -5.8368 -1.0745 -0.0023
4 0.8283 4.3440 7 0662 12.2386 (0.0145
5 0.4901 1.8693 27123 5.0717 0 0064
Suma 0.0709

Enlalosag=20kPa, B=L=3m
En la punta del pilote P=95 kN, L=86m

(Pilfric)

{Acimprof21,Pilotes 12, Acimproff)
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TABLA 7 N
Proposed average values of kgy for 16t X 1-ft square plates and long
1-ft wide strips, after Karl Terzaghi (1955)

Average k; values Range of k,y values
tons/ft? kgfem® tonsffi3 kg/em?

“Sand: loose 40 1.29 2060 0.64-1.92
medium 130 4,17 &0-300 1.92-9.62

dense 500 16.10 300-1000 9.62-32.1

Clay: stiff 15 2.41 50-100 - 1.6-3.21
very stiff 150 4 .82 100-200 3.21-6.42

hard 300 264 300 9.60

TR R
For dry sand multiply by 1.5 and lor subﬂitﬁ?;éd:squqby 0.6. Here ! ton = 2000 Ib,

o o T R
A N« DETIPTE- F- T
11 -l
R
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CMarrow T e
(b) .

Profile of distortion settlement of & uniform load en the'surface of a soil
mass. (o) Homogeneous elastic isotropic material, such as a aaturuted wlmy, )
homogencous e¢lastic material whose rigidity increasey with nonﬁnement "5uch as a
cohesiontess sand or gravel, { Sowievs, 19620

:

Flavera 7

{a) (h)

Contacl pressure on the base of a rigid foundation on the surface of a soul
mass.  (2) Homogenecous elnstic isotropic material, such as o saturated clay, (b)
homogeneous elastic material whose rigidity increases with confinement, such as a
cohesionless sand or gravel.  (Sowers, (942)
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Schematic rcprcsentation of force transmission
through soil. (a) Cross section through box filled with soit,
(b) Enlargement through portion of cross scction showing

forces at two of the contact points.
CL awmbe lj Whi‘l‘mﬁv\, \‘164)

Flgur A |

. Causes of relative motions among seil particles.‘
(a)y Motion of particles due to delormation of contacts. Solid
lines show surfaces of particies after ioading (the iower particle
was assumed not te move); dashed lines show surfaces before
loading. (b) Relative motion of particies due to bending of
platelike particles. (c) Relative motion of particles due to
interparticle sliding. { Lawbe y WL\;#...‘,\‘ (q 6‘!)

Collapse of an unstable array of particlcs. Elu
(Lawmbe y\whitman,469) _ RA 2

FlGgurRAa 3

Na Na N‘a Ca Ca
‘['II‘\'WI“"L]L /Fluid i Mp’.’/ f,ﬁ Clay particle J +4CaCly = +8NaCl
it L it 3 e
Mineral A -ll‘ - ]
A [Ty BT i M
pamcles\ﬁ‘ﬂ“r”- 'f-'] i ﬂ ,;Mﬂ’ ! Na Na Na e e
Ay

Ion exchange reaction.
-(a) (&) .
(Lawbe y Whitwen (269)

Fluid Alms surrounding very small sotl particles.
=) Before load. () Particles squeezed close together by load. Fleguma &
(Lawmbe y Whitwan, 1969)
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Comparison of stress-strain curves for three
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Sediment structures.” (a) Salt flocculation. ()]

Nonsalt fiocculation. (¢) Dispersion.
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Void Ratio

]

Elfectve stress, ¢’ Log Effective stress, log @

AB = lniat or virgin compression
BC = Rebound or sweiing
CD = Recompression

ay = Coellicent of compressibilily = - de/dg’ =-0.434C¢ /¢
m,, = Compressibiity = -a,/{1+8)
Ce = Compression index = - de /dlog & on compression

Cg = Swelling index =-de fdiog o' on swelling

Idealized void ratio-cficctive stress relationships for a compressible soil.

{Modchelt, 1493)
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DISENO Y VERIFICACION DE CARGA AXIAL DE PILOTES

Jorge E. Alva Hurtado "
Nilton Guillén Chavez @

RESUMEN

Se presenta en este articulo la metodologia utiizada para el disefio y verificaciéon de pilotes
en suelo fino, sometidos a carga axial. Ademas se presentan los resultados de un ensayo de
carga ejecutado y su interpretacion para determinar la carga admisible de los mismos. Los
pilotes disefiados y verificados corresponden a la cimentacion del Puente Killman, en
Cochabamba, Bolivia.

Para el diserio de los pilotes segun la metodologia propuesta, se requiere |a gjecucion de un
estudio geotécnico de cimentacion que incluye ensayos de penetracién estandar en el
campo y ensayos de clasificacién en el laboratorio. La capacidad Gftima de carga se ha
predicho mediante el empleo de férmulas empiricas, para luego determinar la capacidad
admisible en base a un factor de seguridad apropiado. '

La verificacion de la capacidad de carga de los pilotes se efectia mediante ensayos de
carga y formulas de hinca que se gjecutan en el campo. Adicionalmente en el disefio de los
pilotes hay que considerar el factor de eficiencia de grupo y el asentamiento.

INTRODUCCION

En este articulo se documenta la verificacion de [a carga axial de los pilotes existentes en
tos estribos este y oeste y la pila central del puente Killman, localizado en la ciudad de
Cochabamba, Bolivia. El estudio se ilevdé a cabo como parte de 1a tarea de la Asociacidn
PyV-GMI contratada por la Honorable Municipalidad de Cochabamba para supervisar la
construccidn de la obra (Alva Hurtado, 1992).

Se utilizaron los métodos de prediccion de carga axial basados en formulas empiricas que
utilizan resultados de ensayos de penetracién estandar. También se ejecutd un ensayo de
carga in-situ para determinar la capacidad de carga y asentamientc de los pilotes en el
estribo este. Se calculd la eficiencia del grupo de pilotes y se evalud el asentamiento
individual y del grupo de pilotes. En este articulo tan sélo se presenta el analisis de carga

(1) Profesor Principal y Director del CISMID, Facultad de Ingemeria Civil, Universidad Nacional de Ingenieria
(2) Asistente de Investigacion del CISMID-FIC-UNI

Ponencia presentada en el X Congreso Nacional de Ingenieria Civil, dei 21 al 24 de Noviembre de 1994, Lima, Pemi



axial de los pilotes individuales, considerando la prediccion de la carga Uitima y la carga de
disefio y su verificacion mediante un ensayo de carga.

ANTECEDENTES

De acuerdo a la informacién dispenible, en la cimentacion del puente Killman existian en los
estribos pi.]otes de concreto tipo Franki artesanal, con un diameiro de 0.45 m en el fuste, una
longitud de 10.70 m y un diametro en el bulbo no precisado. Se notaba en superficie la
existencia de 19 pilotes en cada estribo, 5 de los cuales eran verticales y el resto inclinados,
La superestructura del puente no habia side construida al iniciar el estudio de verificacion de
la cimentacion.

En la cimentacién de la pila central existian pilotes de concreto armado, prefabricados, que
habian sido hincados en el terreno. Estos pilotes tenian una seccion cuadrada de 0.30 m y
una longitud de 8.60 metros. Existen 39 de estos pilotes en fa cimentacion de [a pila central.
No se pudo inspeccionar estos pilotes ya que se encontraban en ¢l cauce del rio.

El puente Killman se encontraba en construccion con disefio terminado; sin embargo, la
Supervision decidio revisar el disefio, comenzando por las caracteristicas del terreno y la
capacidad de carga de los pilotes existentes. La solucion final fue redisefar el puente con
una estructura mas ligera, compatible con las cargas vy los asentamientos de los pilotes y
grupos de pilotes determinados en este estudio. La Figura 1 presenta la estructura original
del Puente Killman y su cimentacion, asi como las ubicaciones de los sondajes ordenados
por la Supervisién para verificar la cimentacion.

ESTUDIO GEOTECNICO DE CIMENTACION

Con el propdsito de verificar las caracteristicas de la cimentacion, se ordend la ejecucion de
tres sondajes con ensayos de penetracion estandar en las ubicaciones de los estribos este y
oeste y la pila central. Los trabajos fueron realizados por Méndez (1992) bajo la direccion de
la Supervisién. La Figura 2 presenta los resultados de los ensayos de clasificacidon y los
valores de N del ensayo de penefracidn estandar.

La estratigrafia en el area en estudio estd constituida por suelos finos. En el estribo este
existen capas alternadas de suelos limosos y arcillas, mientras que en la pila central y el
estribo oeste el suelo es mas uniforme, del tipo limosc de baja plasticidad. Los valores de N
aumentan con la profundidad hasta 20-25 golpes/pie a los 20 metros. El nivel fredtico es
superficial. Los sondajes se ejecutaron a rotacién con el empleo de lodo bentonitico.



PREDICCION DE LA CARGA ULTIMA

La prediccion de la carga ultima y de la carga admisible de los pilotes individuales se realizd
mediante el pregrama de camputo FEPC (Guillén, 1994), que incorpora los métodos de
Aoki-Velloso (1975), Decourt-Quaresma (1978), Velloso (1982) y Meyerhof (1976). El
programa requiere el conocimiento del perfil estratigrafico, los valores de N (golpes/pie) del
ensayo SPT con profundidad, ios parametros de los distintos meétodos involucrados, el tipe
de pilote y sus dimensiones. El manual de usuario del programa de computo y las férmulas
empiricas utilizadas se presentan en Alva Hurtado (1993).

La prediccion de la carga Ultima de los pilotes en los estribos ha considerado un pilote de
concreto tipo Franki artesanal, con un didmetro en el fuste de 0.45 m y diametro en la punta
variable. Se escogi6 el valor - de 0.60 m como el mas representativo. La longitud de los
pilotes en los estribos se estimé en 10.70 metros en base a la documentacidn existente. La
prediccion de la carga Gltima de los pilotes de la pila central ha considerado pilotes de
concreto hincados con una seccién cuadrada de 0.30 m y una longitud de 8.60 metros. La
prediccion de la capacidad admisible de los pilotes por carga axial considera un factor de
seguridad de 2.5 para todos los métodos, a excepcién de! método de Decourt-Quaresma,
que emplea un factor de seguridad de 1.3 para carga en el fuste y 4.0 para carga en la
punta. El método de Meyerhof realiza los calculos considerando o sin considerar la
correccidn de los valores de N por sobrecarga.

Con el proposito de comparar los resultados de los distintos métodos, se presenta en la
Tabla 1 los resultados de la prediceion de |a carga Gltima v la carga de disefio (FS = 2.5) de
los pilotes individuales del estribo este del puente Killman, en base al sondaje realizado en
dicha zona. Se aprecia que el método de Aoki-Velloso presenta el vaior mas bajo de la
carga de disefio para estas condiciones. Los pilotes del estribo oeste presentan valores
mayores de carga, ya que el subsuelo tiene una mayor resistencia segtin el sondaje
realizado en dicha zona. La prediccién de la capacidad de carga de los pilotes de la pila
central arrojd valores de disefio superiores a las 40 toneladas.

ENSAYO DE CARGA

Con el proposito de verificar la carga Ultima de los pilotes individuales del estribo este del
puente Killman, los cuales arrojaron un valor menor de carga de disefic que los del estribo
oeste, se ejecutd un ensayo de carga siguiendo la norma ASTM D-1143. El personal y los
equipos para la ejecucion del ensayo fueron de |a localidad. La supervisién e interpretacion
del ensayo fueron realizados por los autores.

La Figura 3 presenta la ubicacion de! pilote vertical ensayado y la ubicacion del sondaje
utilizado en la prediccion de la carga de disefio. La Figura 4 presenta los resultados del
ensayo de carga en el pilote ensayado, siguiendo el procedimiento de la norma ASTM. La
interpretacion de la carga dltima del ensayo de carga fue realizada siguiendo los métodos de
Davisson, Butler y Hoy, Fuller y Hoy y Vesic, que se documentan en Prakash y Sharma



{1980). El método de Davisson define Ia carga ultima como aquella que corresponde a un
asentamiento que excede la compresion elastica del pilote en x = 3.8 + D/120, donde D es el
diametro del pilote en mm. El método de Butler y Hoy define a la carga de rotura como el
punto de interseccion de dos rectas tangentes, la primera corresponde a la tangente a la
curva con una inclinacion de 0.05 pulg/ton y la segunda recta tangente es aquella paralela a
la linea de compresion elastica del pilote y tangente a la curva. El métode de Fuller y Hoy
indica que la carga de rotura corresponde al punto en la curva carga-asentamiento tangente
a una recta de inclinacion 0.05 pulg/ton. El método de Vesic establece un asentamiento de 1
pulgada que corresponde a la carga ultima.

La interpretacion grafica de estos métodos se presenta en la Figura 5 y los resultados en Ia
Tabla 2. Se aprecia que la carga de disefic considera un factor de seguridad de 2.0 si es
que se realiza el ensayo de carga. Los resultados de la aplicacion de los métodos de
Davisson y Butler y Hoy son similares, siendo inferiores a los valores de los métodos de
Fuller y Hoy y Vesic. Se concluye que los pilotes del estribo este tienen una carga individual
de disefio de 30 toneladas.

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

1. Para la prediccion de la carga axial de pilotes fue necesario realizar un estudio
geotécnico de cimentacion apropiado, de suficiente profundidad y con la ejecucién de
ensayos de penetracion estandar.

2. Existen variaciones en los valores de carga Gltima y carga de disefio de los pilotes
sometidos a carga axial, determinados en base a [as formulas empiricas. El método de
Aoki-Velloso presenta los valores mas bajos de capacidad de carga de los pilotes de los
estribos, mientras que el método de Meyerhof presenta los valores mas bajos para los
pilotes de la pila central. Se utilizd en la prediccion el método de Acki-Velloso.

3. El ensayo de carga realizado en un pilote del estribo este indica que puede considerarse
una carga de disefio de 30 toneladas, con un factor de seguridad de 2.0. La eficiencia de
grupo de los pilofes de los estribos este y cesle es de 1.0. El asentamiento del grupo de
pilotes de los estribos es de 12 mm.

4. La capacidad de carga de disefic de los pilotes de la pila central es de 30 toneladas,
considerando una eficiencia de grupo de 0.7 y un factor de seguridad de 2.5, ya que no
se efectud ensayo de carga en estos pilotes. El asentamiento del grupo de pilotes en la
pila central seria de 19 milimetros

5. Se recomendo redisenar el puente Killman, aligerando las cargas para que éstas sean
compatibles con las capacidades de carga y asentamiento de los pilotes de Ia
cimentacion existentes en la cimentacion.



6. Se recomienda el empleo de la metodologia descrita para el disefio de pilotes sometidos
a carga axial.
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TABLA 1 RESULTADOS DE PREDICCION DE LA CARGA ULTIMA DE PILOTES PUENTE KILLMAN
FRANKI ARTESANAL (¢ =045m ¢,=0.60m L=10.7 m}

Carga Ultima (toneladas)

F§=25

Método | Aoki-Veiloso | Decourt-Quaresma | P.P. Velloso | Meyerhof (SC)* | Meyerhof {CC)*
Sondaje .
Estribo Este 50.7 84.8 121.3 109.1 98.6
Carga Disefio {tuns) 203 33.9 48.5 437 KIR

SC = Sin Correccion
CC = Con Correccion

TABLA 2 RESULTADOS DE INTERPRETACION DE ENSAYOS DE CARGA EN PILOTES PUENTE KILLMAN
FRANKI ARTESANAL { = 0.45 m ¢, =0.60 m L = 10.7 m}

Carga Ultima (toneladas}

Método | Davisson Butler y Hoy Fuller y Hoy Vesic (p=1")
Pilote
Estribo Este 60 60.9 755 78
Carga Disefio {tons)
FS=20 30 305 37.8 39
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EVALUACION DE LA CAPACIDAD DE CARGA DINAMICA DE
PILOTES USANDO LA ECUACION DE ONDA

Autor :Ing. Enrique F. Lujan Silva Maestria en Ing. Geotécnica FIC, UNI
Asesor : Ph. D. Ing. Jorge E. Alva Hurtado Jefe seccion de Postgrado FIC, UNI
RESUMEN

Los impactos de hincado de pilotes es un método muy econdmico de instalacion del pilote, si
esta hecho correctamente. Sin embargo, ya sea el equipo equivocado de hincado, o una
eleccion pobre del tipo de pilote, condiciones geotécnicas del suelo pueden conducir hacia
una experiencia frustrante. En la actualidad se usa mas cominmente programas de computo
de ecuacion de onda, acompaiiada de informes de suelos, equipos de hincado de pilotes etc.

Segun sea la demanda del proyecto.

El presente estudio tiene como objetivo el andlisis de esfuerzos inducido por el efecto del
golpe del martillo al pilote en donde se utiliza la ecuacién de onda, que es una idealizacidon
mas real del conjunto martillo, amortiguador, pilote, suelo, en donde intervienen parametros
dejado de lado por las formulas dindmicas existente; presentar soluciones graficas de la
apiicacion de este meétodo, en el calculo de la capacidad de cafga dinamica del pilote,
tensiones maximas de compresion y de traccion en le material del pilote durante los golpes,
energia efectivamente trasferida para el pilotc, desplazamiento maximo del pilote durante el
golpe. Para ello se utiliza el Programa de cOdmputo de analisis Dinimico de Pilotes

GRLWEAP,

Este método consiste en instalar los sensores en le inicio de la hinca, y registrar los golpes
mientras el pilote va penetrando en el suelo. Ese tipo de ensayo obtiene informacion como
desempefio del sistema de hinca, riesgos de rotura, etc. La capacidad de carga de un pilote al
final de la hinca generalmente es diferente de aquella tras un periodo de reposo. Para
determinacién de la correcta capacidad de carga de largo plazo del pilote hincado, es

recomendable hacerse el ensayo en una rehinca, realizada algunos dias después del termino de

Gerencia XIV CONIC: ICG Instituto de la Construccion y Gerencia 1
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la hinca. El intervalo de tiempo entre el final de la hinca y la realizacidn del ensayo debera ser

el mayor posible, principalmente en suelos argilosos o que exhiban relajacion.

La aplicacion de este método es posible debido a la disponibilidad de Ensayos de Pruebas de
Carga de pilotes en diversos proyectos realizados ya sea en lima como en provincias del
interior del pais, proporcionados por Empresas Privadas de Instalacion de Pilotes y el

CISMID ~ FIC — UNL

1. INTRODUCCION

Como se ha discutido en los capitulos anteriores, las formulas dindmicas, junto con las
resistencias de hincado observadas, no rinden predicciones aceptablemente exactas de
capacidades reales del Pilote. Para la mayoriz de los ingenieros, el termino ecuacién de onda
se refiere a una ecuacion diferencial parcial. Sin embargo, para el especialista de
cimentaciones, significa una aproximacién completa a la representacion matematica de un
sistema que consiste de martillo, amortiguadores, casquete, pilote y suelo, y un programa de
computadora asociado para el cilculo conveniente de los movimientos y fuerzas en este

sistema después del impacto del cabezal.

La aproximacion desarrollada por E: A: L Smith (1960), y después de que la racionalidad de
la aproximacion habia sido reconocida, varios investigadores desarrollaron varios programas
de computo. Por ejemplo, el departamento de Texas de carreteras apoyo la investigacion en el
instituto de transporte de Texas (TTI) en un esfuerzo por reducir el dafio del pilote de
concreto que usa un método del analisis realista. FHWA patrocino el desarrollo de ambos los
TTI programa (el Hirsch et al. 1976) y los WEAP programan (Goble y Rausche, 1976). El
supported de FHWA el desarrollo de WEAP para obtener resultados del anélisis retrocedidos
por medidas asumidas los pilotes de la construccion durante la instalacion para una variedad
de modelos del martillo. El programa de WEAP se puso al dia varios tiempos bajo el
patrocinio de FHWA, la ultima vez (Goble Rausche Likin s y Socios, Inc., 1996).
GRLWEAP, se ha aceptado para el uso en los proyectos publicos por una variedad de

agencias (por ejemplo AASHTO, 1992, el Cuerpo de ejercito americano de Ingenieros, 1993),
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Departamentos Estatales de transporte, y el FHWA para los anilisis de la rutina. Sin embargo,

esto no debe traducirse como una promocion o endoso.

LLa aproximacion de la ecuacion de onda se ha sujetado a un gran numero de chequeos y

estudios de la correlacion.

2.- ANTECEDENTES:

La capacidad de pilote se refiere a la transferencia de carga de las fundaciones
profundas a las capas del suelo més profundas y mas resistentes, o asentamientos en
el limite de los suelos mas suaves. La fundacién trabaja bien hasta que por el efecto de
alguna carga muy alta los asentamientos son excesivos o la fundacion se hunde
lentamente en el suelo.

La determinacion de la capacidad de un pilote es muy compleja por varias razones.
Primero, el hincamiento de pilotes causa cambios permanentes y temporales en la
resistencia del suelo. Por lo tanto, las pruebas de la capacidad de soporte de un pilote
no ofrecen ningun resultado, al menos que haya habido algin tiempo de espera (dias o
semanas) después de la instalacién. Segundo, micntras que las pruebas de los
materiales se hacen en toda su extension.

Tercero, las cargas aplicadas inducen desplazamientos. Si una carga mas pesada es
aplicada en un segundo ciclo, la curva carga-movimiento, seguird aproximadamente la
curva anterior, hasta que sean aplicadas cargas mas pesadas y desplazamientos
mayores.

Finalmente, un pilote probado estd a la falla todavia se puede utilizar si la falla se
atribuye al suelo, como generalmente sucede. Realmente, cuando un pilote se desplaza
por el efecto de los impactos durante el hincamiento, cada golpe del martillo
constituye una “prueba a la falla”. ;Cémo se ejecutan las pruebas de carga?' En una

prucba de carga sostenida, un incremento de carga axial de alrededor dei 25% de la
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carga de disefio es aplicada y mantenida por un tiempo prolongado hasta que el
desplazamiento viene a ser menor que una tasa especifica. La duracion de la prueba se
mide en dias, por lo cual los costos son altos y la posibilidad de error en la prueba
aumenta. La prueba de carga rapida mds moderna se aplica a los incrementos de carga
estdtica de 10 al 15 % de la carga de disefio y se mantienen por intervalos breves. Esta
prueba a menudo se completa en menos de dos horas.

En resumen, la aplicacion de cargas estaticas y su interpretacion requiere (1) una
medicion exacta de carga y desplazamiento, (2) una tasa de carga apropiada a las
condiciones del suelo para evitar los efectos de la tasa o para incluir los efectos del
escurrimiento pldstico, (3) un criterio de falla apropiado, (4) suficiente tiempo de
espera después de instalar los pilotes para inclutr los cambios de resistencia causados
por el hincamiento, y (5) un sistema de disefio e instalacion de la carga de reaccion

para evitar su influencia en la capacidad del pilote.

3.- ENSAYO DINAMICO DE PILOTES

2.1. Ensavo Dinamico de Pilotes:

3
1

. ENSAYO DINAMICO DE PILOTES

.-. También conocido como prueba de carga dindmica, ¢l Ensayo Dindamico objetiva

principalmente determinar la capacidad de ruptura de la interaccion entre el pilote y el

suelo, para esfuerzos estaticos axiales. El difiere de las tradicionales pruebas de carga

estaticas por el hecho de que la carga es aplicada dinamicamente, a través de golpes de

un sistema de percusion adecuado. La medicidn se hace por medio de la instalacion de

sensores en el fuste, en una seccion situada por lo menos dos veces el didmetro del pilote

Gerencia
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abajo de su cabeza, Las sefiales de los sensores son enviadas por cable al equipo PDA,

donde son almacenadas y procesadas.

2.~ Son usados dos pares de sensores como los mostrados al lado. El sensor de la derecha
es un transductor de deformacion especifica, que genera una tensidn proporcional a la
deformacion sufrida por el material del pilote durante el golpe. El sensor de la izquierda
es un acelerémetro, que genera una tensién proporcional a la aceleracién de las particulas

del pilote.

3.1. Ensayo Dinimico en Pilotes Hincados:

1. Existen dos maneras bésicas de hacer ¢! Ensayo Dindmico en pilotes hincados:

1. Es posible instalar los sensores en el inicio de la hinca, y registrar los golpes
mientras ¢l pilote va penetrando en el suelo. Ese tipo de ensayo visa obtener
informaciones come desempefio del sistemna de hinca, riesgos de rotura, etc. La
capacidad de carga de un pilote al final de la hinca generalmente es diferente
de aquella tras un periodo de reposo, debido a fenomenos comeo disipacion de
poro-presion, relajacion, etc. Por lo tanto, la capacidad medida al final de la
hinca no puede ser comparada directamente con el resultado de una prueba

estatica.

2. Para determinacion de la correcta capacidad de carga de largo plazo del pilote
hincado, es recomendable hacerse el ensayo en una rehinca, realizada algunos
dias después del término de la hinca. El intervalo de tiempo entre el final de la
hinca y la realizacion del ensayo debera ser el mayor posible, principalmente
en suelos argilosos o gue exhiban relajacion. El martillo es repuesto sobre el
pilote, los sensores son instalados y enseguida se aplican algunos pocos golpes.
Cuando es posible controlar ia altura de caida del martillo, es usual empezarse
con una alwra baja, y ir aumentando gradualmente la energia aplicada, hasta
que se verifique la ruptura del suelo, o cuando el PDA indicar tensiones que
pongan en riesgo la integridad del material del pilote. La ruptura del suelo
generalmente se caracteriza cuando la resistencia deja de aumentar (0 a veces

hasta disminuye) con el aumento de la altura de caida
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En pilotes moldados "in situ", es recomendable hacer una preparacion previa, el que
consiste en la ejecucion de un cabezal de hormigén para recibir los impactos. Los
sensores deben ser instalados preferentemente en el fuste del pilote, y no en el

cabezal.

3.2. Ensayo Dinamico — Capacidad de Carga Estitica.

El Ensayo Dindmico lleva en consideracién que el desplazamiento rapido del pilote en
un medio viscoso como el suelo produce una resistencia estatica y una dinamica. Esa
ultima es restada de la resistencia total medida, siendo siempre informado apenas el valor

de la resistencia estatica.

Es necesario apenas tener cautela en el caso de pilotes con inyeccion bajo presion, donde

grandes e imprevisibles variaciones de area de seccion son posibles.

Es importante usar un martillo capaz de aplicar una energia que movilice lo maximo
posible de la resistencia disponible del suelo. Es comén un martillo ser capaz de hincar
un pilote, pero no poseer energia suficiente para movilizar toda la resistencia, pasados
algunos dias del término de la hinca. En el caso de disponerse de martillo de caida libre,
puede aumentarse la altura de caida, hasta cierto [imite. Para pilotes moldados "in loco",
se sugiere el uso de una masa con peso equivalente a de 1 % a 1,5% de la carga de

ruptura que se desea medir.

El Ensayo Dinamico es de ejecucion mucho mas rapida que las pruebas estdticas, y tiene
un costo mas bajo y practicamente independiente de la carga que se va a medir. Tiene
también la ventaja de causar poco trastorno a la obra, una vez que no exige la parada de
equipamientos al rededor del pilote bajo prueba. Es natural, por lo tanto, que haya interés
en remplazar las pruebas estdticas por Ensayos Dinamicos. En el caso mas comun, si se
desea apenas confirmar si los pilotes atienden a los requisitos de proyecto, el Ensayo
Dinamico solo puede ser suficiente. Caso por algiin motivo se desee determinar la real
carga de ruptura de un pilote, serd necesario efectuar una prueba de carga estatica,
necesariamente llevada hasta la ruptura (v no extrapolada, caso en que tendra el mismo

valor que el Ensayo Dindamico).
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4. PRUEBAS INTEGRALES DE P11 OTES:

El método PIT de baja deformacion, utiliza la propagacion de onda unidimensional. Un
pequefio martillo de mano golpea la parte superior del tronco del pilote, y un acelerometro

mide el movirmiento consiguiente de la parte superior del tronco.

La evaluacion de la integridad de los pilotes también se puede hacer usando el método de
alta deformacidn con el Pile Driving Anayzer (PDA). La fuerza y la velocidad del pilote se
miden durante el impacto del martillo de hincar pilotes o del gran peso de caida libre.
Aunque este método de prueba a menudo da mejores resultados de evaluacion de integridad
definida que el método PIT de baja deformacién, requiere un equipo mas grande y mds

costoso y por consiguiente cuesta mucho mas hacer ia prueba.

CSL (Cross Sonic Logger) requiere la instalacion de tubos dentro del tronco del pilote antes
de vaciar el concreto. Después de que el concreto se ha endurecido, un transmisor de
pulsacion y un recibidor son bajados dentro de los tubos cercanos. El tiempo de llegada y la
magnitud de la onda recibida, son una medida de la calidad y de la homogeneidad del

concreto. Las medidas se hacen tipicamente a intervalos de 1 ¢ 2 pulgadas.

El registrador Pile Installation Recorder para pilotes Augercast (o CFA), llamados PIR-A,
ayuda a prevenir problemas antes de que sucedan. Registra la lechada de cemento o el

concreto bombeado contra la profundidad, la cual, de acuerdo con el Deep Foundations

Institute, es el pardmetro mds importante para una buena integridad de pilote vaciado con *

barrena.

5. GRLWEAP

GRLWEAP es un programa de puro andlisis para la prediccion de las tenstones del pilote y
el conteo de golpes de un pilote realizado por un martillo de impacto. GRLWEAP fue
disefiado para producir buenas simulaciones del comportamiento de un martillo y un pilote.
Para predicciones exactas, un buen conocimiento de los dos, la resistencia estdtica y
dinamica que difieren el comportamiento, deberian existir. Sin embargo, varios
investigadores han recomendado que el modelo humedecido, originalmente propuesto por

Smuth, se cambie a un exponencial o a otra ley mas compleja,
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a. Introduccion

El analisis del manejo del irﬁpacto del pilote por si mismo, Hamado “indique la técnica de
la ecuacion”, ha llegado a ser bien aceptada en muchos paises. En general, la aproximacion
produce satisfactoriamente las predicciones de estrés y, combinado con los conteos del
golpe de rechoques, las predicciones de capacidad productivas son bastante exactas.

Aunque, el buen progreso hacia las predicciones mejoradas han sido hechas desde el
concepto original que fue propuesto por (Smith 1960}, dos principales fuentes de error
permanecen: El primero es el desarrollo de un martillo desconocido, vy el segundo es el
comportamiento dinamico desconocida del suelo. La primera fuente de error solo puede ser
eliminada por dimensiones, ¢l modelo dindmico del suelo puede ademas ser mejorado bien
por el buen humedecimiento correlacionado y parametros de estremecimiento o por un

modelo de suelo mas realista.

El programa GRLWEAP cominmente usado esta basado en el programa WEAP presentado
anteriormente (Goble, Rausche 1976) y ofrece varias opciones para los cdlculos de

humedecimiento del suelo.
b. Términos basicos y relaciones
Las siguientes definiciones son propuestas para evitar terminologia confusa.

1. Resistencia estatica del suelo, R;, es una funcion del desplazamiento relativo del
pilote, del suelo y estd aun asi asumida para que estén presentes ambas partes durante
la carga estatica y dinamica. Mientras R, es una funcion de desplazamiento y aun asi
varia con el tiempo, la relacion R, por ejemplo, la resistencia tltima estatica del suelo

es una constante (-R, <R, <R,)

2. La resistencia humedecida, Ry, es esa porcion de la resistencia del suelo que no esta
presente durante las aplicaciones de carga estatica. Dicha aplicacidn varia en tiempo y

es cominmente confundida para ser relacionada con la capacidad del pilote.
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3. La resistencia total, R, es ademas frecuentemente llamada la resistencia dindmica.
Dicha resistencia es la suma de la estatica y resistencia humedecida. Seguro, sobre
cargas estdticas, la resistencia humedecida es cero y la resistencia total luego es igual a

la resistencia estatica.
4. La capa del desliz es una zona en que la interfase de tierra del pilote donde uno

cominmente espera el movimiento relativo a ocurrir entre el muro de! pilote y la masa

de suelo.

6. CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

6.1 El principal objetivo del Ensayo Dindmico es obtener la capacidad de ruptura del
suelo. Sin embargo, paralelamente muchos otros datos pueden ser obtenidos por el
ensayo. Algunos de los mas importantes son y que son determinados a través del

Programa de Computo GRLWEAP son:

6.1.1 Tensiones maximas de compresién y de traccion en ¢l material del pilote

durante los golpes.
6.1.2. Nivel de flexién sufrido por el pilote durante el golpe.

6.1.3 Informaciones sobre la integridad del pilote, incluso la localizacién de

eventual dafio y estimativa de su intensidad.

6.1.3. Energia efectivamente trasferida para el pilote, permitiendo estimar la

eficiencia del sistema de hinca.
6.1.4 Desplazamiento maxiino del pilote durante el golpe.

6.1.5 Velocidad de aplicacion de los golpes y estimativa de altura de caida para

martillos Diesel simple accion.

6.2 Es importante usar un martillo capaz de aplicar una energia que movilice lo maximo
posible de la resistencia disponible del suelo. Es comtn un martillo ser capaz de
hincar un pilote, pero no poseer energia suficiente para movilizar toda la resistencia,

pasados algunos dias del término de la hinca. En el caso de disponerse de martillo de
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caida libre, puede aumentarse la altura de caida, hasta cierto limite. Para pilotes
moldados "in loco", se sugiere el uso de una masa con peso equivalente ade 1 % a

1,5% de la carga de ruptura que se desea medir.

6.3 En suelos con bcaracteristicas poco comunes o desconocidas, es siempre aconsejable
hacerse por lo menos una prueba estatica de verificacion, para comprobar si la
metodologia adoptada para los Ensayos Dinamicos esta correcta. Es el caso por
¢jemplo de suelos que presentan relajacién, donde el Ensayo Dinamico debe hacerse
preferentemente bastante tiempo después de la hinca de los pilotes, y la capacidad

determinada a través de un primer golpe de alta energia
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Cimentaciones profundas
Pilas y cilindros
Definicion

En la ingenieria de cimentaciones el termino pila tiene dos significados
diferentes. De acuerdo con uno de sus usos la pila es un miembro
estructural subterraneo que tiene Ia funciéon que cumple una zapata, es
decir transmitir las cargas que soporta al suelo. Sin embargo, en
contraste con una zapata, la relacién de la profundidad de la
cimentacion con respecto a la base de las pilas es por lo general
mayor que cuatro, mientras que para las zapatas, esta relacién es
menor que la unidad.

De acuerdo con su segundo uso, una pila es el apoyo, ya sea de
concreto o de mamposteria para |la superestructura de un puente.
Puede considerarse a la pila en si misma, como una estructura que a
su vez debe estar apoyada.sobre una cimentacioén adecuada. La base
de una pila puede descansar directamente sobre un estrato firme o
puede estar apoyada sobre una serie de pilotes. Los cuerpos de pila
situados en los extremos de un puente reciben el nombre de estribos.

Las dimensiones del cuerpo de una pila estan restringidas entre otras
cosas por la magnitud de las reacciones de lo apoyos, la distancia
para la dilatacion de la superestructura y la distancia entre armaduras
y trabes. Hay varios tipos de pilas: las ilenas de usan regularmente en
puentes ferroviarios, las dobles de adaptan muy bien a puentes
carreteros y las pilas T suelen usarse para librar claros sobre vias de
ferrocarril o carreteras.

Eleccion del tipo de puente y pila

Entre todas las soluciones posibles, ;como ha de elegirse el mejor
proyecto de puente para un caso particular? En la practica el
planteamiento del proyecto de los cimientos -pilas y estribos- y de la
superestructura constituye un problema general en el que cada parte
esta influenciada y depende de cierta forma por las otras.

En primer lugar el puente ha de tener cierta capacidad y resistencia



para satisfacer el trafico que transita, ademas debera de ser la mas
apropiada, econémica, factible para su construccion y tendra que
satisfacer ciertas caracteristicas estéticas y de vida util.

Entre las cosas mas importantes que deben tomarse en cuenta para la
eleccidn de las caracteristicas basicas de la estructura y cimentacion
de un puente, figuran las siguientes :

1. Los grandes claros horizontales y verticales necesarios para la
navegacion (cuando el puente cruza un brazo de mar o rio) pueden
afectar el planteamiento del proyecto de tal manera que Unicamente
son factibles las estructuras de tramos largos y altos.

2. Es posible que se requiera una estructura de gran alturay con
trafico continuo, por lo que es conveniente utilizar algunos puntos altos
de cimentacion y de tramos altos.

3. Los accesos largos y elevados pueden resultar mucho mas
costosos que es posibie que convenga mas una estructura de un nivel
mas bajo y un tramo o tramos mdviles.

4. Los puentes de tablero superior proporcionan una mejor vista del
paisaje que los de tablero inferior, especialmente en los puentes
carreteros de manera que, si los claros verticales no son importantes
para tramos de igual longitud, los arcos y /o vigas rectas de los
puentes de tablero superior resultan mas economicas que las de
tablero inferior ademas, se requieren pilas mas pequefas.

5. Debe tomarse en cuenta la eleccion del material para la
construccidn, ya sea concreto o acero, ya que cada uno, ademas del
costo, es particularmente apto para ciertos tipos de estructura.

6. La topografia del terreno influye claramente en el disefio de la
cimentacion y en algunos casos puede ser de utilidad en la
construccion de la misma.

7. La cantidad de fondos disponibles para el proyecto, si bien puede
condicionar muchas de las acciones del ingeniero, no es una excusa
para que se deje de lado |la seguridad de la obra, antes, durante y
después de su construccion.

8. El tipo de trafico también puede ser una limitante en el disefio de la
estructura, por ejemplo un puente ferroviario requiere de una
esfructura rigida, de manera que es mas aconsejable el empleo de
vigas robustas y pilas adecuadas.

9. Las preferencias personales del propietario, del arquitecto y las del
propio ingeniero pueden tener gran importancia al hacer la eleccién.



Es importante mencionar que, para estimar las cargas que han de
utilizarse en el analisis preliminar de las pilas y estribos deberan
considerarse basicamente tres tipos de cargas :

- Cargas muertas o peso propio de la estructura.

- Cargas vivas o variables, como son el paso de los vehiculos a ciertas
horas. ,

- Cargas accidentales, como las fuerzas sismicas, de viento, oleaje y
nieve.

- Cargas imprevistas como impactos y explosiones.

Hay pilas huecas, macizas, dobles y de variadas formas, todas ellas
segun las necesidades del constructor sin embargo, la eleccidén de una
u otra forma de pila trae consigo ciertos problemas constructivos,
sobre todo si se van a utilizar en puentes maritimos, pues el oleaje
intenso, las mareas y la sola presencia del agua son obstaculos
dificiles de superar y en ocasiones es necesario utilizar equipo
especializado para la excavacion e hinca de ciertos tipos de pilas.

Métodos de construccion

Existen dos grandes grupos para la construccion de pilas: las pilas
ademadas o estibadas y las pilas de cajén.

Las pilas estibadas se construyen cavando un pozo hasta el nivel de
desplante de la cimentacion y se construye la pila dentro del mismo.
Las paredes del pozo excavado deben ademarse para evitar que se
derrumben al construir la pila, pueden estibarse con forros metalicos
cilindricos o bien tablestacas. La perforacion puede hacerse de varias
formas, como por ejemplo utilizando un liquido espeso en vez de
ademe (lodo bentonitico) o bien por medio de maqguinaria y, en caso
de que la pila deba colocarse sobre la superficie del mar, puede
usarse una ataguia que sirva de proteccidn -esto es que contenga el
agua alrededor de la excavaciéon- mientras se construye la pila.

Por otro lado, las pilas también pueden construirse utilizando cajones,
esto es cajas o cilindros que se hincan hasta cierta profundidad y
sirven como cimbra de la pila y forro exterior cuando ésta queda
terminada. El material dentro del cajon puede extraerse a mano o bien
por dragado, también puede inyectarse aire comprimido en el extremo



inferior del cajon formando una camara hermética lo que facilita la
limpieza de! fondo de la excavacion sin embargo, este procedimiento
conocido como método del aire comprimido puede tener riesgos para
la salud de los trabajadores.

Cuando debe trabajarse en suelos con alto contenido de arcillas con
poca presencia de agua puede utilizarse el método Chicago, que es
similar al método de ademado. En éste método los ademes son de
forma circular y se pueden hacer de madera o binen de metal, cuando
se ha alcanzado cierta profundidad puede colocarse otro forro o
ademe del mismo material hasta alcanzar la profundidad de desplante,
cuando se ha llegado a este punto puede ampliarse el fondo excavado
o acampanarse con el fin de aumentar el area de apoyo de la pila. Los
ademes sirven como cimbra al llenar la perforacidn de concreto.
Algunos tipos de pilas se muestran en la figura 8.

Pilotes
Definicion

Los pilotes son miembros estructurales con un area de seccion
transversal pequefia en comparacion con su longitud. Se hincan en el
suelo a base de golpes generados por maquinaria especializada, en
grupos o en filas, conteniendo cada uno el suficiente nimero de pilotes
para soportar la carga de una sola columna o muro.

Funcién de lo pilotes

,
Fundamentalmente los pilotes son parte de la infraestructura y pueden
utilizarse para transmitirlas cargas de la superestructura y las del resto
de fa infraestructura a través de estratos se suelos flojos e
inconsistentes, agua o aire hasta estratos cuya capacidad de carga
sea capas de soportar dichas cargas. Evidentemente los pilotes se
utilizan cuando las condiciones del suelo no son adecuadas para el
empleo de zapatas o losas de cimentacidén o cuando la construcciéon
de estas en los lugares dispuestos para su emplazamiento son
inadecuadas, antiecondmicas o bien no viables. Por consiguiente los
pilotes van generalmente asociados con problemas dificiles de
cimentacién y con las condiciones peligrosas del sueio. Sin embargo,
esto no significa que las cimentaciones sobre pilotes sean peligrosas,



es una advertencia para los inexpertos e imprudentes, particularmente
para los propietarios y constructores. El planteamiento de una
cimentacién con pilotes -y frecuentemente la realizacion de ésta-
requiere obtener todos los datos que puedan conseguirse de un modo
razonable sobre las caracteristicas del suelo sobre el que se va a
cimentar, estudiar y comprobar las posibles soluciones para la
cimentacion, eliminar hasta donde sea posible, toda incertidumbre que
pueda evitarse y respetar el sano criterio profesional de la ingenieria.

Tipos de pilotes -

Los pilotes se construyen en una gran variedad de materiales, longitud
y forma de su seccidn, y que se adaptan a diversas necesidades de
carga, colocacién y economia. Entre algunos de los mas comunes
tenemos :

1. Pilotes de madera: Son el tipo de pilote mas antiguo, ya desde la
época del Imperio Romano se utilizaban. Proporcionan una
cimentacidn segura y econdémica con ciertas restricciones, su longitud
esta limitada por la altura de los arboles disponibles. No pueden
resistir esfuerzos debidos a un fuerte hincado ya que pueden
romperse faciimente, sobre todo cuando se penetran estratos muy
resistentes.

2. Pilotes de concreto: Son de fos mas usados en la actualidad, los
hay de seccion circular, cuadrada y octagonal y en tamafios de 8, 10y
12 metros. Pueden dividirse en dos categorias: colados en el lugar -in
situ- y precolados. Los colados en el jugar pueden ser con o sin
ademe. Los precolados pueden ser también preesforzados con el fin
de reducir las grietas que se forman por el manejo € hincado ademas
de que proporciona resistencia a los esfuerzos de flexién. Todos los
pilotes de concreto son reforzados con acero apara evitar que sufran
danos durante su transportacion y colocacion.

3. Pilotes de acero: Los tubos de acero se utilizan mucho como pilotes
y usualmente se llena de concreto después de hincados, y si el
hincado es violento es posible utilizar perfiles | 0 H de acero. Estos
pilotes estan sujetos a corrosion, aunque el deterioro no es
significativo aunque si se hincan bajo el mar, la accién de las sales
puede ser importante.

Ventajas y desventajas



Algunas de las desventajas que presentan los pilotes son:

- La dificultad de aumentar o reducir su longitud en caso de que ésta
no sea bien estimada.

- Es dificil saber a simple vista cuando un pilote ha faltado, ya que no
es necesario que el pilote desaparezca en las profundidades
subterraneas ni tampoco que se rompa o dable.

- Si un pilote es colocado en un lugar equivocado, ya no es posible su
extraccion para reutilizarlo.

Algunas de las ventajas en el uso de pilotes son:

- Resultan convenientes cuando las condiciones del suelo no son
favorables para la utilizacion de otro tipo ce cimentaciones.

- Proporcionan buenas soluciones para la distribucion de cargas en el
subsuelo ya que pueden trabajar individualmente o en grupos de
pilotes.

Funcionamiento general de un pilote bajo carga

Un pilote puede hincarse dentro de un estrato profundo de suelo
granular u cohesivo, cuando se carga un pilote con una carga vertical
P aplicada sobre el cabezal del mismo, éste tiende a penetrar mas
dentro del suelo, lo que genera un cierto comportamiento bajo carga.
Los pilotes se pueden clasificar cono pilotes de punta y pilotes de
friccion. Un pilote de punta obtiene casi toda su capacidad de carga de
la roca o estrato de suelo que esta cerca de la punta y muy poca del
suelo que rodea su fuste. Por otra parte, un pilote de friccion adquiere
su capacidad de carga principalmente dei suelo que lo rodea, ya que
se generan fuerzas friccionantes y cohesivas que le ayudan a soportar
la carga, ya que el suelo que esta cerca de la punta soporta un
porcentaje muy pequefio de la carga del pilote.

Hay pilotes de varias formas de seccidn, como ya se habia
mencionado, asi como también hay pilotes cuyo tamafio de seccion
cambia con la longitud del mismo y son lo pilotes cdnicos, éstos tienen
una gran ventaja ya que al hincarse una parte de fa carga es
soportada por la punta del pilote mientras el resto de la carga es
soportada por las fuerzas cohesivas y de friccién que hay entre el fuste



del pilote y el suelo que lo rodea.

Como se dijo anteriormente, los pilotes también pueden trabajar en
conjunto, Si los pilotes son de punta cada uno trabajara como un pilar
y descargara directamente sobre el suelo 0 roca; silos pilotes son de
igual tamanio, seccidn, inclinacién y penetracion, puede suponerse
hasta cierto punto que cada uno soportara la misma carga.

Eleccidn del tipo de pilote

La manera de elegir un determinado tipo de pilote se basa en las
condiciones del subsuelo, las caracteristicas de hincado del pilote, el
comportamiento esperado de la cimentacion y la economia; éste
ultimo aspecto debe basarse en el costo total de la cimentacién y no
Unicamente en ele costo de los pilotes.

Tipos de cargas en pilotes

La mayoria de las estructuras estan sometidas a un conjunto de
cargas combinadas y no Unicamente a cargas verticales o laterales,
por esta razon las cimentaciones deben ser capaces de soportar
momentos. Debajo de estructuras como muros de compuertas, muros
de sostenimiento y edificios ordinarios se producen fuerzas verticales
hacia abajo causadas por el peso de la estructura y que suelen ser
mucho mayores que las fuerzas hacia arriba producidas por los
momentos provocados por las cargas laterales. Por otro lado, los
pilotes situados del lado de sotavento de las torres altas de acero o
depésitos para almacenar gas del tipo de pistdén, puede considerarse
gue producen una reaccién que contrarresta las fuerzas verticales
hacia arriba. '

Cuando deben transmitirse al subsuelo fuerzas laterales por medio de
un a cimentacién piloteada, es importante el decidir si se deben hincar
algunos pilotes inclinados. Esta decisidn debe basarse en la capacidad
de los pilotes para soportar cargas laterales. Cuando las cargas
laterales por pilote exceden a la carga vertical gue puede soportar un
pilote vertical, es necesario utilizar pilotes tanto verticales como
inclinados. Los pilotes inclinados se usan comunmente en los estribos
y pilas de puentes, en los muros de contencidn y para proporcionar
estabilidad a olas filas transversales de pilotes.



Cuando se usan pilotes verticales e inclinados, y si estan hincados a la
misma profundidad y trabajan por punta, se puede suponer que la
capacidad de carga axial de cada uno de ellos es la misma; cuando
los pilotes son de friccidon puede hacerse la misma suposicién bajo las
mismas condiciones.

Conclusiones

En la elaboracion de este trabajo se han tratado de visualizar a
grandes rasgos [os distintos tipos de cimentacion que existen y se
utilizan comunmente, sus ventajas y desventajas. La eleccién de
alguno de alguna de estas cimentaciones o combinacion de ellas
dependera en parte de lo complejo del problema de cimentacion a
resolver, del tipo de suelo en que se trabaje, de los recursos -
humanos, tecnolégicos, economicos, etc.- con los que se cuente y de
la experiencia y criterio del constructor, quien debe anteponer sobre
todo, la seguridad y buen funcionamiento de [a cimentacion.
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El método mas seguro para determinar la capacidad de carga de un
pilote, para la mayoria de los lugares, es la prueba de carga. Los
ensayos de carga se hacen para determinar la carga maxima de falla
de un pilote o grupo de pilotes o para determinar si un pilote o grupo
de pilotes es capaz de soportar una carga sin asentamtento eXCesivo 0
continuo.

l.a capacidad de carga en todos los pilotes, excepto los hincados
hasta la roca, no alcanza su valor maximo hasta después de un
periodo de reposo. Los resultados de los ensayos de carga no son una
buena indicacién del funcionamiento de los pilotes, a menos que se
hagan despues de un periodo de ajustes. En el caso de pilotes
hincados en suelo permeable este periodo es de dos o tres dias, pero
para pilotes rodeados total o parcialmente por limo o arcilla, puede ser
de mas de un mes.

Los ensayos de carga se pueden hacer construyendo una plataforma
o cajon en la cabeza del pilote o grupo de pilotes, en la cual se coloca
la carga, que puede ser arena, hierro, bloques de concreto o agua.
Para hacer un ensayo mas seguro y mas faciimente controlable, se
usan, para aplicar la carga, gatos hidraulicos de gran capacidad
cuidadosamente calibrados. La reaccidn del gato sera tomada por una
plataforma cargada o por una viga conectada a pilotes que trabajaran
a traccion. Una ventaja adicional del uso de gatos es gue la carga
sobre el pilote se puede variar rapidamente a bajos costos. Los
asentamientos se miden con un nivel de precision o, preferiblemente,
con un micrémetro montado en un soporte independiente.
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Las cargas se aplican en incrementos gue sean un quinto o un cuarto
de la carga del pilote que se haya fijado para el proyecto, hasta que se
produzca la falla o se alcance una carga iguai a dos veces la fljada
para el proyecto; la carga se reduce despues a cero, por decrementos.
Cada asentamiento a intervalos regulares, hasta que su velocidad sea
menor que 0.013 mm por hora. Posteriormente se dibuja la curva de
asentamientos finales-carga, similar a la de la prueba de carga en

placa.

Se ha propuesto muchos criterios diferentes para fijar la carga
admisible o de trabajo, pero el mejor es el mismo que se emplea para
cualguier otro tipo de cimentacién: la carga con un factor de seguridad
adecuado (1.5 a 2 cuando se ha hecho ensayo de carga) o la carga
aue produce el mavor asentamiento total permisible, cualguiera aue




sed menof.
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El asentamiento de un pilote aislado proviene del acortamiento elastico
del fuste del pilote y, en parte, de la distorsion del suelo alrededor del
pilote. Como mejor se determinan estos efectos es por el ensayo de
carga. k| asentamiento se puede determinar por un analisis estatico de
la resistencia del pilote, calculando el acortamiento elastico de cada
seccion del fuste del pilote, teniendo en cuenta fa porcion de la carga
total que queda en esa seccidn.

El mayor asentamiento en todos los pilotes, excepto los que se apoyan
en roca, proviene de la consaolidacién del suelo subyacente por los
esfuerzos que desarrolia el grupo de pilotes.

Los pilotes en fraccion se pueden analizar por el metodo estatico (sin
considerar la resistencia por la punta) o por pruebas de carga en
traccién. La resistencia a traccion de los pilotes con ensanchamiento
en la punta se puede determinar mejor por ensayos de carga.
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Como corrientemente debajo de las cimentaciones los pilotes se
colocan en grupo, relativamente con poca separacion entre ellos, es
necesario considerar la accion del grupo de pilotes. Esto es
esencialmente importante cuando se usan pilotes de pura "friccion” y
cuando los suelos subyacentes al estrato resistente, en que
descansan las puntas de los pilotes resistentes por la punta, son mas
compressbles

lzquierda, se tienen pilotes verticales, luego pilotes verticales e
inclinados, y por ultimo pilotes verticales e inclinados de forma

simétrica.
Pilotes inclinados
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La capacidad de carga del grupo de pilotes se calcula suponiendo que
el grupo de pilotes forma una cimentacidn gigantesca, cuya base esta
al nivel de las puntas de los pilotes y cuyo ancho y largo son el ancho
v largo del grupo de pilotes. La capacidad del arupo es la suma de la




capacidad de carga de la base de la "cimentacion”, mas la resistencia
a esfuerzo cortante a lo largo de las caras verticales del grupo que
forma la "cimentacion”.

L.a capacidad de carga del grupo de pilotes se calcula usando la
formula general de capacidad de carga (3). Se usan los factores para
cimentacion profunda cuando la longitud del pilote es por lo menos

diez veces el ancho del grupo y cuando el suelo homogéneo; en todos
los casos, se usan los factores para cimentaciones poco profundas. El
esfuerzo cortante alrededor del perimetro del grupo de pilotes, es igual
a la resistencia del suelo, determinada sin tener en cuenta ningln

aumento de presion lateral debido al desplazamiento producido por el

pilote, multiplicada por él arrea de la superficie lateral del grupo.

Aungue los ensayos en modelos indican que la verdadera capacidad
del grupo es siempre ligeramente menor que la calculada, la diferencia
esta ampllamente comprendida dentro del factor de segursdad de 2

s 7% s Eficiéncia Del GrupoiDePilotest .

La eficiencia del grupo de pilotes eg es la relacidn entre la capacidad
del grupo Qg, vy la suma de las capacidades de numero de pilotes, n,
que integran el grupo:

eg = Qg (11)
nQo

Aunque se han deducide muchas formulas empiricas para determinar

la eficiencia del grupo de pilotes, ninguna ha demostrado ser
verdaderamente valida. En vez de esto, la eficiencia se debiera
evaluar por la capacidad del grupo, usando la definicion de [a ecuacién
(11). La capacidad del grupo aumenta con la separacion entre pilotes,
mientras que la capacidad individual del pilote, en arcilla, no aumenta.
Si se traza la curva de la eficiencia tedrica contra el esparcimiento, sé
vera que la capacidad del grupo es igual a la suma de las capacidades
individuales para el esparcimiento optimo y una eficiencia de 1. El
esparcimiento optimo, So, para pilotes largos en arcilla y la eficiencia
del grupo para el esparcimiento optimo estan dados por las siguientes
formulas:

So=1.1+04n04 - (12a)
e= 05+ 04 ; (12b)




(n - 0.9)0.1

La distancia centro a centro de los pilotes, So, tipica, es de dos a tres
diametros. Los ensayos de modelos en arcilla indican que la verdadera
eficiencia con el espaciamiento optimo es algo menor que 1(0.84 a
0.9) y que aumenta lentamente a mayores espaciamientos. Como al
proyectar se usa corrientemente un factor de sequridad de 2, el error
gue se comente al considerar que la eficiencia real es 1 con el
espaciamiento optimo no tiene consecuencias graves.

Para los pilotes en suelos no cohesivos la capacidad del pilote
individual aumenta al reducirse el espaciamiento, debido al aumento
de resistencia del suelo por la compactacién. El espaciamiento optimo,
es muy pequefio y tiene una eficiencia mayor que 1 pero no se pueden
hincar los pilotes tan préximos unos de otros. El espaciamiento usual
es de 2.5 a 4 diametros centro a centro.

i4 Asentamiento:Del‘Griipo,De. Pilotes "

El asentamiento de un grupo de pilotes se produce por la
consolidacidn de los estratos de suelo situados debajo de las puntas
de los pilotes. Este asentamiento excedera al de un pilote aislado que
soporta la misma carga que cada uno de los del grupo, a menos que
los pilotes se apoyen en roca o en un estrato grueso de suelo
incompresible. El asentamiento del grupo se puede calcular
suponiendo también gue el grupo representa una cimentacion
gigantesca. Cuando los pilotes son de resistencia por la punta, la base
del cimiento imaginario se supone que esta al nivel de las puntas de
los pilotes, y los esfuerzos se calculan sobre esa base. Cuando los
pilotes se sustentan por friccion, los esfuerzos por debajo del cimiento
se calculan suponiendo que la carga del grupo entero se introduce en
el suelo a una profundidad que varia entre la mitad y las dos terceras
partes de la longitud de los pilotes. La carga se distribuye a este nivel
en el area total que ocupan el grupo de pilotes. El asentamiento de los
estratos de suelo situados debajo de las puntas de los pilotes se
calcula partiendo de estos esfuerzos. Estos calculos son aproximados
en el mejor de los casos y suelen dar asentamientos mayores que los
observados; sin embargo pueden indicar cuando es probable que se
presenten dificultades debidas a este problema.

La distribucion exacta de los esfuerzos para una carga que tenga un
ancho apreciable, aplica muy por debaio de la superficie de un sélido




elastico, no ha sido resuelta todavia. Se pueden calcular los esfuerzos,
aproximadamente, por los analisis de Boussinesq o Wastergaard para
cargas superficiales, reduciéndolos después. La base para la
reduccion es el analisis de Mindlin, que demuestra que los esfuerzos
debidos a la carga en un punto situade profundamente por debajo de
la superficie son, aproximadamente, la mitad de los hallados por el
anai;s&s de Boussmesq
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3.5 Cimentaciones con pilotes de friccion

Los pilotes de friccidn son aquelios que transmiten cargas al suelo
principalmente a lo largo de su superficie lateral. En suelos blandos, se
usan comunmente como complemento de un sistema de cimentacion
parcialmente compensada para reducir asentamientos, transfiriendo
parte de la carga a los estratos mas profundos (disefio en términos de
deformaciones). En este caso, los pilotes no tienen generalmente la
capacidad para soportar por si solos el peso de la construccion y .
trabajan al limite en condiciones estaticas, por lo que no pueden
contribuir a tomar solicitaciones accidentales e inclusive pueden, de
acuerdo con la experiencia, perder una parte importante de su
capacidad de carga en condiciones sismicas, por lo que resulta
prudente ignorar su contribucién a la capacidad de carga global.
Opcionalmente, los pilotes de friccion pueden usarse para soportar el
peso total de la estructura y asegurar su estabilidad (disefio en
términos de capacidad de carga). En este Gltimo caso, en suelos
blandos en proceso de consolidaciéon como los de las zonas Il y I, la
losa puede perder el sustento del suelo de apoyo por lo que resulta
prudente considerar que no contribuye a la capacidad de carga global.

En ambos casos, se verificara que la cimentacién no exceda los
estados limites de falla y de servicio.

E! espacio dejado entre [a punta de los pilotes de friccién y toda capa
dura subyacente debera ser suficiente para que en ninguna condicion
pueda llegar a apoyarse en esta capa a consecuencia de |a
consolidacién del estrato en el que se colocaron.

3.5.1 Estados limite de falla

De acuerdo con el tipo de disefio adoptado, la revisién de los estados
limite de falla podréa consistir en verificar que resulta suficiente para
asegurar la estabilidad de la construccion alguna de las capacidades
de carga siguientes:

a)Capacidad de carga del sistema suelo—zapatas o suelo—losa de
cimentacion.



Despreciando la capacidad de los pilotes, se verificard entonces el
cumplimiento de la desigualdad 3.1 6 3.2, de la seccion 3.3, segun el
caso.

Si se adopta este tipo de revisién, la losa o las zapatas y las
contratrabes deberan disefiarse estructuralmente para soportar las
presiones de contacto suelo—zapata o suelo—losa maximas calculadas,
mas las concentraciones locales de carga correspondientes a la
capacidad de carga total de cada pilote dada por la ec. 3.12 con un
factor de resistencia Fr igual a 1.0.

b)Capacidad de carga del sistema suelo—pilotes de friccién

Despreciando la capacidad del sistema suelo—losa, se verificara
entonces para cada pilote individual, para cada uno de los diversos
subgrupos de pilotes y para [a cimentacion en su conjunto, el
cumplimiento de la desigualdad siguiente para las distintas
combinaciones de acciones verticales consideradas:

ZQFc<R (3.11)
donde
XQFc es la suma de las acciones verticales a tomar en cuenta en

la combinacién considerada, afectada de su correspondiente factor
de carga. Las acciones incluiran el peso propio de la subestructura
y de los pilotes o pilas y el efecto de la friccion negativa que
pudiera desarrollarse sobre el fuste de los mismos o sobre su
envolvente.

R es la capacidad de carga que se considerara igual a:

1) Para la revision de cada pilote individual: a la capacidad de
carga de punta del pilote mas la capacidad de adherencia del
pilote considerado;

2) Para la revisién de los diversos subgrupos de pilotes en que
pueda subdividirse la cimentacion: a la suma de las
capacidades de carga individuales por punta de los pilotes mas
la capacidad de adherencia de una pila de geometria igual a la
envolvente del subgrupo de pilotes; y

3) Para la revision de la cimentacion en su conjunto: a la suma de
las capacidades de carga individuales por punta de los pilotes
mas la capacidad de adherencia de una pila de geometria igual
a la envolvente del conjunto de pilotes.



La capacidad de carga por punta de los pilotes individuales se
calculara mediante las ecs. 3.13 6 3.14, con un factor de resistencia,
Fgr,iguala 0.7.

Si se adopta este tipo de revisién, los pilotes deberan tener la
capacidad de absorber la fuerza cortante por sismo al nivel de la
cabeza de los pilotes sin tomar en cuenta la adherencia suelo—losa o
suelo—zapatas. Cuando la losa esté desplantada a profundidad, se
considerara el efecto del empuje en reposo en los muros perimetrales
como se indica en la seccion 3.4.3.

En la revisién de la capacidad de carga bajo cargas excéntricas, las
cargas recibidas por los distintos pilotes individuales o subgrupos de
pilotes se estimaran con base en la teoria de la elasticidad o a partir
de un estudio explicito de interaccion suelo—estructura. Se despreciara
la capacidad de carga de los pilotes sometidos a tensidn, saivo que se
hayan disefiado y construido especialmente para este fin.

La capacidad de carga por adherencia lateral de un pilote de friccion
individual bajo esfuerzos de compresién, C;, se calculara como:

Ci="ALfFg : (3.12)

donde
A_ es el area lateral del pilote;

f es la adherencia lateral media pilote—suelo; y

Fr se tomara igual a 0.7, salvo para pilotes hincados en perforacion
previa (seccion 7.1.2.2)

Para los suelos cohesivos blandos de fas zonas Il y lil, la adherencia
pilote—suelo se considerara igual a la cohesién media del suelo. La
cohesion se determinara con pruebas triaxiales no consolidadas—no
drenadas. '

Para calcular la capacidad de adherencia del grupo o de los subgrupos
de pilotes en los que se pueda subdividir la cimentacién, también sera
aplicable la ec. 3.12 considerando el grupo o los subgrupos como pilas
de geometria igual a la envolvente del grupo ¢ subgrupo.



3.5.2 Estados limite de servicio

Los asentamientos o emersiones de cimentaciones con pilotes de
friccibn bajo cargas estaticas se estimaran considerando |la
penetracidon de los mismos y las deformaciones del suelo que los
soporta, asi como la friccidn negativa y la interaccién con el
hundimiento regional. En el calculo de los movimientos anteriores se
tomaran en cuenta las excentricidades de carga.

Debera revisarse que el desplazamiento horizontal y el giro transitorio .
de la cimentacién bajo la fuerza cortante y el momento de volteo
sismicos no resulten excesivos. Las deformaciones permanentes bajo
la combinacién de carga que incluya el efecto del sismo se podran
estimar con procedimientos de equilibrio limite para condiciones
dinamicas. En estas determinaciones, se tomara en cuenta el efecto
restrictivo de los pilotes.

3.6 Cimentaciones con pilotes de punta o pilas

Los pilotes de punta son los que transmiten la mayor parte de la carga
a un estrato resistente por medio de su punta. Generalmente, se llama
pilas a los elementos de mas de 60 cm de diametro colados en
perforacién previa.

3.6.1 Estados limite de falla

Se verificard, para la cimentacién en su conjunto, para cada uno de los
diversos grupos de pilotes y para cada pilote individual, el
cumplimiento de la desigualdad 3.11 para las distintas combinaciones
de acciones verticales consideradas segun las secciones 3.6.1.1 y
3.6.1.2.

3.6.1.1 Capacidad por punta

La capacidad de carga de un pilote de punta o pila, C,, se calculara de
preferencia a partir de los resultados de pruebas de campo calibradas
mediante pruebas de carga realizadas sobre los propios pilotes
(seccidén 3.7). En las situaciones en las que se cuente con suficientes
resultados de pruebas de laboratorio realizadas sobre muestras de



buena calidad y que exista evidencia de que la capa de apoyo sea
homogénea, |la capacidad de carga podra estimarse como sigue:

a)Para suelos cohesivos

Co=(cuN*Fr+py)A, (3.13)
b)Para suelos friccionantes

Co=( Ng*'Fr*p,)Ap (3.14)
donde

A, es el area transversal de la base de la pila o del pilote;

py es la presidn vertical total debida al peso del suelo a la profundidad
de desplante de los pilotes;

es la presion vertical efectiva debida al peso del suelo a la
profundidad de desplante de los pilotes;

C, es la cohesion aparente del suelo de apoyo determinada en ensaye
triaxial no—consolidado no—drenado, (UU); y

N.*es el coeficiente de capacidad de carga definido en la tabla 3.2.
Tabla 3.2 Coeficiente N.*
du 0° 5° 10°
Ng* 7 9 13

¢, es el angulo de friccién aparente;
Ny* es el coeficiente de capacidad de carga definido por:

(3.15)
cuando L./B < 4tan (45°+ ¢/2); o bien
Ng* = Nmax . (3.16)

cuando L./B > 4tan (45°+ ¢/2)

Tabla 3.3 Valorde Nmax ¥ Nmin para el calculo de Ng*
¢ 20° 25° 30° 35° 40° 45°
Nmax 125 26 55 132 350 1000
Nein 7 115 20 39 78 130




Le es la longitud del pilote o pila empotrada en el estrato resistente;
B es el ancho o diametro equivalente de los pilotes; .

¢ es el angulo de friccién interna, con la definicion del inciso 3.3.1.a;

y
Fr se tomara igual a 0.35.

La capacidad de carga considerada no debera rebasar la capacidad
intrinseca del pilote o pila calculada con la resistencia admisible del
material constitutivo del elemento.

En el caso de pilotes o pilas de mas de 50 cm de diametro, la
capacidad calculada a partir de resultados de pruebas de campo o
mediante las ecs. 3.13 6 3.14, debera corregirse para tomar en cuenta
el efecto de escala en la forma siguiente:

a)Para suelos friccionantes, multiplicar la capacidad calculada por el
factor

(3.17)

donde
B es el diametro de |la base del pilote o pila (B>0.5m); y

n es un exponente igual a O para suelo suelto, 1 para suelo
medianamente denso y 2 para suelo denso.

b)Para pilotes hincados en suelos cohesivos firmes fisurados,
multiplicar por el mismo factor de la ec. 3.17 con exponente n=1.
Para pilas coladas en suelos cohesivos del mismo tipo, multiplicar
por:

(3.18)

La contribucién del suelo bajo la losa de la subestructura y de la
subpresion a la capacidad de carga de un sistema de cimentacion con
pilotes de punta debera despreciarse en todos |os casos.

Cuando exista un estrato blando debajo de la capa de apoyo de un
pilote de punta o pila, debera verificarse que el espesor H de suelo



resistente es suficiente en comparacion con el ancho o diametro B del
elemento de cimentacidon. Se seguiré el criterio siguiente:

1} SiH>3.5B se ignorara el efecto del estrato blando en la capacidad
de carga;

2) Si 3.5B>H=>1.5B se verificara la capacidad de carga del estrato
blando suponiendo que el ancho del area cargada es B+H; y

3) Si H<1.5B se procedera en la misma forma considerando un
ancho igual a:

(3.19)
El criterio anterior se aplicara también a grupos de pilotes.

3.6.1.2 Capacidad por friccién lateral sobre el fuste de pilotes de
punta o pilas.

En las zonas Il y Ill, y en cualquier situacion en la que pueda
eventualmente desarrollarse friccion negativa, no debera considerarse
ninguna contribucién de la friccién lateral a la capacidad de carga de
los pilotes de punta o pilas. En suelos firmes de la zona |, se podra
agregar a la capacidad de punta una resistencia por friccién calculada
mediante la ec. 3.12, en la que la adherencia considerada no debera
ser mayor qgue el esfuerzo vertical actuanie en el suelo al nivel
considerado multiplicado por un factor de 0.3, y afectado con un factor
de resistencia de 0.7.

Ademas de la capacidad de carga vertical, se revisara la capacidad del
suelo para soportar los esfuerzos inducidos por los pilotes o pilas
sometidos a fuerzas horizontales, asi como la capacidad estructural de
estos elementos para transmitir dichas solicitaciones horizontales.

3.6.2 Estados limite de servicio

Los asentamientos de este tipo de cimentacién se calcularan tomando
en cuenta la deformacion propia de los pilotes o pilas bajo las
diferentes acciones a las que se encuentran sometidas, incluyendo, en
su caso, la friccion negativa, y la de los estratos localizados bajo el
nivel de apoyo de las puntas. Al calcular la emersion debida al
hundimiento regional se tomara en cuenta la consolidacién previsible



del estrato localizado entre la punta y la cabeza de los piiotes durante
la vida de la estructura.

3.7 Pruebas de carga en pilotes

Las estimaciones de la capacidad de carga de pilotes de friccion o de
punta basadas en pruebas de campo o en calculos analiticos se
verificaran mediante pruebas de carga cuando exista incertidumbre
excesiva sobre las propiedades de los suelos involucrados y la
edificacion sea de los grupos A o B1. Los pilotes ensayados se
llevaran a la falla o hasta 1.5 veces la capacidad de carga calculada.
En las zonas Il y lll, la prueba se realizara al menos dos meses
después de |a hinca, con el objeto de permitir la disipacion del exceso
de presion de poro que se induce al instalar los pilotes y la
recuperacion de la resistencia del suelo en su estado natural por
efectos tixotrépicos. En pruebas de pilotes de punta, debera aislarse la
punta del fuste para medir en forma separada la friccién o adherencia
lateral, o bien instrumentarse la punta para medir la carga en la punta.
Podran hacerse pruebas de campo en pilotes de seccidon menor que la
del prototipo y extrapolar el resultado mediante las ecs. 3.17 a 3.19.

3.8Cimentaciones especiales

Cuando se pretenda utilizar dispositivos especiales de cimentacion,
debera solicitarse la aprobacién expresa de la Administracion. Para
ello se presentaran los resultados de los estudios y ensayes a que se
hubieran sometido dichos dispositivos. Los sistemas propuestos
deberan proporcionar una seguridad equivalente a la de las
cimentaciones tradicionales calculadas de acuerdo con las presentes
Normas, en particular ante solicitaciones sismicas.

4. DISENO ESTRUCTURAL DE LA CIMENTACION

Los elementos mecanicos (presiones de contacto, empujes, etc.)
requeridos para el disefio estructural de la cimentacion deberan
determinarse para cada combinacién de acciones sefialada en la
seccion 3.1.

Los esfuerzos o deformaciones en las fronteras suelo—estructura
necesarios para el disefio estructural de la cimentacion, incluyendo
presiones de contacto y empujes laterales, deberan evaluarse



tomando en cuenta la rigidez y la resistencia de la estructura y de los
suelos de apoyo.

Las presiones de contacto consideradas deberan ser tales que las
deformaciones diferenciales del suelo calculadas con ellas coincidan
aproximadamente con las del sistema subestructura—superestructura.
Para determinar distribuciones de este tipo, sera aceptable suponer
que el medio es elastico y continuo y usar las soluciones analiticas
existentes o métodos numericos. Sera aceptable cualquier distribucion
que satisfaga las condiciones siguientes:

a)Que exista equilibro local y general entre las presiones de contacto
y las fuerzas internas en la subestructura y las fuerzas y momentos
transmitidos a ésta por la superestructura;

b)Que los hundimientos diferenciales inmediatos mas diferidos con
las presiones de contacto consideradas sean aceptables en
términos de las presentes Normas (tabla 3.1); y

¢) Que las deformaciones diferenciales instantaneas mas las diferidas
del sistema subestructura—superestructura sean aceptables en
términos de las presentes Normas.

La distribucién de esfuerzos de contacto podra determinarse para las
diferentes combinaciones de solicitaciones a corto y largo plazos, con
base en simplificaciones e hipdtesis conservadoras o mediante
estudios explicitos de interaccidn suelo—estructura.

Los pilotes y sus conexiones se disefiaran para poder soportar los
esfuerzos resultantes de las acciones verticales y horizontales
consideradas en el disefic de la cimentacién y los que se presenten
durante el proceso de transporte, izaje e hinca. Los pilotes deberan
poder soportar estructuralmente la carga que corresponde a su
capacidad de carga ultima con factor de resistencia unitario.

Los pilotes de concreto deberan cumplir con [o estipulado en el
Reglamento y en sus Normas Tecnicas Complementarias para Disefio
y Construccion de Estructuras de Concreto. Los pilotes de acero
deberan protegerse contra corrosibn al menos en el tramo



comprendido entre la cabeza y la maxima profundidad a la que, se
estime, pueda descender el nivel freatico.

En el caso de cimentaciones sobre pilotes de punta en las zonas Il y
Ill, se tomard en cuenta que, por la consolidacion regional, los pilotes
pueden perder el confinamiento lateral en su parte superior en una
altura igual a la magnitud de la consolidacién regional entre la punta
del pilote y su parte superior. La subestructura debera entonces
disefiarse para trabajar estructuralmente tanto con soporte de! suelo
como sin €l es decir, en este ultimo caso, apoyada solamente en los
pilotes.
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7.1.2. CIMENTACIONES CON PILOTES O PILAS

La colocacion de pilotes y pilas se ajustara al proyecto
correspondiente, verificando que la profundidad de desplante, el
numero y el espaciamiento de estos elementos correspondan a lo
sefalado en los planos estructurales. Los procedimientos para la
instalacion de pilotes y pilas deberan garantizar la integridad de estos
elementos y que no se ocasione dafios a las estructuras e
instalaciones vecinas por vibraciones o desplazamiento vertical y
horizontal dei suelo. Cada pilote, sus tramos y las juntas entre estos,
en su caso, deberan disefiarse y realizarse de modo tal que resistan
las fuerzas de compresion y tension y los momentos flexionantes que
resulten del analisis.

Los pilotes de diametro menor de 40 cm deberan revisarse por pandeo
verificando que la fuerza axial a la que se encontraran sometidos, con

su respectivo factor de carga, no rebasara la fuerza critica Pc definida

por:

f’ -y ] At '1*'.
;’V‘ r - 2
P =F, nEI_}-lADLi
N 4If Nig? )
donde
K es el coeficiente de reaccion horizontal del suelo; -
D es el diametro del pilote;
E es el médulo de elasticidad del pilote;

| es el momento de inercia del pilote;N es el nimero entero,
determinado por tanteo, que genere el menor valor de Pc;

L es la longitud del pilote; vy
FR se tomara igual a 0.35.

7.1.2.1 Pilas o pilotes colados en el lugar



Para este tipo de cimentaciones profundas, el estudio de mecanica de
suelos debera definir si [a perforacién previa sera estable en forma
natural o si por el contrario se requerird estabilizarla con lodo comun o
bentonitico o con ademe. Antes del colado, se procedera a la
inspeccion directa o indirecta del fondo de la perforacién para verificar
que las caracteristicas del estrato de apoyo son satisfactorias y que
todos los azolves han sido removidos. El colado se realizara por
procedimientos que eviten la segregacion del concreto y la
contaminacién del mismo con el lodo estabilizador de la perforacién o
con derrumbes de las paredes de la excavacion. Se llevara un registro
de la localizacién de los pilotes o pilas, las dimensiones relevantes de
las perforaciones, las fechas de perforacién y de colado, la
profundidad y los espesores de los estratos y las caracteristicas del
material de apoyo.

Cuando la construccion de una cimentacion requiera del uso de [odo
bentonitico, el constructor no podra verterlo en el drenaje urbano, por
lo que debera destinar un area para recolectar dicho lodo después de
usarlo y transportarlo a algun tiradero ex profeso.

Cuando se usen pilas con ampliacion de base (campana), la

- perforacion de la misma se hara verticalmente en los primeros 20 cm
para después formar con la horizontal un angulo noc menor de 60
grados: el peraite de la campana sera por lo menos de 50 cm. No
deben construirse campanas bajo agua o lodos, ya que los sistemas
empleados para esta operacidén no garantizan la colocacion de
concreto sano en esta zona que es donde se desarrollara la capacidad
de carga.

Otros aspectos a los que deber4 prestarse atencion son el método y
equipo para la eliminacion de azolves, la duracion del colado, asi
como el recubrimiento y la separacién minima del acero de refuerzo
con relacion al tamafio del agregado.

Para desplantar la cimentacidén sobre el concreto sano de la pila, se
debera dejar en la parte superior una longitud extra de concreto,
equivalente al 90 por ciento del diametro de la misma; este concreto,
gue acarrea las impurezas durante el proceso de colado, podra ser
removido con equipe neumatico hasta 20 cm arriba de la cota de
desplante de la cimentacion; estos ultimos 20 cm se deberan quitar en



forma manual! procurando que la herramienta de ataque no produzca
fisuras en el concreto que recibira la cimentacion.

En el caso de pilas coladas en seco, la longitud adicional podra ser de
50 por ciento del diametro de las mismas, evitando remover el
concreto de esta parte en estado fresco con el propésito de que el
“sangrado” del concreto se efectie en dicha zona. Esta parte se
demolera siguiendo los lineamientos indicados en el punto anterior.

En cualquier tipo de pila, serd necesario construir un brocal antes de
iniciar la perforacion a fin de preservar la seguridad del personal y la
calidad de la pila por construir.

No deberan construirse pilas de menos de 80 cm hasta 30 m de
profundidad, ni de menos de 100 cm hasta profundidades mayores.
Las pilas deberan ser construidas con ademe o estabilizadas con
lodos a menos que el estudio del subsuelo muestre que la perforacién
es estable.

Respecto a la localizacion de las pilas se aceptara una tolerancia del
10 por ciento de su didmetro. La tolerancia en la verticalidad de una
pila sera de 2 por ciento de su longitud hasta 25 m de profundidad y de
3 por ciento para mayor profundidad.

7.1.2.2 Pilotes hincados a percusién

Se preferira la manufactura en fabrica de tramos de pilotes a fin de
controlar mejor sus caracteristicas mecanicas y geometricas y su
curado. En pilotes de concreto reforzado, se prestara especial
atencioén a los traslapes en el acero de refuerzo fongitudinal.

Cada pilote debera tener marcas que indiquen los puntos de izaje,
para poder levantarlos de las mesas de colado, transportarios e
izarlos.

El estudio de mecanica de suelos debera definir si se requiere
perforacién previa, con o sin extraccion de suelo, para facilitar la hinca
o para minimizar el desplazamiento de los suelos blandos. Se indicara
en tal caso el diametro de la perforacion y su profundidad, y si es
necesaria la estabilizacion con lodo comun o bentonitico. En pilotes de
friccidon el diametro de la perforacion previa para facilitar la hinca o



para minimizar el desplazamiento de los suelos blandos no debera ser
mayor que el 75 por ciento del diametro o lado del pilote. Si con tal
diametro maximo de la perforacion no se logra hacer pasar el pilote a
traveés de capas duras intercaladas, exclusivamente estas deberan
rimarse con herramientas especiales a un diametro igual o ligeramente
mayor que él del pilote. En caso de recurrir a

perforacion previa, el factor de reduccién FR de la ecuacion 3.12 se
reducira multiplicando el valor aplicable en ausencia de perforacién por
la relacién (1— 0.4Dperf /Dpil) donde Dperf y Dpil son respectivamente
el diametro de la perforacion previa y el del pilote.

Antes de proceder al hincado, se verificara la verticalidad de los
tramos de pilotes y, en su caso, la de las perforaciones previas. La
desviacion de la vertical del pilote no debera ser mayor de 3/100 de su
longitud para pilotes con capacidad de carga por punta ni de 6/100 en
los otros casos.

El equipo de hincado se especificara en términos de su energia en
relacion con la masa dei pilote y del peso de la masa del martillo
golpeador en relacién con el peso del pilote, tomando muy en cuenta
la experiencia local. Ademas, se especificaran el tipo y espesor de los
materiales de amortiguamiento de la cabeza y del seguidor. El equipo
de hincado podra también definirse a partir de un analisis dinamico
basado en la ecuacion de onda.

La posicidn final de la cabeza de |os pilotes no debera diferir respecto
a la de proyecto en mas de 20 cm ni de [a cuarta parte del ancho del
elemento estructural que se apoye en ella.

Al hincar cada pilote se llevara un registro de su ubicacién, su longitud
y dimensiones transversales, la fecha de colocacion, el nivel del
terreno antes de la hinca y el nivel de la cabeza inmediatamente
despues de ia hinca. Ademas se incluira el tipo de material empleado
para la proteccién de fa cabeza del pilote, el peso del martinete y su
altura de caida, la energia de hincado por golpe, el nimero de golpes
por metro de penetracién a través de los estratos superiores al de
apoyo y el nimero de golpes por cada 10 ¢cm de penetracién en el
estrato de apoyo, asi como el nimero de golpes y la penetracion en la
ultima fraccidén de decimetro penetrada.



En el caso de pilotes hincados a través de un manto compresible
hasta un estrato resistente, se verificara para cada pilote mediante
nivelaciones si se ha presentado emersién por la hinca de los pilotes
adyacentes y, en caso afirmativo, los pilotes afectados se volveran a
hincar hasta la elevacion especificada.

Los métodos usados para hincar los pilotes deberan ser tales que no
mermen la capacidad estructural de éstos. Si un pilote de punta se
rompe o dafa estructuralmente durante su hincado, o si por excesiva
resistencia a la penetracién, queda a una profundidad menor que la
especificada y en ella no se pueda garantizar la capacidad de carga
requerida, se extraera la parte superior del mismo, de modo que la
distancia entre el nivel de desplante de la subestructura y el nivel
superior del pilote abandonado sea por lo menos de 3 m. En ta!l caso,
se revisara el disefio de la subestructura y se instalaran pilotes
sustitutos.

Si es un pilote de friccién él que se rechace por dafios estructurales
durante su hincado, se debera extraer totalmente y rellenar el hueco
formado con otro pilote de mayor dimensidn o bien con un material
cuya resistencia y compresibilidad sea del mismo orden de magnitud
gue las del suelo que reemplaza; en este caso, también deberan
revisarse el disefio de la subestructura y el comportamiento del
sistema de cimentacién.

7.1.2.3 Pruebas de carga en pilotes o pilas

En caso de realizarse pruebas de carga, se llevara registro por lo
menos de los datos siguientes:

a) Condiciones del subsuelo en el lugar de la prueba;

b) Descripcidn del pilote o pila y datos obtenidos durante Ia
instalacion; '

c) Descripcion del sistema de carga y del método de prueba;

d) Tabla de cargas y deformaciones durante las etapas de carga y
descarga del pilote o pila;



e) Representacion grafica de la curva asentamientos— tiempo para
cada incremento de carga; y.

f) Observaciones e incidentes durante la instalacion del pilote o
pila y la prueba.
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‘ CIMENTACIONES
PROFUNDAS

; ji?mm:lpmﬁ

Las cimentaciones profundas son aquellas que, como su nombre lo indica, presentan una
profundidad de cimentacién elevada (varias decenas de metros). Dentro de esta clase de
cimentaciones se encuentran dos grandes grupos:

a) Pilas y caissons

b) Pilotes

Pila tipica de un puente

dPilotes prefabricados

Pilas de puentes

Pila de cimentacion



Untitled Document Pagina 2 de 4

PILAS Y CAISSONS

Las pilas y caissons son elementos estructurales que presentan una seccion transversal
considerable (comparada con los pilotes) y que se encargan de transmitir la carga de una sola
columna a un estrato que sea capaz de soportarla. La relacion entre la profundidad de la
cimentacion y el ancho de la pila es generaimente mayor que cuatro.

£n nuestro medio también recibe el
nombre de gi/# el apoyo intermedio de
la superestructura de un puente (pilas
de subestructura). En la mayoria de
tasos éstas se encuentran por encima
del terreno hasta una altura
considerada de aguas masimas en el
caso de puentes sobre rios 0 masima
enh pasos elevados.

Estas pilas no son realmente parte de
la cimentacién, generaimente se
~ encuentran apoyadas en pilotes.

Existen das tlases de Caissons:

Caissons Estructurales. Son aguellos
que hacen parte de la cimentacion de
una estructura, transmitiendo las
cargas a un estroto resistente,

Caissons de Aproximaciéon. Son aquellos
que se utilizen para llegar a una zona
de trabejo como el de la figura.

PROCESO CONSTRUCTIVO

Para la construccion de pilas se presentan tres procesos constructivos.
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<l primero consiste en excavar hasta el nivel de cimentacion y luego construir una pila dentro de
Jdicha excavacion. Cuando la excavacion se realiza bajo el agua, el forro de la excavacion se
denomina ataguia. Los pasos a seguir son los siguientes:

a} Hincado de tablestacas

b) Apuntalamiento interior de las caras que se encuentran en seco
c)Descenso del nivel de agua y apuntalamiente de la zona

e) figurada del hierro y vaciado del concreto

El segundo método consiste en hincar cajones, cajas o cilindros hasta la profundidad deseada y
luego el material interior es extraido por excavacién o dragado. El procedimiento es el siguiente:

a)Construccion del cajén

b) El hincamiento se lleva a cabo sacando material del interior de ellos, lo que produce que €l
cajén comience a penetrar en el suelo gracias a su propio peso.

c) Una vez alcanzada la profundidad final, se introduce el refuerzo y el fondo de la excavacion se
lena con concreto por medio de un tubo trompa de elefante.

El altimo método consiste en excavar las pilas con maquinas perforadoras provistas con
barrenos. Estas excavan hasta lugares donde el suelo lo permita sin derrumbarse. Una vez se
llega a suelos de esta clase se utilizan lodos bentoniticos para llenar la excavacion y permitir
continuar con la misma. Cuando se alcanza la profundidad necesaria o se llega a un estrato
cohesivo, se detiene la excavacion y se inserta un tubo llamado camisa (0 ademe). Este tubo
permite seguir excavando y evitar que el suelo se derrumbe dentro de la excavacién. Por ultimo
se introduce el refuerzo y se funde el concreto recordando retirar la camisa.

Subirt

PILOTES

Los pilotes son elementos estructurales mas esbeltos que las pilas, los cuales pueden alcanzar
grandes profundidades.

Son construidos de diferentes formas, tamanos y materiales (madera, concreto y acero).

Se clasifican dependiendo de su forma de trabajo en:

a) Pilotes de Punta

b} Pilotes de Friccion
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Los pilotes de punta son aquellos que obtienen la capacidad de carga del estrato que se
encuentra en la punta del mismo. Es decir transmiten la carga directamente al estrato donde se

apoyan.

Los pilotes que trabajan por friccion obtienen la capacidad de carga del material que rodea toda
su superficie. Es decir, debido a la resistencia al corte entre el suelo y el pilote propiamente dicho

Cabezal de un pilote fundido in - situ

74Pilotes prefabricados
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3. Diseno Geotécnico

3.1 INTRODUCCION

En general se recomienda el uso de una
cimentacién profunda para apoyar una estructura
cuando los esfuerzos inducidos en el suelo por las
cargas 0 acclones a que estd sometida exceden la
resistencia o capacidad de soporte de los estratos
més superficiales, o cuando las restricciones de
funcionamiento u operacidn obliguen a dicha
solucion, Las cimentaciones profundas
consideradas en este manual son los pilotes y las
pilas.

El proyectista debe tener conocimiento de los
distintos tipos de cimientos profundos, de la
manera como transmiten y distribuyen las cargas
en el subsuelo y  de los procedimientos
constructivos que convenga aplicar.

El analisis de una cimentacién profunda se inicia
con la seleccidén de aquellos elementos que sean
compatibles con la estratigrafia y propiedades
mecanicas de los suelos o rocas del sitio, a partir
de la cual se define la profundidad de desplante,
se dimensionan los elementos elegidos {pilotes o
pilas), se recomiendan los procedimientos
constructivos mds adecuados, se hace uma
prediccidn de su comportamiento, y se verifica
que cumpla con la reglamentacién vigente en la
localidad. Siempre es recomendable efectuar
pruebas de carga (Capitulo 7) para vernficar la
vahdez del disefio, ya que el mejor método de
calculo todavia no es tan confiable como una
prueba en ¢l sitio.

Debido a la influencia determinante que tienen
los  procedimientos  constructivos en el
comportamiento de cimentaciones profundas, es
de suma Iimportancia la supervision de los
aspectos técnicos durante la  construccion
(Capitulo 8). La inspeccion debe formar parte
integral del disedio de cimentaciones profundas y
ser realizada por el ingenierc responsable de
dicho disefio.

Conviene tener presente que durante el disefio de
una cimentacidn se pueden cometer diversos
errores, entre otros (Peck, 1967), los siguientes: 1)
suposicidén errénea de las cargas; 2) condiciones

del suelo diferentes de las previstas en el disefio;
3) teoria utilizada en los cdlculos imprecisa o
inadecuada; 4) susceptibilidad de la estructura a
movimientos diferenciales definida incorrec-
tamente v 5) defectos en la construccién de la
cimentacién que pueden invalidar el disefio, atin
cuando el conocimiento de cargas, condiciones del
suelo y de las teorias sea virtualmente perfecto,

En términos generales, toda cimentacion debe
diseflarse para satisfacer dos requisitos
esenciales: seguridad adecuada contra falla y
funcionalidad de la estructura. Para un caso
especifico, uno de estos requisitos condicionard
las dimensiones de la cimentacién; por tanto, es
necesario calcular la capacidad de carga y las
deformaciones probables de la cimentacién.

La capacidad de carga de una cimentacién
profunda depende fundamentalmente de la
resistencia al corte del suelo en el cual se apoya y
del mecanismo de transferencia de carga al suelo.
Por otra parte, la sensibilidad de la estructura a
los asentamientos debe considerarse sahiendo
que, tanto las muy flexibles como las muy rigidas
pueden juzgarse como insensibles, ya que las
primeras se acomodan a los asentamientos
irregulares sin dafio estructural, y las segundas
se asientan monoliticamente.

El disefio geotécnico de una cimentacion profunda
comprende las siguientes etapas: 1) investigacién
geotéenica; 2) seleccidn  del elemenw de
cimentacion v del equipo de construccién; 3)
determinacién preliminar de la longitud ¥
capacidad de carga del elemento y 4) venficacion
de las etapas 2) y 3), con los datos obtenidos en
prughas de carga.

Los métodos de investigacién del subsuelo para
estimar el cardcter de los depdsitos naturales, asi
como las pruebas de laboratorio necesarias para
determinar las propiedades de los suelos que
intervienen en el cdlculo de capaaidad de carga y
de asentamientos de cimientos profundos, son
similares a los empleados en cimentaciones
superficiales; estos métodos y pruebas de
laboratoric son determinantes para el disefio
geotécnico de las cimentaciones, como se describié
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en el Capitulo 2. En el analisis debe considerarse
que la instalacién de pilotes o pilas altera los
esfuerzos iniciales, la resistencia al corte y las
propiedades de deformacién de la masa de suelo.

La seleccion del tipo de cimentacién profunda se
efectia con base en el estudio de las condiciones
de apoye, en los principios de la mecdnica de
suelog y en la experiencia local de este tipo de
cimentaciones; en cada caso, se considera,
ademads, el equipo de construccién disponible y las
restricciones 1mpuestas por la localizacidn de la
obra, como colindancias y accesos. A partir de
esta informacién, pueden definirse uno o varios
procedimientos constructives factibles econdmi-
camente, que deben estudiarse en detalle para
seleccionar el mas adecuado.

La determinacion preliminar de la longitud y
capacidad de carga individual y de grupo del
elemento seleccionado, permitira estimar los
costos probables de la cimentacién y juzgar la
conveniencia de realizar pruebas de carga antes
del disefic final o durante la etapa de
construccién. La capa de apoyo se elige como

. resultado del estudio de los perfiles de suelos y de
las caracteristicas de los depésitos. Una vez
definida la longitud necesaria de penetracién en
dicha capa, se determina la longitud probable de
los pilotes o pilas. Cuando se utilicen pilotes
hincados a través de suelos predominantemente
cohesivos, o cuya punta esté subyacida por este
tipo de suelos, se debe definir el tipo y longitud de
los pilotes, asi como el tamafnoe v geometria de la
estructura para tener un minimo de
asentamientos.

La eleccidn inicial de las caracteristicas de los
elementos de cimentacién también puede hacerse
estudiando la historia de estructuras existentes
cimentadas con pilotes o pilas vecinas a la
estructura por construr, En tal caso se deben
comparar las similitudes de esas estructuras con
la propuesta, en lo referente al tamafio ¥
geometria, condiciones de carga v tipo de suelos;
en las zonas donde prevalezcan condiciones de
cimentacién similares, siempre debe tomarse en
cuenta la practica empleada a través de los arios.

La capacidad de los pilotes o pilas depende tanto
de las propiedades mecanicas del suelo o roca en
que se apoye la cimentacidn, como del tamafio y
forma del 4rea cargada y del tipo de
superestructura. Para definir esta capacidad se
recomienda: 1) estudiar los registros de
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comportamiento de clmentaciones con
caracteristicas similares; 2) determinar
teéricamente la capacidad de carga dltima y log
asentamientos que se podran presentar y 3)

realizar pruebas de carga en pilotes o pilas da] |

tipo que se propone utilizar.

En todos los proyectos importantes es comun que
se justifique econémicamente efectuar pruebas de
carga preliminares en pilotes o pilas como una
guia para seleccionar el tipo, longitud y capacidad

permisible de los cimientos antes de llegar al !

disefic final; estas pruebas se deben realizar
durante la etapa de construccién cuando el
objetivo sea verificar las hipétesis de disefio. En
obras pequefias, en las que se tiene un nimero
reducido de pilotes o pilas, generalmente es mas
econdmico  disefiar  conservadoramente la
camentacién, que efectuar pruebas de carga. Las
consideraciones pgenerales de las pruebas de
carga, descripcidn, métodos recomendados e
interpretacién de resultados, se tratan en el
Capitulo 7 de este Manual.

3.2 DISENO DE CIMENTACIONES

PROFUNDAS

Los analisis geotéenicos y el disefio de una
estructura y sus componentes deben cumplir con
dos requisitos principales: a) tener una seguridad
adecuada contra colapso bajo cargas y fuerzas
maximas que puedan razonablemente ocurrir
durante la vida 1til de la estructura y b) cumplir
con las funciones para las que fue disefiada. sin
deformaciones excesivas ni deterioros de sus
materiales durante esa vida util.

3.2.1  Acciones de disefio

Para la definicién de las acciones y combinacion
de ellas que se requieren en el andlisis y disefio
de una cimentacién profunda, se considera lo
sefialado por el Reglamento de Construccioneas de
Ia localidad, que en el-caso del Distrito Federal se
debe recurrir a la Ref. DDF, 1993, para el cual,
las acciones de disefio se agrupan en ires
categorias: 1} permanentes, que obran en forma
continua sobre la estructura y cuya intensidad
varia poco con el tiempo, como son las cargas
muertas; 2) variables, que acttan sobre la
estructura con wuna intensidad gque varia
significativamente con el tiempo, como son las
cargas vivas y 3) accidentales, que no se deben al
funcionamiento normal de la estructura y que
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~..pueden alcanzar intensidades significativas sélo

rjr durante lapsos breves, como sismo y viento.

A su vez, las acciones variables estdn agrupadas
en: 1) de intensidad méxima, que corresponde al
valor maximo probable durante la vida esperada
de la estructura; 2) de intensidad media,
considerada como el valor medio que puede tomar
la accion en un lapso de varios afios; 3) de
intensidad mstantdnea, que es el valor maximo
probable en el lapso que pueda presentarse una
accidn accidental y 4) de intensidad mimima que
se emplea cuando el efecto de la accién es
favorable a la estabilidad de la estructura.

Para el disefio de cimentaciones se consideran dos
combinaciones de acciones: 1)  acciones
permanentes mas acciones variables (primer tipo
de combinacién) y 2) acciones permanentes mads
acciones variables con intensidad instantanea y
acciones accidentales de viento o sismo (segundo
tipo de combinacién). :

En el primer tipo de combinacidn, la revisién del
estado Limite de falla se hace considerando la
accion  vanable mas desfavorable con su
intensidad maxima y las acciones restantes con
intensidad instantdnea; en la revisidn del estado
limite de servicio, los movimientos o
asentamientos a . large plazo se calculan
considerando las accionies variables con su
intensidad media.

En el segundo tipo de combinacién se revisan los
estados lim:tes de falla y los de servicio asociados
a deformaciones transitorias y permanentes del
suelo bajo la carga accidental.

3.2.2 Seguridad de las cimentaciones

Las incertidumbres de diserio geotécnico o de
construccidn pueden clasificarse como: 1)
objetivas, como son las que se refieren a las
cargas vy efectos de éstas, y a la resistencia del
suelo y deformacién y 2) subjetivas, referentes a
los analisis, juicio, experiencia, mano de obra y
errores humanos.
dumbres subjetivas se pueden reducir con un
adecuado aseguramiento de calidad, las objetivas
requieren de factores de seguridad en el disefio
que proporcionen una confiabilidad adecuada de
la estructura.

Mientras que las incerti- -

El criteric de seguridad y confiabilidad en
cumentacicnes profundas usualmente se expresa
en términos de “factores de seguridad globales”.
Un enfoque alternativo se basa en “factores de
seguridad parciales” que se aplican
separadamente a las cargas y a las resistencias.
Este enfoque se utiliza en el lamado “disefio con
los estados limite”, que ha side adoptado por los
reglamentos de varios paises. Tanto los factores
de seguridad globales como los parciales estan
necesariamente relacionados entre si,

a) - Factor de seguridad giobal

Para contar con una razonable seguridad en el
disefio y construccidn de cimientos profundos, que
aseguren que la estructura esté libre de dafios,
pérdidas y riesgos inaceptables, en los analisis
geotécnicos de estabilidad se introduce el
concepto de factor de seguridad global. Este factor
puede definirse como la relacién de la resistencia
de la cimentacién dividida entre los efectos de las
cargas aplicadas (CGS, 1992).

Los principales pardmetros que afectan el margen
de seguridad en ingenieria de cimentaciones son
la variabilidad de cargas, el efecto de éstas y la
resistencia del suelo (Meyerhof 18970). Se
acostumbran rangos de factor de segundad global
comprendidos entre 2 y 3; el valor superior se
aplica a condiciones de cargas y de servicio
normales, mientras que el menor al caso de
cargas maximas y en las peores condiciones
ambientales.

El factor de seguridad que se aplica en el disefio
de cimientos profundos depende de varios
factores, entre ellos el tipe e importancia de la
estructura, las condiciones del subsuelo y la
calidad de su programa de exploracién, la
disponibilidad de resultados de pruebas de carga
y la inspeccién v control de calidad durante la
construccién. Se ha estimado que los factores de
seguridad acostumbrados estdn ascciados con
probabilidades de faila por estabiidad, en su
periodo de vida nominal, del orden de 104 %.

Segiin el enfoque de factor de seguridad global,
para obtener la carga admisible de un pilote o pila
se divide la resistencia o capacidad de carga
ltima entre un determinado factor de segundad.
Pueden requerirse factores de seguridad grandes
cuando las condiciones del suelo son muy
variables o st la investigacién del subsuelo es

8!
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insuficiente, asi como para el caso de pilotes de
friccién en arcillas o de elementos alojados en
suelos arenosos o limosos sueltos donde la
capacidad de aquéllos pueda disminuir con el
tiempo. -

Para el caso de pilas coladas in sitw, en el factor
de seguridad global se ha propuesto tomar en
cuenta el destino de la estructura y del nivel de
control que se tenga, tanto en la adquisicién y
analisis de los datos del subsuelo como en la
construccitn (Reese and ('Neill, 1989). En la
Tabla 3.1 aparecen los factores que se
recomiendan como guia para diversos tipos de
estructuras, probabilidad aceptable de falla y
control. En ella se consideran estructuras
monumentales aquellas cuya wvida de diseho
exceda de 100 afios y permanentes las que tienen
una vida de 25 a 100 anfos; las estructuras
temporales son las de corta vida, cuyas fallas no
causan danos a personas.

Tabla 3.1, Factores de segunidad global
modificados para pilas coladas in siti (Reese and

O'Neill, 1989).
Probabilidad Control
Tipo de aceptable de | Bueno | Pobre
estructura falla, en %
Monumental 105 2.3 3.5
Permanente 10+ 2.0 2.8
Temporal . | 103 1.4 2.3

Un buen control implica que las condiciones del
subsuelo son uniformes en el sitic de la
construccién ¥ que han sido definidas con
precision en un cuidadoso programa de
exploracién, que el comportamiento de las pilas se
haya establecido en la formacién geolégica del
sitio mediante pruebas de carga a escala natural
vy que los controles de construccién se realicen
para asegurar que se sigan los procedimilentos
apropiados. Si las condiciones son contrarias a
las anteriores, los controles se consideran como
pobres. Cuando los controles de un proyecto se
encuentran entre buenos y pobres, el factor de
seguridad se debe elegir a buen juicio,

La desventaja de este enfoque radica en que los
componentes 1ndividuales que intervienen en el
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disefio no son analizados racionalmente y pd
toman en cuenta su confiabilidad en el disefio.

b} Factores de seguridad parciales

componentes de cimentaciones bajo condicloness
de carga.

Reese y Wright (1977) proponen un criteric ded
factores de seguridad parciales que consideran la;
variabilidad de las cargas, de los materiales y de#
las caracteristicas del subsuelo, el efecto de 1035_;
métodos de disefio y del proceso constructivo, asis

como aspectos econémicos y de conﬁablhdad,..@g
mediante la écuacion; &

e i

F=(FmeFp)(F1FZ) (31)

P

donde:

Y

F, factor de seguridad global !

F,, factor de seguridad parcial de los
materiales. |

F;, factor de seguridad parcial de fabricacién
o construccién del cimiento profundo.

Fp, factor de seguridad parcial profesional,
por posibles errores de disefio o uso de
teorias inadecuadas.

Fi, factor de seguridad parcial de las cargas
aplicadas.

Fs, factor de seguridad pardcal que toma en
cuenta la posibilidad de incrementos de
carga por cambio en el uso de la
estructura, por errores en las
suposiciones de disefic y por efectos de
construccion, entre otras causas.

En la Tabla 3.2 aparecen los factores de
seguridad parciales que este criterio recomienda
usar en el disefio. " La variabilidad de las cargas y
de las resistencias esta definida en la tabla como
de control pobre, normal o bueno. Cuando hay
una gran dispersién o poca informacién asociada
con un pardmetro de disefio, deben usarse los
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factores correspondientes a un “control pobre”;
por el contrario, si los valores de los pardmetros
de disefio en repetidos rmuestreos son
consistentemente precisos, pueden usarse los
factores correspondientes a un “control bueno”.

Algunas situaciones que describen la seleccién o
nivel de confianza son las siguientes: si se
combina mas de una condicidn de carga para
obtener la carga total de disefio y es reducida la
probabilidad de que ocurran simultineamente
los valores maximos de cada condicidn, deben
usarse factores F correspondientes a “control
bueno”. Para estructuras con vida 1itil menor de
5 anos se usa “control bueno” y en estructuras
sensitivas © monumentales “control pobre”.
Cuando la informacién del subsuelo esti basada
en un numero reducide de pruebas o ha sido
obtenida por personal 1nexperto, se usan
factores con “control pobre”. Si las dimensiones
de una perforaciéon para pilas se encuentran
apenas dentro de la tolerancia especificada, los
factores corresponden a un “control pobre”.

c) Factores de cargas y de resistencia

Con este enfoque, las cargas y sus efectos se
multiplican por factores de carga, F., y las
resistencias de los materiales y suelos se
multiplican por factores de resistencia, Fr para
tomar en cuenta su variabilidad e incertidumbre.

En la Tabla 3.3 aparecen los valores de factores
de carga y de resistencia que recomienda el
manual canadiense de cimentaciones (CGS,
1992). Esos valores proporcionan
aproximadamente el mismo margen de seguridad
que los factores de seguridad convencionales de
2-3. Los factores de carga toman en cuenta la
probable wvariacidn de los diferentes tipos de
cargas y se obtienen por comparacién con los
usados comUnmente en el disefio estructural por
esfuerzos de trabajo. En cuanto a los factores de
resistencia geotécnica, éstos tienen el mismo
rango gque los factores de resistencia de
materiales estructurales, los cuales varian
aproxumadamente de 0.6 a 0.9. Es deseable que
los mismos factores de carga que se usen en el
andlisis y disefio estructural se usgen en los
analisis geotécnicos.

Tabla 3.2, Factores de seguridad parciales para cargas v resistencias (Reese and Wright, 1977).

- Control
Condicién Factores Pobre Normal Bueno
- Carga muerta, carga de agua. F; 1.00 1.00 1.00
- Carga almacenada en suos, carga de agua con .-
fluctuaciones. F; 1.30 1.30 1.15
- Fuerzas de frenaje o de equipos. F; 1.30 1.30 1.15
- Otras cargas vivas. . 1.50 1.50 1.25
F 1.50 1.50 1.25
- Carga de viento; carga por oleaje.
- Analisis individual de cargas. F: (valores fundamentadcs en la
incertidumbre del método)
- Resistencia al corte, cu. Fr 1.66 1.58 1.49
- Angulo de friccién interna. Fa 1.25 1.15 1.15
- Friccidn lateral umtaria (de pruebas de carga). EFm, Fn 1.70 1.60 1.50
- Friccién lateral unitaria (sin pruebas de carga). Frn, Fp 1.85 1.70 1.63
- Dimensiones de la pila. Fy 1.20 1.00 1.00
- Limite elastico del acero. Fn 1.50 1.35 1.20
- Resistencia a la compresion del concreto :
reforzado. Fr 3.00| 200 1.50
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Tabla 3.3, Factores minimos de carga (Fc) y de resistencia (Fr) sugeridos por el manual
canadiense de cimentaciones (CGS, 1992).

Categoria Concepto Factor de carga
Cargas muertas 1.25
Cargas Cargas vivas, viento o sismo - 1.50
Presiones de agua 1.25
Factores de resistencia
. ) Cohesién (¢ ) 0.50
Resistencia al corte Friccién (tan g) 0.80

Cuando las cargas muertas v presiones de agua y
sus efectos’ son benéficos para resistir
inestabilidad por deslizamiento, wolteo o
subpresidn, los factores de carga correspondientes
se reducen a 0.8. Por otra parte, cuando las
cargas vivas y las accidentales actian
simultineamente, se aplica un factor de carga
combinado de 0.7 a ambas cargas, pero se revisa
que el efecto total no sea menor que las cargas
vivas  totales o  accidentales  actuando
separadamente.

En el Reglamento de Construcciones parg el
Distrito Federal (DDF, 1993), para el primer tipo
de combinacién de carga (véase subinciso 3.2.1),
se especifican factores de carga de 1.5 en
construcciones del Grupo A v de 1.4 en las del
Grupo B. Para el segundo tipo de combinacién, el
factor de carga es de 1.1 y se aplica a todas las
acciones que, intervienen en esa combinacién.
Ante acciones o fuerzas internas cuyo efecto sea
favorable a la resistencia o estabilidad de las
estructuras, el factor de carga es de 0.9. Parala
revision de los estados limite de servicio, en todos
los casos se toma un factor de carga unitario. En
cuanto a los factores de resistencia relativos a la
capacidad de carga de cimentaciones, indican
valores comprendidos entre 0.35 y 0.70 segin
condiciones del subsuelo y caracteristicas de la
cimentacién.

Las construcciones del Grupo A son aquellas cuya
falia estructural puede causar la pérdida de un
numero elevado de vidas o pérdidas econdémicas o
culturales excepcionalmente altas, o que
constituyan un peligro significativo por contener
sustancias toxicas o explosivos, asi como
edificaciones cuyo funcionamiento es esencial a
raiz de una emergencia urbana. Las del Grupo B
corresponden a edificaciones comunes destinadas
a vivienda, oficinas y locales comerciales, hoteles
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vy construcciones comerciales e industriales
incluidas en el Grupo A.

3.2.3 Disefo con los estados limite

Al colapso de una estructura y a la falla del sueld
que incluyen inestabilidad por capacidad dgj
carga, deslizamiento, volteo y subpresién, se led!
conoce como “estados limite de falla” (o estados}
limite dltimos), y a la ocurrencia d~
deformaciones y deterioros se les denomina;

o ’ - s - g3 é
estados limites de servicio”. 4

El enfoque de disefio con los estados limite tiene?
como ventajas: 1) proporciona una alternativa al'?
concepto de factor de seguridad globa.l;':i‘
introduciendo factores parciales definidos con,
respecto a varias causas de error 0:';
wncertidumbres involucradas en el proceso de:

‘disefic y 2) facilita un mayor grado de

compatibilidad entre el disefiador geotécnico y el
estructural. Los analisis de los estados Lmite se
basan en cargas y resistencias afectadas con
factores paraales.

Debe reconocerse que a la fecha el concepto de
factor de seguridad global ha servido
razonablemente bien al disefio geotécruco y que
existe una vasta experiencia acumulada en la
cual basar la seleccion de sus valores para
diferentes tipos de estructuras y de cargas. Sin
embargo, no puede negarse que la factorizacion
separada de las causas de incertidumbres, en
particular las que provienen de datos estadisticos
que reflejan la probabilidad de ocurrencia, es
cualitativamente un concepto mas preciso.

Respecto a la compatibilidad entre los disefios
geotécruco y estructural, esta es una necesidad
practica en todos los aspectos de interaccion
suelo-estructura de las cimentaciones profundas.
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Sin embargo, cuando se aplica el formato de
disenio con los estados limite a este tipo de
problemas, se debe tener cuidado en no duplicar
los factores.

En los analisis que sigan el enfoque de estados
limite de falla, la capacidad factorizada del pilote
o pila se calecula a partir de la resistencia
factorizada del suelo. Cuando la capacidad del
pilote o pila se determina con pruebas de campo,
se sugiere que la capacidad factorizada se
obtenga multiplicando la carga ultima de falla del
elemento por los factores de comportamiento Fb
que aparecen en la Tabla 3.4.

Tabla 3.4, Factores de comportamiento, Fp
aplicables en el diserio con estados limite (CGS,

1992).
Concepto Fy
Capac:idad de carga: pruebas in situ
Pruebas con penetrdémetro estatico 0.5
Pruebas de penetracién estandar 0.3 |.
Pruebas de carga estatica (normales) 0.5

Pruebas de carga estdtica (especiales)” | 0.6

Anélisis dindmico con medicidén de
deformaciones y aceleraciones 0.5

* Incluyen especificaciones que normalmente no
se usan en pruebas rutinarias, incrementando,
por tanto, su confiabilidad y representatividad.

Los movimientos admisibles para cumentaciones y
estructuras dependen de la interaccidn suelo-
estructura, de la funcionalidad deseada, del
agrietamiento dafino y de la distorsidn,
restringiendo la seguridad o el buen uso de la
estructura en particular. Los criterios de dafo
estan generalmente relacionados con la rotacién
relativa, conocida también como distorsién
angular y con la deflexién o inclinacién de la
estructura, difieren segin el tipo, caracteristicas
y tolerancias especificas de la estructura Para
estructuras convencionales, se sugieren comao
guia Ios limites indicados en la Tablas 3.5 v 3.6.

En general el disefic de cimentaciones vy
estructuras debe mmclur las previsiones para
reducir o soportar sin dafio cualquer movimiento;

ademas, deben tomarse las precaucicnes-

aceptables en la construccién para preverur

deformaciones excesivas y movimientos del
subsuelo.

Tabla 3.5, Criteric de desplazamientos
permisibles (CGS, 1992).

™

R Maxima
_ deflexidn entre
Material apoyos
(Lc es la longitud
del claro)
Mamposteria, vidrio u otros
materiales fragiles L/360
Metal revestido o acabados no
fragiles L1240

Marecos de acero o de concreto | Le/150 a LJ180
Muros de cortante de acero o

de concreto Segin disefio
Maxima
Estructura pendiente de
estructuras
continuas

Muros de ladillo altos y .
0.0050 a 0.0010

continuos

Viviendas de ladrillo 0.0030 .
Ladrilloc  revestido entre

columnas 0.0010

Edificios econ marcos de
concreto reforzado
Muros de relleno de concreto

0.0025 a 0.0040

reforzado 0.0030
Marcos de acero continuos 0.0020
Marcos de acero simplemente

apoyados 0.0050

En suelos predominantemente ' friccionantes la
estimacién del asentamiento se basa en las
cargas. maéximas, con una tolerancia para
cualquier efecto dindmico. En suelos
predominantemente cohesivos el asentamiento
diferido considera la carga muerta més una carga
viva reducida, sostenida (promedio cor: el tiempo).

Los estados limite de servicio se comprueban
usando un factor de carga unitario en teodas las
cargas caracteristicas y efectos de ellas. Smn
embargo, cuando las cargas vivas y las
accidentales actian simultdneamente, puede
usarse un factor de carga combinado de 0.7, como
se indicod para los estados limite de falla.
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Tabla 3.6, Limites de rotacién relativa {distorsiéni angular) para estructuras (CGS, 1992},

Rotacién relativa* Tipo de limite y estructura
1/100 Limite peligroso para estructuras estiticamente determinadas
Limite seguro para estructuras estdticamente determinadas
1/150 Limite peligroso para marcos de acero abierto o de concreto, v de desplome de
estructuras rigidas altas
Limite seguro para marcos de acero abierto o de concreto, y de desplome de
1/250 estructuras rigidas altas
Limite peligroso para mures panel en edificios con marcos
Limite en el que puede ser visible el desplome de edificios altos
1/300 Limite donde pueden esperarse dificultades con grias viajeras
1/500 Limite seguro para e paneles en edificios con marcos
Limite peligroso para muros de carga no reforzados
1/750 Limite donde se esperan preblemas con maquinaria sensible a asentamientos
1/000 Limite seguro contra pandeo de muros de carga no reforzados
Limite peligroso para quebranto de muros de ¢arga no reforzados
~1/2000 Limite seguro contra quebranto de muros de carga no reforzados

* Relacion del asentamiento diferencial, s, medido entre dos puntos, v la distancia, ! entre ellos, es

decir, p = syl

Para los estados limites de servicio, los factores de
los valores caracteristicos de las propiedades de
deformacién y compresibilidad de los suelos con
frecuencia se consideran unitarios. "De manera
similar, se wusa un factor de comportamiento
unitario para asentamientos basados en pruebas de
carga 0 de penetracién. Sin embargo, en vista de la
incertidumbre y gran variabilidad del suelo, se ha
sugerido (CGS, 1992) wusar un factor de
comportamiento de 0.7 a fin de tener una
estimacién corffiable de la funcionalidad o servicio.

3.2.4  Verificacién de la seguridad

La reglamentacién vigente para construcciones en
el Dhstrito Federal (DDF, 1993; DDF, 1995) sefiala
que el disefio de cimientos profundos debe
considerar los estados limite de falla y de servicio.
El estado limite de falla se refiere al
desplazamiento plastico local o general del suelo
bajo la cimentacién y/o a la falla estructural de la
cimentacidon o de sus componentes. Por su parte, el
estado limite de servicic comprende los
movimientos verticales de la  cimentacidn
(asentamientos 0 emersiones), inclinaciones de la
estructura y deformaciones estructurales de la
misma y de sus vecinos; en estos movimlentos se
consideran los componentes inmediatos bajo carga
estatica, los diferidos por consolidacidn y los
accidentales por sismo o viento, asi como la
combinacién de los tres.

La revisién de la seguridad de la cimentacién anie
los estados limite de falla de cada uno de los
elementos y de aquella en su conjunto, consiste en
comparar la capacidad de carga neta del suelo,
afectada con un factor de resistencia. con las
acciones de diseflo, a su vez afectadas por sus
factores de carga respectivos. En la revision de la
cimentacién ante el estado limite de servicio, se
toman en cuenta las deformaciones verticales
totales y diferenciales y la inclinacidén de la
estructura, de forma que no causen dafios
intolerables a la propia estructura y a cobndanaas,
incluyendo servicios publicos.

3.3 CARGAS VERTICALES DE COMPRESION

Se presentan a continuacién los procedimientos de
cdlclo més comunes de cimentaciones profundas
sujetas a cargas verticales estaticas de compresién,
{ver Nota de los Editores al final de este Capitulo
para el uso de métodos alternativos basados en el
cono estatico).

predominan-

3.3.1 Cimentaciones en suelos

temente friccionantes

En los stgwentes parrafos se presentan criterios
mas comunes de disefio para puotes y pilas
apoyados en suelos predominantemente



—

et

Diserio Geotécnico

friccionantes, es decir, gravas, arenas y limos no
cohesivos. Estos métodos se aplican tinicamente a
depdsitos homogéneos 6 a depdsitos estratificados
en los que estos suelos se extiendan una
profundidad apreciable por debajo del extremo
inferior del cimiento ¢ estdn subyacidos por
materiales més competentes. Los casos de
depdsitos . estratificados ' con " suelos
predominantemente friccionantes subyacides por
materiales compresibles se tratan en el inciso “b” de
3.3.3.

Los pilotes v pilas en suelos predominantemente”

friccionantes derivan su capacidad de carga tanto
de la resistencia por punta como de la friccidén
lateral a lo largo del fuste, es decir:

0

—

=m,Q, +m.Q

5=y

(3.2)

donde:

@, capacidad de carga Gltima total

Qp, capacidad de carga dltima por punta

myp, factor de movilizacién de carga dltima por
punta

@, capacidad de carga Wltima por friccidn
lateral

ms, factor de movilizacién de carga tltima por
friccién lateral

l.a proporcion con la que estas dos componentes
contribuye a la capacidad total del elemento
depende de la compacidad, resistencia al esfuerzo
cortante y deformabilidad de los suelos, de la
magnitud de los esfuerzos, de la relacion entre los
didmetros de la base y del fuste y de las
caracteristicas y procedimiento constructivo del
pilote o pila.

Se han recomendado valores de m, comprendidos
entre 0.15 y 0.75, pero llegan a ser de 1.0 con
asentamisntos del pilote o pila de 5 a 10mm (02 a
0.4in), cuando se desarrolla totalmente la friccidn
lateral en el fuste; por otra parte, m. =0 si la capa
de apoyo es mucho méas rigida que el suelo a lo
iargo del fuste, El valor de ms es de 1.0 cuando
ocurre una completa movilizacién de la resistencia
en la base del pilote o pila, lo cual se presenta para
asentamientos del orden del 10 al 20% del diametro
de la base; en suelos arenosos puede estimarse con
la ecuacidn ms = 5§ s/Bp, donde s es el
asentamiento del pulote o pila y Bs su didmetro en
la base.

Se tratan por separado los pilotes hincados y las
pilas coladas tn situ. En los primeros usualmente se

desplaza un volumen de suelo igual al del pilote y
en los segundos ese velumen se extrae por
excavacidn antes de colar la pila. También se
consideran aqui los grupos de pilotes y pilas, asi
como los efectos del procedimiento constructive en
el disefio :

a) Pilotes hincados

Existen diversos métodos para evaluar la capacidad
de carga de pilotes hincados en suelos
predominantemente friccionantes, que en general
se agrupan en: 1) criterios empiricos basados en
resultados de pruebas de campo, 2) criterios
estiticos fundamentados en relaciones tedricas y 3)
criterios apoyados en pruebas de carga a escala
natural.

Algunos especialistas sugieren también criterios
que se basan en la resistencita dindmica al
hincado, en particular en el método de la ecuacién
de onda. Sin embargo, las consideraciones hechas
en las formulas dinamicas estian . muy
sumplificadas y sus resultados no siempre pueden
relacionarse con la capacidad real del pilote; por
otra parte, el andlisis de la ecuacién de onda,
aungue es una herramienta 1itil para determinar
la capacidad de un pilote por punta, la
hincabilidad v la seleccidn del martillo, requiere
de datos precisos de este ultimo y de los
pardmetros del suelo y necesita se calibre, la
energia de hincado y los esfuerzos generados
durante éste con mediciones en campo o en
pruebas representativas. Por lo unterior, los
resultados proporcionades por las férmulas
dinamicas o por la ecuacién de onda sdlo se
recomiendan como una guia.

De los criterios mencionados, el fundamentado en
pruebas de carga a escala natural es el tmco
considerade por todos los autores como el mas
conveniente. '

o Capacidad de carga por punta

Ademas de los criterios que se basan en pruebas de
carga, para el calculo de la capacidad de carga por
punta existen otros que utihzan los resultados de
pruebas de campo -como los de penetracion
estandar, penetracién de cono estatico, ensayes
presiométricos y mediciones con dilatémetro-, o
bien, que se fundamentan en relaciones tedricas.

De los métodos que utilizan directamente
resultados de pruebas de campo, en este manual
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unicamente se tratan los de penetracién de cono
estatico y los de ensayes presiométricos. No se
incluyen los de penetracién estiandar dado que la
mayocria de los especialistas los consideran sélo
como una guia y que requiere de un manejo
cauteloso. Tampoce se tratan los que usan
mediciones con dilatémetro, ya que atn no existen
criterios reconocidos para calcular directamente la
capacidad de pilotes; los resultados de esas pruebas
sOlo permiten inferir el tipo de material
predominantemente friccionante penetrade y su
compacidad (Briaud and Miran, 1991a), para
estimar parametros que se emplean en los criterios
tedricos.

* (Con penetracién de cono estatico (CPT)

El penetrémetro estatico se asemeja a un
pilote de escala reducida, por lo que cuando se
hinca en wun suelo predominantemente
friccionante, homogéneo, su resistencia a la
penetracion puede correlacionarse con la de un
pilote de tamafio natural.

La capacidad de carga dltima por punta de un
pilote aisladoc se determina con la ecuacién
(Meyerhof, 1976):

Qp = chp (3.3)

donde:

ge, resistencia de punta, promedio,
medida en pruebas de cono. Para
pilotes con diametro mayor de 50cm
(1.6ft), se recomienda usar el valor
minimo de g¢ en vez del promedio.

La experiencia indica que la ecuacion anterior
solamente es aplicable cuando el pilote penetra
una longitud de por lo menos 10 veces su
didmetro & ancho en el suele predomi-
nantemente friccionante; esta relacién no se
recomienda para penetraciones menores. La
prueba de cono proporciona los mejores
resultados en limos y arenas en estado suelto a
compacte; no se recomienda utilizar en
depdsitos de gravas gruesas ni en arenas muy
compactas.

En afios recientes se han desarrollado otros
criterios que predicen la capacidad de carga
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vertical de pilotes a partir de resultadog de‘:'
pruebas de penetracién con cono estatico, comg

son los de De Ruiter and Bex'ingmff!
Schmertmann y del Laboratoire des Pontg et'®
Chaussés, L.P.C., propuesto por Bustamante “#
and Gianselli (Briaud and Miran, 1991h)."S
Segin verificaciones contra resultados de %
pruebas de carga a escala natural, los treg?
criterios en general sobrestiman la Carga"‘
ultima de los pilotes, considerada ésta como |z &
corresponidiente a un asentamiento igual a ;
1/10 de su diametro méas la compresién
elastica, aunque el que presenta menor
dispersién es el del L.P.C. que se trata a
continuacién.

Para calcular @5, el criterio del L.P.C.
introduce un factor de correccidn a la ecuacién
(3.3), como sigue:

Qp = qucAp (34

donde:

K., factor de capacidad de punta del cono,
que depende del tipo de suelo y del
procedimiento de instalacion del pilote;
en pilotes hincados con desplaza-
miento de suelo, su valor es de 0.37 ¥
en pilotes instalados en perforaciones
previas de 0.15.

Algunos autores aplican a @ un factor de
seguridad global comprendido entre 2.5 y 3,
dependiende del ntimero de pruebas de cono
realizadas vy de la variacidn observada en los
resultados de los ensayes. El valor minimo
que se aplica cuando se cuenta con un gran
nimero de resultados con una vanacidn menor
del 10% del promedio,

Con mediciones presiométricas (PMT)

Para relacionar la capacidad de carga dltima
de pilotes con los parametros presiométricos se
desarrollé la siguiente ecuacidn empirica
(Baguelin, 1978, Briaud, 1987):

Qp :[Kq (pLE‘—phD)+po]‘4p (3.5)

donde:
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Ky factor presiométrico.

Phe, presidn horizontal, en reposo, a la
profundidad de la punta del pilote,
obtenida en mediciones
presioméiricas.

Do, Ppresién  vertical total a la
profundidad de la punta del pilote.

prE, presidn neta limite, equivalente,
obtenida con la ecuacidn:

Pig ='{}(PL1XPL2) ------ (p..) (@6)

siendo:

PLn, D@:slones netas limites obtenidas en
m:diciones presiométricas en la zona
situada 1.5 veces el didmetro del pilote
arriba y abajo de la punta de éste.

En pilotes hincados en arenas y gravas con
desplazamiento completo de suelo, el valor de
K varia entre 3.2 en depésitos compactos y 4.2
en depdsitos sueltos; para pilotes instalados en
perforaciones previas, sin desplazamiento del
suelo, A, z5de 1.1.

Con relac::nes tedricas

La capac:dad de carga de un pilote en suelos
predominantemente  friccionantes, puede
determinarse con el angulo de friccion efectivo
del suelo, ¢, aplicando una teoria sobre el
posible mecanismo de falla del conjunto pilete-
suelo. Se admite que el andlisis de esa
capacidad de carga se fundamente en el
llamado “enfoque estatico”, en el que las dos
componentes de la capacidad de  soporte
(punta vy friccién lateral) se calculan
separadamente y se suman.

La capaadad de carga dltima por punta de un
pilote, @p, esta dada por:

Q,=4,4, (3.7)

<p

donde:
7, capacidad de carga tltima, unitaria, en
la punta del pilote.

Ap,  area de la seccidn transversal de la
punta del pdote.

- ecuacton (3.8).

Varios investigadores han sugerido que la
resistencia por punta de pilotes en arena
homogénea debe ser properacnal a la presién
vertical efectiva inicial a la profundidad de la
punta de aquéllos, es decir:

9,=p, N, | (3.8)
donde:

D’s, presién vertical efectiva inicial en la
punta del pilote. Se ha sugertdo que por
debajo de la profundidad critica, D,
debe usarse la presién efectiva
correspondiente a esta profundidad,
.aunque investigaciones recientes han
‘puesto en duda esta recomendacién
(véase inciso “e” de 3.3.1).

N7, factor de éapacxdad de carga.

Existen numerosas curvas | tedricas ¥
semiempiricas que propercionan el valor de

7 como funcidn del Angulo de friccién interna
del suelo antes del hincade (Fig. 3.1). Las
diferencias apreciables entre los valores
propuestos muestran la gran variedad de
enfoques para atacar el problema.

Unoe de los cnterios mas utilizados para
calcular la capacidad de carga por punta de
pilotes hincados en suelos predominantemente
friccionantes es el de G.G. Meyerhof. El
criterio propone utilizar la Fig. 3.2 (Meyerhof
1976) para obtener el valor de N, en la
Los valores de N5 estan en
funcién del dngulo de friccién ¢’ para pilotes de
seccion circular ¢ cuadrada de ancho B, y para
distintas relaciones de profundidad DwB,
siendo Dw la profundidad de penetracién
dentro del estrato de apoyo.

ultima  edicidn  del
clmentaciones

Como alternativa, la
manual canadiense de
(CGS,1992) propone la ecuacién:

q4,=p, N, (3.9)

donde:

Ny, factor de capactdad de carga en la base.
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El valor de N: depende de la distribucién
granulométrica, angulosidad y mineralogia de
los granos del suelo de apoyo, de la compacidad
del mismo en estado natural.y de los cambios
en é] debido a la instalacién del pilote, entre
otros factores. En la Tabla 3.7 aparecen
rangos de valores de N

Tabla 3.7, Rangos de valores de Nt (CGS,

1992),
Pilotes Pilotes en
Tipo de suelo hincades | perforaciones
previas

Limo _20-40 10-30
Arena suelta 30 —80 20-30
Arena med.| -
Compacta | 50-120 30— 60
Arena
compacta 100 - 120 50 - 100
Grava 150 — 300 .80 -150

Cualquiera que sea el criterio adoptado, sera
conveniente verificar el disefio con pruebas de
carga. En ausencia de estas pruebas se
recomienda aplicar al céleulo tedrico un factor
de seguridad global minmimo de 3.

Q Capacidad de carga pof friccion

Los criterios mas frecuentes para calcular la
capacidad de carga Ultima por friccién en suelos
predominantemente friccionantes también utilizan
resultados de pruebas de carga (ver Capitulo 7), de
pruebas de campo ya sea con cono estdtico, con
presiémetro, 0 bien se fundamentan en relaciones
tedricas:

*» (Con penetracitén de cono estatico (CPT)

La capacidad de carga dltima por friccién, Qs
estd dada por la ecuacién:

O, = f..4, (3.10)

donde:

fee, friccién lateral promedio medida en
pruebas de cono.

A falta de mediciones de friccidn lateral en
pruebas de cono, puede utilizarse el criterio del
L.P.C,, en el cual se propone un procedimiento

para predecir esos valores usando los
resultados de la resisiencia de punta con cono,
ge. Con este fin se utiliza la Tabla 3.8 para
clasificar al pilote segtin su procedimiento de
instalacién. Luego, para cada capa, en funcién
del rango de resistencia de punta, g., del tipo
de pilote y del procedimiento constructivo,
determina con la Tabla 3.9 la curva de la Fig.
3.3 que debe utilizarse para obtener la friceidn
lateral méxima a partir de valores de ge.
Apoyados en comparaciones con pruebas de
carga, s¢ ha recomendado (Briaud, 1988), que
el factor de seguridad global minimo que debe
aplicarse a la carga tltima obtenida con este
criterio es de 2.3.

Con mediciones presiométricas (PMT)

Cuando se cuenta con mediciones
presiométricas, la capacidad de carga ultima
por friccién puede estimarse con el criterio del
Laboratoire Central des Ponts et Chausseés —
Service d° Etudes Techniques des Routes,
LCPC-SETRA (Briaud, 1987), mediante la

ecuacion:

0,=p[f,D @10

donde:

fep, friccidn lateral dltima, determinada a
partir de mediciones presiométricas.

P, perimetro del pilote.

D, penetracién del pilote en la capa
considerada.

L., longitud del pilote donde actta la
friccién lateral.

La friccion lateral iltima se obtiene en funcién
del tipo de suelo, del tipo de pilote y de la
presion limite, pi, medida en ensayes
presiométricos a la profundidad de interés. Se
utiliza la Tabla 3.10 para seleccionar la curva
de la Fig. 34 que debe emplearse para
determinar f;, a partir del valor de pr
considerado. Aungque para obtener los valores
de friccidn lateral admisible alguncs autores
han recomendado un factor de seguridad
mirumo de 2, otros, apoyados en pruebas de
carga, indican sea de 2.8,

9i
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Fig. 3.2, Factores de capacidad de carga de y relaciones de profundidad critica para pilotes hincados,
(Meyerhof, 1976).
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Tabla 3.8, Tipos de pilotes o pilas para aplicar el método del L.P.C. con los resultados de la
resistencia de punta, g., en pruebas de cono (Briaud and Miran, 1991b).

Concepto

Descripcién

4
o

Pila perforada sin
lodos

Instalada sin lodos de perforacién. Aplicable sélo en suelos cohesivos arriba
del nivel fredtico.

P1la perforada con
lodos

Se utilizan lodos para soportar a la perforacién. El concreto se coloca del
fondo hacia arriba, desplazando los lodos.

Pila perforada con
ademe

Perforada dentro de un ademe de acero que confina al suelo. El concreto se
coloca en la perforacmn a medida que se extrae el ademe.

Pila perforada con
helicoide hueco

Instalada utilizando un helicoide hueco, continuo, de longitud igual o mayor
que el de la pila propuesta. El helicoide se extrae sin giro, mientras se
inyecta simultineamente concreto a través de su hueco central.

Pila excavada
manualmente

El método requiere la presencia de trabajadores en el fondo de la
excavacion; las paredes de ésta se soportan con elementos de cimbra o
ademe,

Micropilote tipo I

De didmetro menor a 25cm (10in). Se instala en perforacion previa,
ademada. Después de llenar el ademe con concreto, se tapona su parte
superior v se aplica presién por dentro del ademe, entre el concreto y el
tapon. El ademe se recupera manteniendo la presién contra el concreto.

-1

Pilote de tornillo

No aplicable a suelos friccionantes bajo agua. Al frente de un tubo corrugado
se coloca una herramienta tipo tornillo. El tubo es empujado y atornillado en
el suelo. Mientras se coloca el concreto se extrae el tubo aplicando rotacidn
inversa.

Pilote de acero,
hincado, con
recubrimiento de
concereto

Piote de acero, de seccion tubular (15 a 50em, 0.5 a 1.64ft) de didmetro
exterior), H o formado con secciones soldadas de tablestacas:

El pilote se hinca con una zapata protectora de mayor tamafo. Cuando el
hincado prosigue, se inyecta congreto a través de una manguera cercana a la
zapata, produciendo un recubrimiento alrededor del pilote.

Pilote de concreto
precolado, hincado,

De concreto reforzado o presforzado. Se instala por hincado o vibrohinecado.

Pilc-2 de acero,
hincado

Pilote de acero, hincado en el lugar, de seccidén H, tubular o de cualquier
forma obtenida con secciones scldadas de tablestacas,

Pilote de concreto
postensado, tubular

Fabricado con elementos cilindricos, huecos, de concreto, ligeramente
reforzados v umdos mediante presfuerze antes del hincado. Cada elemento
mide generalmente de 1.5 a 3.0m (5 a 10ft) de largo y de 0.6 a2 0.9m (2 a 3ft) |
de didmetro. Los pilotes se hincan con su fondo abierto.

Pilote de concreto,
hincado, con tapén
en el fondo

El hincado se logra mediante un tapon inferzor de concreto. El ademe se
extrae mientras se compacta concreto de bajo revenimiento dentro de él.

13

Pilote moldeado,
hincado

Se hinca un tubo con tapén en el fondo hasta alcanzar la posicion de
proyecto. El tubo se llena hasta arrlba con concreto de revenimiento bajo v
luego se extrae.

14

Pilote de concreto, a
presion

El pilote es un elemento clindrico, de concreto, prefabricado o colado en el
lugar, de 0.5 a 2.5m (1.64 a 8.2ft) de largo y de 30 a 60cm (1 a 2ft) de
didmetro. Los elementos son empujados con gatos hidraulicos

Pilote de acero, a
presidn

Pilote de acero, empujado con gatos hidraulicos,

18

Micropilote tipo [1

Pilote menor de 25cm {10in) de didametro. El acero de refuerzo se instala en
la perforacién antes de colocar el concreto de abajo hacia arriha.

17

Pilote construido con
alta presion de
Lnyeccibn

De didmetro mayor de 25cm (10in). El sistema de inyeccion debe producir
alta presidn en el concreto.
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Tabla 3.9, Curvas para arenas y gravas en el método del L.P.C. (Briaud and Miran, 1991b) para
diferentes tipos de pilas o pilotes, procedimientos de instalacidén y rangos de g.*.
Curva ge Tipo de Comentarios del procedimiento de instalacién
No. MPa pilote
(Tabla-3.1)
<35 12,3,4,86,7,
1 8, 9,10, 11,
12,138,144, | T
15
> 3.5 16,7,9, 10, |Para arena fina. En pilotes de acero, debido a que pueden conducir a
11,12, 13, |valores muy pequefios de fmax, usar la Curva 1, a menos que se tengan
14,15 valores mayores en pruebas de carga. Para pilotes de concreto en arena
fina con g. > 7.5MPa (76.5kg/cm?), usar la Curva 2
2 > 50 |23 ‘Sélo para arena fina y pilas o pilotes instalados en perforaciones
previas menores de 30 m de largo; para elementos de mayor longitud,
fmax puede vamnar entre lag Curvas 1 y 2. Cuando no haya datos
disponibles de pruebas de carga, usar la Curva 1.
> 5.0 4 Reservado para arenas que tienen alguna cohesidn
> 75 |6,7,9 10, |Paraarena gruesa con grava o grava sola. Para pilotes de concreto usar
13, 14, 15, |la Curva 4 si puede justificarse con pruebas de carga.
3 17
> 75 12,3 Para arena gruesa con grava, o grava sola, y pilas instaladas en
perforaciones previas con longitud menor de 30m.
(Para grava donde g. > 4.0MPa (40.8kg/cm?), usar la Curva 4.)
4 > 7 8, 12 Para arena gruesa con grava y grava sola
> 5.0 |16,17 En el caso de que la inyeccién se haga selectiva y repetidamente con
5 baja velocidad de flujo, sera posible usar la Curva 5, s1 esto es
. |justificado con pruebas de carga previas.

* ge, resistencia promedio por punta en pruehas de cono estatico.

1MPa = 10.2kg/cm?

250

Arena - grava

. kPa

L

T T T

100

T 1T 1 7
i B

Fricion lateral maxima, ;.

50

5,000 10,000 15,000 20,000 25,000 30,000 35,000 40.000

Resistencia de punta del cono, q., kPa

Fig. 3.3, Relacién entre la resistencia de punta del cono y la friccién lateral maxima en arenas y

gravas (Briaud and Miran, 1991).
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Tabla 3.10, Seleccién de las curvas de disefio para determinar la friccidn lateral unitaria, fip, con
ensayes preswométricos segun criterio del LCPC-SETRA (Briaud, 1987).

Pila ¢ pilote Arena Grava Arcilla v limo pldstico
Perforada en seco QL*, Q2(2), Q3 (3
Perforada con lodo Ql* {6), Q2 Q2 (6), Q3 Q1Ll*, Q2 (2
Perforada, con ademe recuperade | Q1* {(6), Q2 Q2 (B), Q3 Q1*, Q2 (4)
Perforada, con ademe perdido Q1 Q2 Q1
Caissons (1) @2, Q3 (5)
Hincado, de metal, con punta|@Q2 Q3 Q1*, Q2 (5)
cerrada
Hincado, de concreto Q3 Q3 Q2
Hincado, moldeado (10) Q2* Q3 Q2
Hincado, recubierto (11) Q3" Q4 Q2
Invectado a baja presién Q3* Q3* Q2
inyectado a alta presion (8) Q5 QE* Q5*

* Probablemente conservadora, pero la friccidn no puede incrementarse sin verificarla con pruebas de carga

(1)
(2)
3)
(4)
(3
(6} Pilotes largos (> 30m, 95f1).
(7) Siel hincado es posible.

Sin dejar el ademe en la perforacion (contacto rugosa).
Rimado y ranurado antes de colocar el concreto.
Rim. iy y ranurado antes de colocar el concreto; sdlo para arcillas muy firmes (gr > 1.44MPa, 14.Tkg/cm?).
Pertgz0i6n en seco, sin girar el ademe.

Arcillas firmes (qr > 1.44MPa, 14.7kg/cm?).

(8) Inyeccion selectiva y repetitiva con baja velocidad de flujo.

(9)

recomiendan pruebas de carga.

Como (8) v con una adecuada inyeccién de la masa fisurada. Especialmente para micropilotes en los cuales se

(10) Ademe hincado, con punta cerrada; una vez alcanzada la penetracidon final, el ademe se llena con concreto, se
deja su punta perdida y se retira el ademe. .
(11) Tubos hincadoes o de seccién H con una zapata ampliada (5cm, 2in, de tamano adicional); cuande se hinca el
pilote se inyecta mortero en el espacio anular.

300

U i o

|Q4:

i

S - SR AR R

Fricoibn tateral unitaria, f,, (kPa)

4,000 5,000

Presién Himite de ensayes presiométricos, py, , (kPa)

Fig. 3.4, Relacién entre la presién limite de ensayes presiométricos y la friccién lateral unitaria
segun criterio LCPC-SETRA, 1985 (Briaud, 1987)
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Con relaciones tedricas

La capacidad de carga ultima por friccidn
puede determinarse con la ecuacién:

Q =K.,p, tané 4, (3.12)
donde:
€., capacidad de carga dltima por
friecién

P’es, presién vertical efectiva media a lo
+largo del pilote; bajo la profundidad

critica se recomienda usar el esfuerzo
correspondiente a esta profundidad,
tomando en cuenta lo sefialado en el
inciso “e” de 3.3.1.

K, relacion  entre los  esfuerzos
horizontal y vertical del suelo,
efectivos, en el fuste del pilote.

tan & coeficiente de friccidén lateral pilote-
suelo,

As, drea de la superficie lateral de la
punta del pilote

El valor de K, estd influenciado por el angulo
de resistencia al corte, la compresibilidad y
estado original de esfuerzos en el suelo, asi
como por el método de instalacién y
geometria del pilote. Al incrementarse la
compacidad, el dngulo de resistencia al corte
v la cantidad de suelo desplazado su valor
aumenta. Para pilotes hincados con
desplazamiento de suelo, se considera que K,
es de 1 a 2 veces el coeficiente de presion de
tierras en reposo, K, , mientras que en los de
poco desplazamiento (como los de seccién H 6
instalados en perforaciones previas), Ks esta
comprendido entre 3/4 y 5/4 de K, En
pilotes instalados con chiflén, Ky varia entre
1/2 v 2/3 de K.

La Tabla 3.11 contiene valores de Ks y &
(Simons and Menzies, 1977) para pilotes
hincados, y que toman en cuenta la
compactaciéon inducida durante su
instalacidén. Se recomienda que los valores
empleados se verifiquen en pruebas de carga.

Tabla 3.1}, Valores de los coeficientes Ky v &
para pilotes hincados en arena..

Material del K S
pilote Arena Arena
suelta compacta
Concreto 1.0 2.0 %og
Acero 0.5 1.0 20°

Debido a las dificultades de medicién de K,,
con frecuencia se combinan los términos K; y
tan § como sigue:

p =K tané (3.13)
por lo que la ecuacidn (3.12) se reduce a:
O, =F P, 4, (3.14)

A este formato se le conoce como Método 8.
El wvalor de J.se ha determinado
experimentalmente en pruebas de carga a
escala natural. En la Tabla 3.12 aparecen
valores de S que sugiere el manual
canadiense de cimentaciones

Tabla 3.12, Rangos de valores del coeficiente g

BT A

e e

(CGS, 1992).
Pilotes Pilotesen |
Tipo de suelo hincados | perforaciones |
previas
Lamo 0.3-05 0.2-03
| Arena suelta 0.3-08 02-04
Arena med. :
compacta 06-10 0.3-05
Arena compacta 08-12 04-06
Grava 08-15 0.4-07

Para pilotes que provocan desplazamiento
mportante en arenas, otros autores
(Bhushan, 1982; Coduto, 1994) proponen la
ecuacion:

£=0.18+0.65C, (3.15)

donde:

C., compacidad relativa de la arena,
expresada en forma decimal.

0  Asentamientc de pilotes aislados

Para el calculo de asentamientos de pilotes
aislados se aplican métodos empiricos ¥y
semiempiricos; sin embargo, el criterio mas
aceptado se fundamenta en los resultados de
pruebas de carga. Algunos 1nvestigadores
consideran que el calculo de asentamientos de
pilotes hincados basado en propiedades elasticas
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del suelo y del material del pilote es impreciso y
de valor practico reducido.

LLa experiencia ha mostrado que el
asentamiento de un pilote aislado depende de su
diametro y de la’ relacién “capacidad/carga
aplicada”. Normalmente, cuando ésta relacion
es mayor de 2, el asentamiento en suelos
friccionantes es pequeno.

= Método basado en pruebas de cono estético
(CPT)

Cuando se cuenta con valores de resistencia
de punta con cono estatico, g, y de friccion
lateral, fe, puede aplicarse el criterio de
Verbrugge (Briaud, 1991) para determinar el
asentamiento en la cabeza del pilote. El
calculo se realiza por iteraciones. En él se
divide al pilote y al perfil de valores de g, -
obtenido desde la superficie del terreno hasta
una profundidad igual a 4B bajo la punta del
pilote-. en n capas o segmentos de espesor
constante, menores de 3m (10ft), ¥y
numeradas de abajo hacia arriba.

El asentamiento se calcula aplicando
sucesivamente las ecuaciones:

' 3125E,, '
8L .
§,0q =S+ para 1<i<n (3.17)
/]

s1, asentamiento en la capa [.

E:;, moédulo de deformacion del suelo en
la capa I, determinada con la
ecuacidn (3.21).

si+r, asentamiento enlacapai+ I

asentamiento en la capa.

AL, longitud de cada segmento en el que
se dividié al pilote,

Ep, médulo de elasucidad del material

. del pilote.
gi. carga unitaria aphcada en la capa L.

La ecuacién (3.16) se aplica a la capa de
apoyo o primera capa {t = I) y la (3.17) a las
capas subsecuentes hacia arriba.

La carga unitaria, g1, que acta en la punta
del pilote se estima preliminarmente con la
ecuacidn:’

q,=—F -~ (3.18)
AP (1+m £]
B

donde:

g1, carga unitaria aplicada en la capa de
apoyo o capa 1. '
€, carga aplicada en la cabeza del pilote.
Ap, drea de la seccién transversal en la
punta del pilote.
me, factor igual a .0.2 para pilotes
hincados y a 0.5 para los instalados
en perforaciones previas.
L, longitud total del pilote.
B, diametro del pilote.

L.a carga unitaria en las capas superiores se
caleula con la ecuacién:

fiALp
A

P

QE+| qu+ (319)

donde:
@i+1, carga unitaria en la capa i+1.
fi, friccién lateral unitaria en la capa i.

b, perimetro del pilote.

El valor de £ a su vez se determina con:

022 E,

fi=s, —3 (3.20)

siendo:

E., médulo de elasticaidad de la capa i
del suelo, dado por la ecuacién:

E,=10340+6.6q, - (3.21)

en la que:
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Esi,en kRPa 6 RN/m?

La ecuaciéon (3.21) se recomienda para
valores de g > 400kPa (40/m?) y se utiliza
tanto  para  pilotes instalados en
perforaciones previas como hincados.

El asentamiento total calculado es s+ y esta
ocasionado por la carga unitaria ge+s. Si el
valor de gn+r es igual al de g: supuesto
inicialmente, el cdlculo termina; de lo
contrario se efectila otra iteracién con un
nuevo valor de g1 }

Método de Vesic -

Uno de los métodos mas usados para calcular
el asentamiento de un pilote individual es el
conocido como semiempirico (Vesic, 1977),
que utiliza la ecuacién:

=5, 45, +S5, (3.22)
en la que:
C,Q,
5, =——= (3.23)
B q,
_GC 0,
5 2
P L 7, (3.29)
+a L
5, = (Q"P - Q"‘) (3.25)
Ap Ep

donde:

s:, asentamiento total en la cabeza de
un pilote. -

sp, asentamiento en la punta del pilote,
causado por la carga transmitida a
ésta.

Sps, asentamiento provocado por la carga
transmitida a lo largo del fuste dei
pilote.

s., deformacién elastica del pilote.

Cp, coeficiente empince de punta dado
en la Tabla 3.13.

Qop, carga neta admisible 6 de trabajo en
la punta del pilote.

B, diametro del pilote.

de punta.
C,, coeficiente empiricc por friccidn®

lateral, dado por la ecuacién (3.26). gk
Qas, carga permusible o de trabajo en eJ

fuste del pilote, i
s, coeﬁc1ente que depende de "'

largo del pilote.
L,, longitud del pilote donde actia la"
friceién lateral.
Ap, area de la seccidn transversal del
fuste del pilote, 4
L, longitud total del pilote ;
Ep, médulo de elasticidad del pilote. g

gy

para el calculo de asentamientos con el criterio

Tabla 3.13, Valores tipicos del coeficiente Cp %
de (Vesic, 1977). §

Pilotesen |
Tipo de suelo Pilotes perforacioneslf

hincados previas

Arena (compacta a

suelta) 0.02-0.18] 0.09-0.18
Limo (compacto a
suelto) 0.03-0.05! 0.09~0.12
Arcilla (dura a ‘
blanda) 0.02-003] 003-006
€, =0.93+0.16 L C (3.26)
= J -V B p .

Se recomienda que os sea de 0.5 para una
distribucién uniforme o parabdlica de la
friccién lateral a lo largo del pilote y de 0.67
para una distribucién triangular (cero en la
cabeza del pilote y maxima en la base). Para
propésitos practicos, se ha visto que
cualguier wvalor de @  proporciona
estimaciones razonables de asentamiento, ya
que una distribucién uniforme o triangular
no afecta sensiblemente a esos valores
(Sharma and Joshi, 1988; Prakash, 1980).
La distribucién de la friccién lateral sélo
puede obtenerse por mediciones de ésta en el
fuste del pilote durante pruebas de carga.

«  Meétodo con pruebas de carga

Ya que el efecto del tiempo es generalmente
despreciable en los suelos predeminante-
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mente friccionantes, los asentamientos
. observados durante pruebas de carga se
pueden considerar como representativos del
comporsamiento a largo plazo del pilote.
Las pruebas de carga (Capitulo 7)son
consideradas como el unico método gque
permite estimar asentamientcs de pilotes
con cierta precisién.

b) Pilas coladas in situ

En este inciso se tratan las pilas de concreto
coladas in situ, considerando a éstas como
elementos mayores de 60cm (2ft) de didmetro.
Desde el punto de wista de su confiabihdad
constructiva, no son recomendables elementos de
diametro inferior al antes mencionado.

La capacidad de carga total de pilas coladas in
situ puede considerarse compuesta también por
dos partes, una formada por la resistencia en la
base y otra por la resistencia lateral. En el
calculo de esa capacidad, algunos autores
desprecian la contribuaién de la friccién lateral
del fuste y suponen que toda la carga se
transfiere al suelo por punta.

Sin embargo, en pruebas de carga se ha
observado que, para deformaciones reducidas, la
contribucidon de la friccién lateral es significativa
y lHega a desarrollarse totalmente con
deformaciones de 5 a 10mm (0.2 a 0.4in),
independientemente del didmetro del fuste. Por
otro lado, para una completa movilizacién de la
resistencia por punta de la pila se requeren
deformaciones del orden del 10 al 20% del
didmetro de su base. Por tanto, para una carga
de trabajo usual, el comportamiento de la pila
puede ser diferente del previsto s1 no se considera
la contribucidn de la friccidn lateral.

Otros autores indican que en arenas, para una
completa movilizacién de la resistencia de friccion
lateral, se requieren deformaciones de 0.007Bs a
0.009B; v para la resistencia de punta de 0.04Bs
a (.068s, donde B;s es el didmetro del fuste de la
pila v Bs el de su base, en m (Reese and O'Neill,
1989).

Los analisis de capacidad de carga en pilas son
semejantes a los usados para pilotes hincados
(véase wnciso "a" de 3.3.1, y estdn sujetos a las
mismas incertidumbres, pero los valores de los
parametros son diferentes debidc a que los

procescs constructivos también lo son. Se han
desarrollado métodos empiricos, semiempiricos y
tedricos para calcular la capacidad de las pilas,
muchos de ellos calibrados con pruebas de carga a
escala natural. -

Las pruebas de carga en pilas constituyen la
manera méis conflable de establecer el valor de la
capacidad Ultima, aunque por su elevado costo
s6lo se ejecutan cuande sen econdémicamente
justificables, como es el caso de obras grandes o
de investigaciones donde sus beneficios pueden
extenderse a varios proyectos.

0 Capacidad de carga en la base

.La capacidad de carga unitaria en la base de

pilag en suelos predominantemente
friccionantes, es menor que la de pilotes
hincados debido a que: 1} el suelo de apoyo se
altera por el proceso de excavacidn,
especialmente s1 éste es mecanizado; 2) no se
presenta densificacién del suelo bajo la punta de
las pilas, como sucede con pilotes hincados; 3)
ocurre un alivio temporal de esfuerzos en tanto
la excavacién {o perforacidn) permanece. abierta
v 4) la profundidad de influencia crece debido al
mayor diAmetro. )

Aligual que en el caso de pilotes, los métodos de
calculo se agrupan en criterios apoyados en
resultados de pruebas de campo (cono estatico o
presidometro), en criterios estaticos
fundamentados en relaciones tedricas o en
criterios segun pruehas de carga a escala
natural, siende estos Gltimos los mas
recomendados.

Cuando se cuenta con valores de resistencia de
cono, la capacidad de carga admisible de la capa
de apoyo se determina con la ecuactdn (3.3) o con
la (3.4) si se aplica el cniterio del L.P.C. Para que
el asentamiento de la pda no sea mayvor de 0.1Bs,
se ha sugerido (Alhiero and Cintra, 1998), Lhmitar
el valor de K. a valores comprendidos entre 0.08
y 0.15.

51 se dispone de mediciones presiométricas, es
aplicable la ecuacién (3.5) propuesta para piiotes
hincados, pero con un valor de Ky de 1.1.

La capacidad de carga ultima también puede
calcularse con relaciones tedricas como las
ecuaciones {3.8) 6 (3.9) del incisc “a” de 33.1. En
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el caso de la ecuacion (3.8), se utilizan con mas
frecuencia los valores de N7% propuestos por
Brinch Hansen en 1970 y Meyerhof en 1976; es
importante sefialar que cuando la pila es oblonga
v con una relacién de largo a ancho superior a 5,
el valor de N% debe reducirse al menos en 30 %.

0O Capacidad de carga por friccién

En la determinacién de la capacidad de carga por
friccién lateral de pilas coladas- in siiu son
aplicables las expresiones sefialadas para pilotes
hineades, pero con los factores que toman en
cuenta su procedimiento constructivo.

Si se tienen valores de la friccidn lateral medida
con cono estatico, fre, se emplea la ecuacién (3.10).
En caso de contar sélo con valores de resistencia
de punta, g., puede utilizarse el criterio del L.P.C.
con las Tablas 3.8 v 3.9 y la Fig. 3.3. Como
opcdn, fe, puede estimarse a partir de g
(Albiero and Cintra, 1998) con la ecuacién (3.27),
pero limitando su magnitud a 80kPa (B/m?)
como maximo.

f, =0.004q, (3.27)

Cuando se cuenta con mediciones presiométricas,
se aplica la ecuacidn (3.12), con los valores de fa
obtenides de la Tabla 3.10 y de la Fig. 3.4 para
pilas, de acuerdo a su procedimiento de
construccidn.

L.a capacidad de carga por friccién también puede
estimarse con las ecuaciones (3.12) o (3.14) , pero
tomando en cuenta el cambio en los parametros
por su procedimiento constructive. Para la
ecuacion (3.12) se han recomendado valores de K,
de 0.7 51 Le < 8m (26.4ff); de 0651 Ly; =8 a 12m
{264+ a 39.6ft) y de 0.5 st L. » 12m (39.6f1),
siendo L. la longitud de la pila en la que actia la
friccion lateral (Albiero and Cintra, 1988); se
recomienda que § = ¢ - 3° para tomar en cuenta
el angulo de friccién reducido por la perforacidn.
En caso de aplicar la ecuacidén (3.14), se utilizan
los valores de 8 de la Tabla 3.12 correspondientes
a pilotes en perforaciones previas.

Es importante seftalar que en pilas construdas
con ademe perdido normalmente existe una
separacion entre el suelo y el fuste; por este
motive, no se considera la contribucidén de
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friccidn, que es apenas suficiente para equilibrar:
el peso propio de la pila. En este caso, la carga’
queda soportada s6lo por punta. 3

O Asentamiento de pilas coladas tn situ
El asentamiento de pilas aisladas se debe a dos
causas principales: la compresién de azolveg
depositados en el fondo de la perforacidn antes de]:
colado y la deformacion de la pila y del suelc bajoi
su base. La primera es dificil de evaluar y por#
ello debe evitarse usando un procedimientoy
constructivo adecuado; la segunda ocurre en
forma inmediata y depende de la deformabilidad:
de los suelos de apoyo. El asentamiento también 7
puede calcularse con los métodos sefialados para ;
pilotes hincados.

Cuando se cuenta con resultados de pruebas de ;
cono estatico, el asentamiento de una pila puede |
estimarse con las ecuaciones (3.16) a (3.21), pero |
considerando en la ecuacién (3.18) un valor de me ;
de 0.5. '

El asentamiento también puede calcularse con el
método semiempirico de Vesic, mediante las
ecuaciones (3.22) a (3.26), con un valor del
coeficiente Cp en las ecuaciones (3.23) v (3.26) de
0.09 para arenas compactas y de 0.18 para arenas
sueltas.

Para pilas que se considera trabajan tnicamente

por punta, se puede optar por el método empirico
(CFE, 1981), dado por la ecuacion:

= %% +1.57 MZQ,:@ i) B8

35, 5
A A
donde:
s, asentamiento total de la cabeza de la
pila
28}, combinacién mds desfavorable de cargas
{por pila) -

L longitud total de la pila

E,,  médulo de deformacion de la pila

Ap, &rea de la base de la pila

As,  Area de la seccidén transversal del fuste
de la pila

E,, mddulo de elasticadad medic de los
suelos de apoyo
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Vs relacion de Poisson media de los suelos
de apoyo.

- ¢) Grupos de pilotes o pias en suelos

predominantemente friccionantes

Los grupos de pilotes o piias deben revisarse para
que cumplan las condiciones de capacidad de
carga admisible y de asentamientos.

0 Capacidad de carga de grupos

L.a capacidad de carga de grupos en suelos
predominantemente friccionantes sélo puede
definirge de manera aproximada con algunc de
los siguientes tres criterios:

» La capacidad del grupo es la suma de las
cargas permisibles de los elementos
individuales

* La falla ocurre en un bloque definido por el
perimetro externo del conjunto de pilotes o
pilas, por lo que la capaadad de carga se
calcula como una  zapata  grande,
adicionandole la resistenca por friccidn de los
lados del bloque (Terzaghi and Peck, 1967).

= S1el grupe de pilotes o pilas estd apoyade en
un estrato firme de espesor limitado, que
descansa sobre un depésito de suelo blando,
la capacidad de carga Gltima del grupo esta
dada por el menor de los valores siguientes:
1) a suma de las capacidades de los pilotes
individuales 6 2 la resistencia a la falla como
cuerpo rigido de una pua equivalente formada
por el grupo de elementos individuales y la
masa de suelo afectada; este Ultimo tipo de
falla se produce por punzonamiento a través
del estrato firme hasta alcanzar el suelo
blando subyacente.

En todos los cases debe comprobarse que la
capacidad del grupo sea mayor que la carga total
aplicada.

Para cualquier criterio, se sabe que la carga
ultima de un grupo de piotes o ptas, @y ,
generalmente difiere de la suma de las cargas
uluumas de los elementos individuales JQu. A la
relacion @y/2Q. se le denomina eficiencia del
grupo. KEn arenas, la eficiencia depende de varios
factores, siendo los mas 1importantes la

compacidad relativa irucial  del suelo, el
procedimiento constructive, la longitud de pilotes
y/o pilas, y el espaciamiento entre ellos.

En grupos de pilotes hincados con separacion de 2
a 4 didmetros entre centros, las pruebas de carga
a escala natural v en modelos han permitido
observar que la carga ultima resulta
frecuentemente mayor que la suma de las cargas
ultimas de los pilotes individuales; esto se
atribuye a la compactacién inducida que aumenta
la friccidn lateral. Debido a que la influencia de
esa compactacién no puede evaluarse en forma
confiable, se recomienda tomar a la carga ultima
de un grupo de pilotes en arena no subyacida por
un estrato blando, como la suma de las
capacidades de carga de los piotes individuales
(Meyerhof, 1976). La resistencia por punta no se
ve afectada practicamente por el efecto de grupo,
aln para espaciamientos pequerios entre pilotes.

Para grupos con mas de 10 pilotes, el manual de
cimentaciones canadiense (CGS, 1985) senala
que s1 el espaciamiento es mayor de 7 Bs, éstos
actuan como elementos aislados y que, por otra
parte, ese espaciamiento no debe ser menor de
2.5 By +0.02 D centro a centro, donde Bp es el
diametro del pilote o pila en la base y D la
longitud de empotramiento media.

O Asentamiento de grupos de pilotes o puas

El asentamiente de un grupo de pilotes o pilas
siempre es mayor que el de elementos aislados
debido a la mayor profundidad de influencia del
grupo. En la magmitud del asentamiento influye
el procedimiento constructive, la geomeiria y
dimensiones del grupe y la compacidad relativa
de los suelos predominantemente friccionantes.

No existe una teoria general para estimar el
asentamiento de grupos de piotes, por lo que es
frecuente que éste se evalle con criterios
empiricos, aunque son menos confiables que los
que se aplican a pilas o pilotes aisiados.

Debe tenerse en cuenta que cuando los pilotes o
pilas apoyados ‘de punta estan scmetidos a
fricc16n negativa proveniente de un estrato
superior de suelos consolidables. la fuerza de
arrastre por unidad de area del grupo de pilotes
se incluye como parte de la presién neta de
contacto al calcular el asentamiento.
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Entre los métodos mas utilizados para calcular el
asentamiento de grupos de pilotes en suelos
friccionantes se encuentran los siguientes:

s Meétodo basado en CPT

Fl asentamiento de un grupo de pilotes en
suelos predominantemente friccionantes,
saturados, también puede estimarse con los
resultados de pruebas de penetracion de cono
estatico, mediante la ecuacidn (Meyerhof,

1976):
pBI
§ =22 m
5= o (3.29)
donde

p, perimetro del pilote

B’, ancho del grupo.

I, factor de influencia, dado por la
ecuaciébn  (3.30) y usualmente
comprendido entre 0.5 vy 1.0.

ge, resistencia promedio de punta con
cono estatico, en la zona de
influencia del asentamiento

D!

I, =1=-—205
35 (3.30)

donde:

D’, profundidad efectiva del grupo de
pilotes o pilas en la capa de apoyo.

Existen otros métodos para estimar el
asentamiento de grupos de pilotes a partir de
resultados de pruebas de cono estatico,
modelando a los pilotes como elementos
fimitos, a la respuesta del suelo con resortes
no lineales y a la interaccién pilote-suelo con
las ecuaciones de Mindlin (Briaud and
Miran, 1991).

» Método de Vesic
Este método (Vesic, 1977) propone calcular el

asentamiento de un grupo de pilotes con la
ecuacidn:

Bl
Sg = A\Ig s,

(3.31)
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donde:

Sg, asentamiento del grupo de pilotes,

s:, asentamiento total de un pilote”

aislado, calculado empiricamente 08

de pruebas de carga.
B’, ancho del grupc de pilotes (13

dimension menaor). i

B, diametro o ancho de un pilote-
aislado. .

d) Influencia del procedimiento constructive
" en el disefio

Como se ha citado econ anterioridad, el
procedimiento constructivo de pilotes y pilas
influye de manera importante en el disefio de
estos elementos.

Q Pilotes hinca_dos

En pilotes hincados en suelos
predominantemente friccionantes, son
importantes de considerar los siguientes

aspectos constructivos:

» Resistencia al hincado

En general la penetracién de un pilote

hincadoe disminuye rdpidamente después de

alcanzar Smm/golpe (0.2in/golpe) en el caso
de pilotes de friccidn; penetraciones
menores a 3mm/golpe (0.12in/golpe) tienen
poca justificacion. En pilotes de punta, la
penetracién disminuye con rapidez después
de 3mm/golpe (0.12in/golpe); una
penetracién final de 2mmigolpe
(0.08in/golpe) sdlo puede garantizarse s1 el
hincado en los suelos que se encuentran
sobre el estrato de apoyo es sencillo é en
circunstancias especiales (CGS, 1985)

Con objeto de evitar su dafio estructural, se
recomienda que el hincado de un pilote de
concreto se suspenda cuando se alcancen 6-
8 golpes en los ditimos 2.5¢m, lin (3 a
d4mmigolpe, 0.12 a 0.16in/golpe); en un
pilote de acero ese limite es de 12 a 15
golpes, es decir, 2mm/golpe, 0.08in/golpe
{Bowles, 1996),
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Relajacién y licuacidén temporal

La capacidad de carga de pilotes hincados
en algunos suelos predominantemente
friccionantes estd sujeta a cambios durante
su instalacién. En depdsitos de arenas
finas y limos no plasticos, compactos,
saturades, la capacidad del pilote puede
disminuir después del hincado debido al

fenémeno conocido como “relajacién”. Se.

cree que el hincado ocasiona que el suelo
bajo la punta del pilote se dilate, generando
presiones de poro negativas y mayor
resistencia temporal del suelo de apoyo,
pero que al disiparse esas presiones se
reduce dicha resistencia y con ello la
capacidad del pilote.

Otro fendémeno que puede presentarse
también durante el hincado es la licuacitn
temporal, es decir, la reduccién de la
resistencia al corte de arenas finas o limos no
plasticos situados bajo el nivel freatico. La
probabilidad de que ocurra esta licuacién es
mayor en suelos sueltos, pero puede ocurrir
en depdsitos compactos si hay un ntmero
suficiente de ciclos de esfuerzo, si la
magrutud del esfuerzo es suficientemente
grande ¢ si la presién confinante es baja.
Después de que las presiones de poro
temporales se disipan, se recupera la
capacidad del pilote, lo cual se manifiesta por
la mayor resistencia a la penetracién,

Debido a que la resistencia-a la penetracin
de los pilotes puede aumentar por la
compactacidn inducida o disminuir por la
relajacidén, es esencial que se haga el
rehincado de éstos una vez restablecidas las
condiciones de equilibrio del suelo. La
rnecesidad de rehincado debe preverse desde
las especificaciones de construccidon.

Compactacién por hincado

Los impactos y vibraciones provocados por
el Thincado de pilotes en suelos
predominantemente friccionantes pueden
causar densificacion v, en algunos casos,
rotura de granos. En arenas sueltas estos
efectos son més pronunciados; sin embargo,
en arenas compactas, probablemente se
requiera de perforaciones previas o del uso

de chiflones para instalar el pilote,
procedimientos que reducen la compacidad
de la arena y disminuyen ése efecto de
densificacién.

Hincado de grupos

La arena situada al centro de un grupo esté
influenciada por méas de un pilote y, por
tanto, llega a densificarse mas que la que
gse encuentra en la orilla; esta situacién
puede conducir a que los pilotes centrales
soporten un mayor porcentaje de la carga
total. Ademds, se recomienda que el
hincado del grupo se inicie desde la parte
central de aquél y hacia fuera, para evitar
que el desplazamiento lateral de la arena
cause una excesiva densificacién que
posteriormente dificulte el hincado.

Con frecuencia los pilotes hincades no
‘quedan exactamente en la posicién
especificada por el proyecto. En general se
consideran aceptables desviaciones hasta
de 5-10cm, 2-4in (Bowles, 1998);
desviaciones mayores requeriran de
revisiones y adecuaciones en el disefio de-la
subestructura para tomar en cuenta las
excentricidades que se generen por esas
deficiencias 6 el hincado de pilotes
adicionales.

Uso de chiflén

El usc de chiflén, es decir, la inyeecion de
agua bajo la punta del pilote, reduce la
compacidad de la arena situada bajo dicha
punta, permitiendo el avance del pilote con
pocos o ninguin golpe de martillo. Con
frecuencia este método se utiliza para
penetrar rapidamente a través de capas
arenosas y alcanzar un estrato de apoyo
mas profundo. Cuando los suelos predomi-
nantemente friccionantes contienen gravas
que no son extraidas por el agua a presidn,
la penetracidn puede lograrse con .una
combinacién de chiflén y golpes de martillo.
El procedimiento puede causar algin
arrastre de los suelos predominantemente
friccionantes que circunden o se encuentren
bajo pilotes adyacentes. Para no afectar la
capacidad de carga considerada en el pilote,
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el chiflén debe suspenderse al menos 1m
(3.3ft) por arriba del desplante
especificado; para completar la penetracion
ge utiliza martillo.

0 Pias coladas in situ

En el caso de pilas es necesario tomar en
cuenta, entre otros, los siguientés factores
constructivos:

« Rugosidad producida por la herramienta
en las paredes de la perforacién.

»  Alivio de esfuerzos en el suelo, el cual esta
influido por el tiempo de construceion,

»  Errores geométricos al perforar.

*  Fluido de perforacién (en caso de usarse) y
tiempo de exposicién del suelo.

*  Efectos de construccidn de pilas cercanas.

* Resistencia al agrietamiento del concreto
en tensién e influencia de defectos
constructivos menores en la resistencia a la

tension del concreto si el elemento es

cargado lateralmente.
e) Comentarios sobre algunos aspectos de
capacidad de carga en suelos

predominantemente friccionantes

En la determinacién de la capacidad de carga de
pilotes o pilas en suelos predominantemente
friccicnantes es importante considerar los
sigulentes aspectos.

O Profundidad critica

La teoria convencional de capacidad de carga esta
limitada a elementos cortos, de longitud igual o
menor de 15 a 20 didmetros. De experimentos a
escala natural y observaciones de campo, algunos
investigadores (Meyerhof 1976), determinaron
que las relaciones tedricas son validas sdlo cuando
la punta del pilote o pila se encuentra arriba de
una cierta profundidad critica D..

Abajo de esa profundidad critica, tanto la presion
vertical efectiva en Ia base del cimiento (y, por
tanto, su resistencia por punta), como la
resistencia por friccién lateral promedic en un
depositc  homogéneo de arena, alcanzan
asintéticamente valores Wtimos y permanecen
practicamente constantes debido a efectos de
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compresibilidad del suelo, rotura de granos g
arqueo y otros factores; es decrr, una
profundidad mayor que la critica, la capacxdad de %
carga es independiente de la presién por
sobrecarga efectiva y sblo depende de 133
propiedades mecanicas de la arena.

N
A

:l‘

En la mayor parte de los cascs la relacién DB 3
estid comprendida entre 7 (para ¢ = 309 y 22 (para 3
# = 45°). Valores intermedios de D para pdotes
hincados en arena aparecen en la Fig. 3.2. En la
determinacién de D¢ no se toma en cuenta la
influencia de la sobrecarga por arriba de la capa
de apoyo.

R el g (i

Sin embargo, investigaciones mas recientes
sugleren que la aparente ausencia de incremento
en la presién vertical efectiva en la punta del
cimiento 0 en la resistencia por friccidén lateral a
partir de una cierta profundidad, pueden ser el
resultade de ignorar el efecto de “esfuerzos de
cerramiento” en las pruebas de pilotes, antes de
iniciadas éstas (CGS, 1992). Las evidencias
disponibles a la fecha son suficientes para tener
algunas dudas sobre la importancia del concepto
de profundidad critica; desdichadamente, dichas
evidencias no permiten llegar a una conclusién
sobre las variaciones reales de la resistencia de
punta y de friccién lateral con la profundidad. Se
recomienda precaucion cuandoc se disefien pilotes
largos en suelos predominantemente friccionan-
tes.

o Efecto deescala

Como se tratdé en parrafos anteriores, la
capacidad de carga ultima de piotes o pilas en
arena puede estimarse aplicando directamente la
resistencia a la penetracidon estandar o del cono
estatico en relaciones semiempiricas stmples. Sin
embargo, para extrapolar la resistencia a la
penetracién en esos métodos, deben considerarse
los efectos de escala relativos a la relacion del
empotramiento, espesor y caracteristicas de la
capa de apoyo vy tamarnio de los pilotes (Meyerhof,
1983).
/

Los resultados de pruebas de carga de pilotes
(tuncados o instalados en perforaciones previas),
de diferentes diametros y relaciones de
empotramiento en capas arenosas, indican que
las expresiones utilizadas en los calculos de la
capacidad de carga Wtima son aceptables para
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elementos de diametro menor de 0.5m (1.64ft).
Para pilotes de mayor didmetro, particularmente
si se apovan en arena compacta, Meyerhof
establece un factor empirico de reduccién de la
capacidad de carga por punta, Rs; el valor de ese
factor decrece a medida que aumentan el
diametro del pilote vy la compacidad de la arena.
El factor de reduccién es pricticamente el mismo
para elementos hincados o instalados en
perforaciones previas.

Para pilotes o pilas de didmetro mayor o igual de
0.5m (1.64ft), el factor de reduccién se determina
con la ecuacidn:

R, = B, +051 | (3.32)

2B,

donde:

Ry, factor de reduccidn, adimensional.

By, didmetro de la punta o base del pilote, .

n, indice que depende de la compacidad del
matertal, y que puede tomarse
aproximadamente como n = I para arena
suelta, n = 2 para arena medianamente
compactay n =& para arena compacta.

De sus analisis de pruebas, Meyerhof también
concluye que la friccidn lateral unitaria dltima de
los pilotes o pilas en arenas de una cierta
densidad, es practicamente independiente del
diametro del pilote y que la extrapolacion de la
resistencia de penetracion estandar o de cono
estatico para el calculo con las expresiones
semiempiricas, proporciona estimaciones
satisfactorias de la capacidad de carga por
fricci6n lateral.

3.3.2 Cimentaciones profundas en suelos
predominantemente cchesivos

Los métodos analiticos de cimentaciones
profundas en  suelos predominantemente
cohesivos (arcillas o limos plasticos), requieren
del conocimiento de la resistencia al corte del
suelo a corto plazo (no drenada) de los suelos, que
usualmente es la condicién critica de
comportamiento. Sin embargo, en algunos casos
los métodos son de dudosa confiabilidad,
particularmente para calcular la capacidad de
carga en arcillas duras. Por ello, en los casos que
se justifiquen econdmicamente, deben efectuarse

pruebas de carga 4 bien efectuar un disefio
conservador. Se tratan por separado los pilotes
hincados, las pilas coladas in situ, los grupos de
pilotes o pilas, asi como la influencia del
procedimiento constructivo.

a) Pilotes hincados

En los andlisis debe tenerse en cuenta que el
hincado de pilotes en suelos predominantemente
eohesivos induce alteracién en éstos, lo que trae
consigo una pérdida temporal de su resistencia y,
por tanto, una reduccién en la capacidad de carga,
como se trata en el inciso “d” de 3.3.2.

Cuando se hinca un pilote en arcilla saturada o
hmo plastico de consistencia blanda a media, es
decir, con resistencia al corte no drenada menor
de 100kPa (10.2t/m?), y su punta no descansa en
un estrato duro, la capacidad de carga depende
cas: totalmente de la friccidn lateral o adherencia
a lo largo del fuste. Por otro lado, en un pilote
hincado en arcilla de consistencia muy firme a
dura, la capacidad de carga depende tanto de la
resistencia por punta, como de friccion lateral.

0 (Capacidad de carga por punta

Para estimar la capacidad de carga por punta de
pilotes hincadeos, se aplican métodos
fundamentados en pruebas de campo con cono o
presidémetro, 6 en relaciones tedricas.

*  Con penetracién de cono estatico (CPT)

La capacidad de carga iltima por punta de
un pilote en suelos predominantemente
cohesivos, usando la resistencia por punta
del cono estatico, estd dada por la ecuacién
(3.3) del inciso “a” de 3.3.1. Esa capacidad
tamhbién puede estimarse con el eriterio del
L.P.C. mediante la ecuacién (3.4) del mismo
inciso, con un valor de K. de 0.6 para puotes
hincados con desplazamiento completo de
suelo y de 0.37 para los instalades en
perforaciones previas.

= (Con ensayes presiométricos (PMT)

Cuando se «cuenta con medicones
presiométricas, la capacidad de carga dltima
se determina con la ecuacion (3.5), pero
utilizande un valor de Ky de 1.8 en pilotes
hincados con desplazamiento completo del
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suelo cohesivo, v de 1.2 en los instalados en
perforaciones previas.

Con relaciones tedricas

La capacidad de carga iltima por punta de
un pilote en suelos predominantemente
cohesivos, se puede estimar con el criterio de
Skempton (1951}, mediante la ecuacién:

0, =c, N 4, (3.33)
donde:

@Qp, capacidad de carga dltima de un
pilote.

“Ap, drea de la seccién transversal de la
punta del pilote,

¢u, valor minimc de la resistencia al
corte no drenada de la arcilla en el
desplante del pilote.

N’ coeficiente de capacidad de carga,

igual a 9 en pilotes con didmetro
menor a 0.5m (1.64ft) y de 7 para
los de didmetro mayor de 0.5m
(1.64ft) pero menor de 1.0m (3.3ft).

|

O Capacidad de carga por friccién

£
Para el célculo de la capacidad de carga pog ﬁ
friccidn  de pilotes hincados en suelog
predominantemente cohesivos, existen tambiéif
métodos que se fundamentan’en _pruebas de\
campo y en relaciones tedricas.

:&ﬁma&&

Con penetracién de cono estético (CPT)

La capacidad de carga ultima por friccién
partir de resultados de pruebas cono,

calcula con la ecuacién (3.10). A falta dg@ 1;
mediciones de friccidn lateral, puedej
emplearse el criteric del L.P.C., usando 18
Tabla 3.8 para definir el tipo de pilote y 1a;
Tabla 3.14 para definir, en funcidén del tlpO"
de suelo, del pilote y del rango de re31stenc1a§
de cono, la curva de la Fig. 3.5 que permitaé
obtener el valor de fie en funcién de la.
resistencia de punta del cono.

a
i

o

-
el

» (Con mediciones presiométricas (PMT)

R TP

La capacidad dltima por friccion puede:
estimarse con la ecuacién (3.11), empleando’
el valor de f;p obtenido con las curvas de la.
Iig. 3.4, a partir de la presién limite, pr, y:
del tipo de pilote y suelo dado por la Tabla'
3.10.

Arcillas y limos plasticos

200

—
th
(=1

100 4

n
(=]

Friccién lateral maxima, fo., (kPa)

Resistencia de punta del cono, q.

6,000 7,000 8,000

(kPa)

Fig. 3.5, Relacién entre la resistencia de punta del cono y la friccidn lateral maxxma en arcillas y
limos plasticos, (Briaud and Miran, 1991)
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Tabla 3.14,

Curvas para arcillas y limos plasticos en el método del L.P.C. (Briaud and Miran, 1991)

para diferentes tipos de pilas o pilotes, procedimientos de instalacién y rangos de g.*.

Curva
No.

dc

(Mpa)

Tipo de pilote
{Tabla 3.5)

Comentarios del procedimiento de instalacidn

1 <0.7

1-17

> 0.70

1,2

Valores muy probables cuando se usan herramientas sin
dientes o con hojas cortadoras de mayor didmetro y donde
pueda formarse una costra de material remoldeado a lo largo
de la perforacién. Usar estos valores también en
perforaciones profundas bajo el nivel freatico que requieran
limpiarse varias veces. Asimismo, usarlas en los casos donde
se permite la relajacién de las paredes de la perforacidn
debido a incidentes que retrasan o detienen la colocacién del
concreto. En todas esas condiciones, la experiencia muestra,
sin embargo, que fmaxr puede estar entre las Curvas 1 y 2;
usar un valor intermedio de fmax sl éste se garantiza con una
prugba de carga.

2

4,5, 8,9, 10,
11, 13, 14, 15

En los pilotes de acero la experiencia muestra que, para
suelos plasticos, el valor de fmar es frecuentemente tan
reducido como el dado por la Curva 1; por tanto, cuando no se
disponen de pruebas de carga previas, usar esa curva. Para
pilotes de concreto hincados, usar la Curva 3 en suelos de
baja plasticidad con arena o con capas de arena, grava y
boleos y cuando g. > 2500k Pa (255¢/m?).

L2
v

&

Usar estos valores en suelos donde ge < 2500kPa (2535/m?) y
la velocidad de penetracién es lenta; de otra forma usar la
Curva 1. Para penetraciones lentas, cuando q. > 4500kPa
(458t/m?), usar la Curva 3.

w2

Usar la Curva 3 apoyadndose en pruebas de carga previas.

[

-]

Usar estos valores cuando se utiliza un método cuidadoso de
perforacién mediante helicoides equipado con dientes, y se
coloca de inmediato el concreto. En suelos con g > 4500kPa
(458t/m7), puede usarse la Curva 3 si se cuenta con una
supervisidn constante, con lmpieza y rimado de las paredes
de la perforacién, seguida por la colocacién nmediata del
concreto.

[ R)

Para perforaciones en seco. Se recomienda vibrar el concreto
después de sacar el ademe. En el casc de perforaciones bajo
el nivel fredtico, donde se requiere bombeo y se necesita un
movimiento frecuente del ademe, usar la Curva 1, a menos
que se disponga de resultados de pruebas de carga.

|

[l

En condiciones usuales de ejecucion.

sy

16, 17

En el caso de que hava inyeccidn en forma selectiva y
repetidamente, con baja velocidad de flujo, sera posible usar
la Curva 3, s1 este es justificado con pruebas de carga
previas.

*q., resistencia

promedio por punta en pruebas de cono estatice.

1MPa =10 2kg/em?
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Con relaciones tedricas

Hasta hace algunos anos, la practica general
para evaludr la capacidad de carga por
friceién de pilotes en suelos
predominantemente cohesivos se funda-
mentaba en un enfoque de “esfuerzos
totales”, es decir, con la resistencia al corte
no drenada de la arcilla, ¢u. Para ello, se
desarrollaron correlaciones empiricas entre
cu ¥ la friccidn lateral de un pilote, Debido a
que ese enfoque no ha demostrado en forma
definitiva su confiabilidad, particularmente
cuando ¢« > 25kPa (2.5tm?), algunos
investigadores propusieron como método
alternative de cdlculo un anilisis en funcién
de “esfuerzos efectivos” esto es, con el
método utilizado para suelos
predominantemente friccionantes.

- Cnterio de esfuerzos totales

Este criterio, conocide también como
Método a, propone calcular la capacidad de
carga ultima por fricaién lateral o
adherencia de un pilote hincado en arcilla
homogénea, con la ecuacidn:

Qt =a Cm As (334)

donde:

€, capacidad de carga dltima de un
pilote por friccién lateral. .
a, factor de adherencia dado por la Fig.
3.6 segin su condicién de hincadoe.
cus, resistencia al corte no drenada,
promedio, del suelo a lo largo del
fuste
Ay, area lateral del fuste del pilote.

Los valores de a varian en un rango
amplio y disminuyen ripidamente al
aumentar la resistencia al corte; en
pilotes  hincades & varia  apro-
ximadamente de 1.0 para arcilla muy
blanda, a 0.25 en arcillas duras.

Siempre se recomienda que la capacidad
de carga ultima que resulte de la ecuacién
anterior se confirme con pruebas de carga.

- Critenio de esfuerzos efectivos

Inmediatamente después del hincado de
un pilote, la friccién lateral o adhereneja.?
esta dada practicamente por la resistenciy %
al corte no drenada de la arcilly
remoldeada; sin embargo, en etapag
subsecuentes y sobre todo, al final de ]g.3
construccidén de la cimentacién, egg
friccién lateral queda gobernada por Jgg
parametros efectivos de resistencia a]'%
corte drenada, ¢ y ¢, de la arcilly ?
remoldeada que ha fallade muy cerca de]
fuste.

En el caso de una arcilla saturada, Ia 3
friccién lateral ultima puede calcularse 3
aproximadamente con la resistencia al ’
corte drenada del suelo remoldeado, !
suponiendo que la cohesién ‘es nula; es
decir, la adherencia sélo depende del
dngulo de friccién efectiva ¢’ entre la §
arcilla y el fuste del pilote; la capacdad
de carga ultima, s, se calcula entonces

con las ecuaciones (3.12) o (3.14)
establecidas para suelos predominan- :
temente friccionantes.

valores de friccidn lateral determinados a
distintas profundidades a lo largo del fuste
del pilote, usualmente suporuendo que Ks =
K,y que §= ¢, donde K, es el coeficiente de
empuje de tierra en reposo y & es el angulo §

:

7
El valor medio de fi se calcula con los g
3
!
:
]

de friccidn entre el suelo y el pilote.

Resultados de pruebas de carga indican
que para arcillas con cu menor de 100kPa
(10.2t/m?), poco preconsolidadas, g varia
entre 0.25 y 0.32 (CGS, 1992).

En arcillas de consistencia muy firme a
dura, la capacidad por friccion de los pilotes
no puede estimarse en forma confiable, ya
que se conoce poco sobre el efecto del
hincado en la adherencia y sobre el drea de
contacto efectiva pilote-suelo. Para disefios
preliminares puede usarse la relacidn de la
Fig. 3.6, pero en el-disefio final se
recomienda determinar la capacidad
Ultima a partir de pruebas de carga.
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Arena o grava

arenosa

L Amiladura

N

Factor de adherencia, o

L1l

[
wn

Resistencia al corte no drenada ¢, , kg.’cm2

'S

a) Pilotes hincados a través de arenas o gravas arenosas hasta arcilla dura.

a

Aralla dura

Factor de adhervnaa,

Resistencia al corte no drenada ¢, , kg.’cm"

b) Pilotes hincados a través de arcilla blanda hasta arcilla dura.

/

NOTAS: i Las graficas no son aplicables a secciones H o en cruz, mi a pilotes o pilas coladas in situ
2 El factor de seguridad no debers ser menor de 2.3 excepto para disefios basados en

resultados confiables de pruebas de carga

Arcilla dura

Factor de adherencira, o

. 2
Resistencia al corte no drenada ¢ . kg/cm

¢) Pilotes sin estratos arriba de la arcilla dura.

Fig. 3.6, Factor de adherencia vs. resistencia al corte para distintas condiciones de hincado de
pilotes en arcilla dura (CGS, 1985) g
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Algunos autores recomiendan para obtener
la capacidad de carga permisible del pilote
se recomienda aplicar un factor de
seguridad minimo de 2.5, siempre y cuando
se realicen pruebas de carga durante la
construccidn de la cimentacién. De no
efectuar estas pruebas, debe emplearse un
factor de seguridad minimo de 3.

0O Asentamiento de pilotes aislados

Se considera que los pilotes trabajan aisladoes
cuando el espaciamiento entre ellos es mayor de
siete didmetros v su cabeza no esti en contacto
con el suelo. Las pocas observaciones de campo
disponibles indican que el asentamiento se
produce principalmente debido a deformaciones
locales por cortante a lo largo del fuste del pilote,
en vez de consolidacién: por ello, se recomienda
fundamentar en pruebas de carga el analisis de
asentamientos de pilotes.

b) Pilas coladas in sitw

Las pilas coladas in situ {con o sin ampliacion en
su base), se han usado preferentemente en suelos
predominantemente cohesivos duros, es decir, con
cu > 100k Pa (10.2t/m?),

0 Capacidad de carga en la base

Para el cadlculo de la capacidad de carga en la
base o punta de wuna pila en suelos
predominantemente cohesivos se aplican los
mismos criterios que en pilotes hincades, con
algunas variantes que toman en cuenta el tipo de
pila y su procedimiento constructivo. Se pueden
utilizar criterios apoyados en pruebas de campo o
fundamentados en correlaciones tedricas.

Cuardo se tienen mediciones de cono estatico, la
capacidad de carga ultima en la base de una pila
se calcula también con la ecuacién {(3.3) del inciso
“q" de 3.3.1, o con el criteric del L.P.C. mediante
la ecuacién (3.4}, pero con un valor de K. de 0.37.

Si se cuenta con mediciones presiométricas, la
capacidad de carga tltima se determina con la

ecuacién (3.5), utthzando un valor de K; de 1.2.

En el caso de aplicar relaciones tedricas, la carga
ultima de pilas puede estimarse con el Criterio de
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Skempton (1951), mediante la ecuacién (3.33), con .
un valor de N’ = 7 para didmetros de la base, B,, .
comprendidos entre 0.5 y 1.0m (164 y 3.3ft) y
N’: =6 para By > 1.0m (3.3f%).

O Capacidad de carga por friccidn

Los criterios para calcular la capacidad de carga
por friccién de pilas en suelog
predominantemente cohesivos son también los
utilizados en pilotes hincados, con adecuacicnes
por su procedimiento constructivo.

Si se dispone de mediciones de friccidén con cono,
la ecapacidad de carga ultima por adherencia se
caleula con la ecuacin (3.10). A falta de
mediciones de friccidn lateral, puede emplearse el
criterio del L.P.C., con la Tabla 3.8 para
establecer el tipo de pila y definir con la Tabla
3.14 la curva de la Fig. 3.5 que debe usarse para
obtener el valor de fic en funcién de la resistencia
de punta del cono qe, ¥ del tipo de suelo ¥ pila.

Si se tienen " mediciones presiométricas, la
capacidad ultima por friceién se estima con la
ecuaci6n (3.11), utilizando el valor de fip obtenido
en las curvas de la Fig, 3.4, a partir de la presién
limite, pr, v del tipo de pilote y suelo dado por la
Tabla 3.10.

En la determinacién de la capacidad de carga se
aplican también los criterios de esfuerzos totales
y de esfuerzos efectivos citados en el inciso “a” de
3.3.2, con algunas particularidades.

»  Criterio de esfuerzos totales

La capacidad de carga ltima por friccién
lateral entre la arcilla y el fuste de una pila
colada in situ, Qs puede obtenerse de la
ecuacion (3.34). El valor de a esta afectado
en forma importante por el procedimiento
de perforacién 6 excavacién, que puede
ocasionar €l remoldeo o reblandecimiento
de la arcilla, asi como por la estructura de
ésta y en particular de su grado de
fisuracién; se recomienda usar un valor de
@ comprendido entre 0.2 y 0.4. Usualmente
en esa ecuacién se emplea el valor minimo
de la resistencia al corte no drenada cu,
limitdndolo a un méximo de 100kPa
(10&/m?),
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Los wvalores de a se consideraran
dependiendo del tipo de perforacién (en
seco o con lodos) y de si tiemen o no
ampliacién en la base (campana), Se ha
recomendado (Reese and O’'Neill, 1989)
adoptar un valor de @ = 055 para
cus>190kPa (19¢/m? vy despreciar la
friccidén lateral en el tramo superior del
fuste de la pila hasta una profundidad de
1.5m; en pilas con campana se desprecia la
_ friccién lateral en un tramo igual a una vez
el didmetro del fuste por arriba de la
campana. Existen grificas que relacionan
el valor de a con cus para pilas perforadas o
excavadas (Coduto, 1994).

Criterio de esfuerzos efectivos

El calculo por friccion en las pilas coladas
in sttn se efectlia con la ecuacidn (3.12).
Con frecuencia se supone que K; es iguala
K, v que § = ¢ sin embargo, como K,
depende de la historia geoldgica de cada
“arcilla en particular, el método sélo puede
aplicarse cuando se haya determinado éste
con métodos apropiados o en pruebas de
carga. :

Si se desea aphcar la ecuacidén (3.14), debe
tenerse en cuenta que, en suelos
predominantemente cohesivos, es dificil
valuar 5, ya que su magnitud es mayor
cerca de la superficie del terreno -debido a
la preconsolidacién que normalmente
existe en esa zona-, y decrece gradualmente
con la profundidad, pudiendo llegar a un
valor constante,

0 Asentamiento de pilas coladas in situ

Los asentamientos inmediatos de pilas coladas
en arcillas duras pueden estimarse con la
ecuacidn (3.28). Si existe friccidn negativa, el
incremento de asentamientos correspondiente
se calculara incluyendo en las cargas el valor de
la friccién negativa estimada.

¢} Grupos de pilotes o pilas

xR Capacidad de carga de grupos en suelos

predominantemente cohestvos

La capacidad de carga de un grupo de pilotes en
arcilla homogénea, no sujeta a friccién negativa,
con sus cabezas por arriba del terreno natural,
puede definirse como el valor minimo obtenido
con los siguientes dos criterios:

* La suma de las capacidades de todos los
pilotes individuales.

* La capacidad de carga de la base de la
envolvente del grupo mas la friccién sohre el
area lateral de dicha envolvente.

Usualmente se adopta el primer criterio,
aplicando un factor de reduccién que depende
del espactamiento entre pilotes (Tabla 3.15).

Tabla 3.15, Factores de reduccion de capacidad
de carga para grupos de pilotes en arcilla
(SMMS, 1983).°

Espaciamiento, | Factor de
en didmetro del | reduccidén
pilote
10 1
8 6.95
6 0.9
5 0.85
4 0.75
3 ) 0.65
2.5 0.55

Es comun en la practica despreciar los efectos de
grupo en la capacidad de carga de grupos de
pilotes apoyados en arcillas con valores de cu
mayores de 100kPa (10.2t/m?).

O Asentamiento de grupos de pilotes o pilas

El asentamiento de grupos de pilotes hincados en
suelos predeminantemente cohesivos se trata
para dos condiciones: grupos de pilotes de punta y
grupos de pilotes de friccidn.

*  Grupos de pilotes ¢ pilas de punta

El asentamiento de grupos de pilotes o pilas
de punta, aunque puede ser ligeramente
mayor que el de elementos aislados, en
general es aceptable para las condiciones de
servicio, por lo que en muchas ocasiones se
omite su andlisis,. Sin embargo, en

-
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estructuras sensibles a asentamientos o
cuando en el subsuelo existen capas
compresibles subyacentes, no debe omitirse,

Se acostumbra reemplazar al grupo de
pilotes o pilas por una zapata imaginaria en
la base de éstos y usar criterios eldsticos
para calcular el asentamiento, afadiendo la
propia compresion de los elementos.

» (rupos de pilotes de friceién

Los asentamientos de pilotes de friccién
hincades en suelos predominantemente
cohesivos, son principalmente de dos tipos:
inmediatos, es decir, se presentan al aplicar
la carga y diferidos o por consolidacién, los
cuales ocurren bajo cargas permanentes de
larga duracién. )

- Asentamientos inmediatos

los asentamientos. inmediatos son
generalmente despreciables comparadas
con los debidos a consolidacién. Para su
estimacién existen criterios
seflalados en el inciso “c” de 3.3.1 para

como los.

- Asentamientos diferidos

Los asentamientos diferidos se estiman con
los métodos empleados para cimentaciones
superficiales, usando suposiciones empi.
ricas sobre la transferencia de carga del
grupo de pilotes al suelo. La magnitud de
los asentamientos, en particular de los
diferenciales entre grupos de pilotes. es
dificil de predecir v menos confiables que la
de cimientos superficiales.

Para determinar los asentamientos por
consolidacién se requiere conocer el
incremento de esfuerzos en el subsuelo, De
manera simplista, ese incremento de
esfuerzos puede determinarse suponiendo
que la carga soportada por el grupo se
transfiere al suelo a través de una zapata
equivalente localizada a partir del tercio
inferior de los pilotes (Terzaghi and Peck,
1967). El método supone que la carga se
distribuye en una pirdmide con lados
inclinados 30° con la vertical (Fig. 3.7); asi,
a una certa profundidad, el esfuerzo es
igual a la carga soportada por el grupo
dividida entre el area de la seccidn

grupos en suelos predominantemente transversal de la piramide a dicha
friccionantes. profundidad.
-2
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Fig. 3.7, Distribucién de esfuerzos bajo un grupo de pilotes de friccién en arcilla homogénea, con el
concepto de zapata equivalente (CGS, 1985).
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El asentamiento por conselidacién primaria
del grupo de pilotes es igual a la
compresion de la capa de espesor H bajo la
distribucién de cargas indicada y se calcula
con la ecuacién:

C, P, +Ap
g

AH = H lo (3.35)
l+e, o,
donde:
AH, asentamiento por  consolidacién

primaria

Ce, indice de compresibilidad, igual al
cambio en la relacién de vacios para
un ciclo logaritmico de esfuerzo
aplicado, en la curva e - log p’s del
suelo.

Ap, incremento de presion efectiva.

€o, relacidn de vacios inicial,

H, espesor del estrato arcillosos

' considerado, medido a partir del
tercio inferior de los pilotes.

D’s, presion vertical incial efectiva.

El método de calculo de incremento de
esfuerzos senalado, no es aplicable a suelos
sujetos a consolidacién regional. Ademas,
al aplicarlo, se determinan wvalores de
asentamiento mayores que los reales: por
tanto, dende las consideraciones de
asentamiento gobiernen el disedo, puede
conducir a piotes con longitudes no
econoémicas. Las pruebas de campo ¥
observaciones de asentamientos a largo
plazo de ptlotes en arcillas sensitivas,
sugieren gque la suposicion de una zapata
equivalente no es representativa del
asentamiento real del grupo de pilotes.

Algunos 1investigadores sefialan que el
asentamiento de un grupo de pilotes se
debe principalmente a la reconsolidacion de
la arcilla después del hincado y a la
deformacién por fiujo plastico de corte con
poca contribucién del asentamiento por
consolidacién (CGS, 1985).

Todos los pilotes tienen un planoc neutro
localizado a cierta profundidad en el suele,
donde existe un squlibrio entre las cargas
que actiian sobre ellos arriba de ese plano y
la resistencia por punta y friccién bajo él.

d)

Las cargas actuantes son las de servicio
mas la de arrastre causada por la
deformacion por flujo plastico de corte en
combinacién con la diferencia en rigideces
entre el suelo y pilotes. En consecuencia,
para calcular el asentamiento de un grupo
de puotes (0 de un pilote aislado) en un
suelo sweto a  asentamiento  por
consolidacién debido tnicamente a las
‘cargas de servicio, se sigue el mismo
enfoque que el de pilotes en suelos donde
ocwrre asentamiento por consolidacion del
suelo alrededor del pilote debido a otras
causas.

Se recomienda que el analisis de
asentamientos incluya el efecto de la
reconsolidacién del suelo alrededor de los
pilotes después de hincados éstos. En
suelos arcillosos esa reconsolidacién puede
tomar mucho tlempo -méas de un afio en
grandes grupos de pilotes.

En grupos de pilas coladas en arcillas
duras {cu > 100kPa, lkg/em?), por su alta
capacidad de carga, el asentamiento se
analiza generalmente como el de un
elemento individual.

Influencia del procedimiento constructivo
en el disefio

En los siguientes parrafos se tratan algunos
aspectos constructives que influyen en el disefio y
comportamiento de una cimentacién profunda en
suelos predominantemente cohesivos.

O Pilotes hincados

En pilotes hincados es importante de considerar
lo siguwente:

Resistencia al hincado

Para el huncado de pilotes de punta apoyados
en suelos arallosos duros se aplican las
consideraciones hechas en el inciso “d” de

3.3.1 para suelos predominantemente
~ friccionantes. Sin embargo, cuando los
pilotes se hincan en suelos

predominantemente cohesivos homogénecs
suaves subyacidos por arcillas duras, dentro .
de perforaciones previas de menor didmetro,
la resistencia al hincado puede confundirse
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con el llamado efecto de “émbolo ¢ pistédn”.
Este efecto se presenta cuando el agua o lodo
dentro de la perforacién estdn impedidos de
fluir lateralmente o hacia la superficie y a su
vez restringen la penetracién del pilote
durante su hincado.

Para evitar ese efecto, los pilotes se disefian
y fabrican con un tubo o conducto central que
comunica la punta de aquellos con una salida
lateral. El conducto debe tener el diametro
necesaric para que permita la salida
completa del fluido atrapadc en la
perforacién. Ademads, es necesario que unos
dias después de terminado el hincado de
cada pilote, se realice un rehincado para
asegurar la profundidad de desplante
especificada.

* Desplazamientos debidos al hincado

El volumen de suelc desplazado por el
hincado de pilotes en suelos
predominantemente cohesivos, general-
mente provoca un bufamiento en, la
superficie del terreno; también puede
ocasionar una emersion en los pilotes
adyacentes, que les hace perder capacidad.

El volumen expandido en la superficie del
terrenc es del orden de un 40 a 60 % del
volumen del pilote (CGS, 19853); si ese
volumen de bufamiento es inaceptable, se
utiliza la  perforacién previa para
disminuirle. Se ha observado que en un
radio igual a 1.2 veces el didmetro del
pilote a partir de la periferia de éste, el
suelo es arrastrado hacia abajo, mientras
gque de 1.2 a 9.0 didmetros se mueve hacia
arriba (Coduto, 1994). El problema es de
mayor importancia cuando se hincan
grupos con numerosos pilotes.

»  Alteracién causada por el hincado

El hincado de pilotes en suelos predomi-
nantemente cohesivos induce en éstos cierta
alteracién que depende de: 1) las propiedades
de los suelos, en particular de su sensitividad
al remoldeo; 2) la geometria de los pilotes
(forma, didmetro, longitud), su numero y
espaciamiento entre ellos y 3) el método de
hincado. La alteracién proveca una pérdida

temporal de resistencia en los suelos y I
correspondiente reduccién de capacidad 4%
carga. Se ha observadeo que los suelog
adyacentes a pilotes hincados legan M
remoldearse hasta en una distancia 1gual
una vez el didmetro del pilote.

arcilla y reduce la resistencia a un valgp
cercano a la resistencia residual.  Siny
embargo, los analisis  actuales  gel
fundamentan en la resistencia de pico,$
considerando implicitamente la diferenciald
entre ésta y la residual.

ol
En arcillas blandas, sensitivas, el hincados
puede ocasionar el remoldeo completo dels
suelo. El efecto de esa alteracién disminuye
con el tiempo transcurndo despuss deli
hmecado, a medida que se consolida el suelo
adyacente al pilote y alcanza generalmente ;
un clerto aumento en la capacidad de carga.
Este incremento ocurre mas lentamente
alrededor de un pilote de acero o de concreto
que en uno de madera. En arcllas muy }
sensitivas y en arcillas duras, precon-
solidadas, la resistencia al corte final puede
ser menor que la que tenia en estado .
inalterado debido a la pérdida de la
estructura del suelo.

Por lo antes anotado, las pruebas de carga en
un pilote en suelos arcillosos, no deben
efectuarse sin estar consciente de estos
procesos, Es aconsejable retrasar la prueba
por lo menos 2 semanas después del hincado.
4?
%

* Presién de poro inducida por el hincado

El hincado de pilotes puede generar un
Incremento notorio en las presiones de poro
en el agua, las cuales se distribuyen en la
masa de arcilla hasta alcanzar distancias
considerables y provocan les sigwentes
efectos: 1) reducen temporalmente Ila
capacidad de soporte del pilote y de puotes
adyacentes; 2) afectan el proceso de
reconsolidacién de la arcilla alrededor de un
pilote, obligando a retrasar la aplicacidn de
la carga (son frecuentes retrascs de mds de
30 diag) y 3) alteran drasticamente las
condiciones de estabilidad natural en
terrenos mnclinados.

/
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La relacion entre el exceso de la presién de
poro con respecto al esfuerzo vertical efactivo
original puede alcanzar valores tan altos
como 1.5y 2.0 junto al pilote, y disminuir
gradualniente a 0 en un radio de 20 a 30
diametrzs (Poulos and Davis, 1980).

El exceso de la presidén de poro reduce en
forma importante la resistencia al esfuerzo
cortante del suelo, lo cual facilita el hincado
del pilote. La presencia de ese exceso de
presién de poro es siempre una condicién
transitoria; con el tiempo se restablece la
condicidén hidrostitica; un pilote aislado se
disipa aproximadamente en un mes, perc en
grupos, dado que el exceso de presion se
desarrolia en un volumen mucho mayor de
suelo, puede requerirse de mas de un afo
para su completa disipacidn.

El hincado de pilotes en la vecindad de
taludes ha sido en ocasiones el detonador de

deslizamientos, debido al aumento de la

presién de poro que genera (CGS, 1985). Las
presiones de poro pueden reducirse con
secuencias de hincado adecuadas ylo
realizando perforaciones previas.

0O Pilas coladas in sitw

La construccién pilas coladas in situ en arcillas
induce remoldeo y reblandecimiento considerable
del suelo perimetral, con espesor del orden de
25mm, lin (Meyerhof, 1976). La experiencia ha
demostrado que no se produce aumento
apreciable de la capacidad de carga por friccién
lateral con el tiempo, debidoc a que la
consohdacién de la arcilla blanda adyacente al
fuste es muy lenta.

Por su parte, la resistencia al corte de la capa de
apoyo formada por arcilla homogénea de baja a
media sensitividad, permanece para fines
practicos sin cambio apreciable durante la
construccion de la pila.

De pruebas de carga a escala natural realizadas
en pilas construidas en arcillas preconsolidadas
por desecacién, se observé gque cuando en las
perforaciones se empleaba lodo bentonitico ligero
6 polimero, la adherencia pila—suelo era mayor
que cuando dichas perforaciones se realizaron en
seco. Lo anterior se atribuye a que tanto la

bentonita ligera como el polimero protegen al
suelo y producen juntas a través de las cuales
puede penetrar el exceso de agua de la mezcla de
concreto, para ayudar a mantener los esfuerzos
laterales efectivos y reducir por su accién
lubricante la alteracién que provoca la
herramienta de perforacién en las paredes de ésta
(O'Neill, 1999). '

)  Algunos aspectos de capacidad de carga de
pilotes en suelos predominantemente
cohesivos

En la capacidad de carga de pilotes o pilas en
suelos  predominantemente cohesivos  es
importante considerar los siguientes aspectos:

O Efecto combinado de punta y friccién
Si el disefio considera que la carga se va a

transmitir por el efectc combinade de punta y
friccidn, se debe tomar en cuenta que la

‘proporcién de la carga soportada varia segun el

tipo y geometria del pilote, las propiedades del
suelo el procedimiento de hincado y la magmtud
de la carga aplicada.

La capacidad de carga en pilas coladas in site
puede considerarse compuesta por la friccién
lateral y la resistencia por punta. Como se ha
senalado, la contribucién relativa de estas dos
componentes es funcién de la rigidez de la pila y
de la compresibilidad de la arcilla alrededor del
fuste y por debajo de su base,

Si el suelo bajo la base tiene una compresibilidad
igual o mayor que la del suelo alrededor del fuste,
la carga Wtima del pilote estd dada por la
ecuacién (3.2). Sin embargo, cuando el suelo bajo
la base es menos compresible que el situado
alrededor del fuste, los movimientos relativos
entre el fuste y el suelo seran generalmente
demasiado pequefios como para movilizar la
friccidn total v se recomienda utilizar como carga
Ultima en el pilote el valor de @p.

La decisién de tomar en cuenta la contribucién de
la friccidn lateral y de la resistenca en la base,
deberi hacerse con precaucién una vez que se
hayan llevado a cabo pruebas de carga. Estas
pruebas deben indicar si la resistencia disponible
es compatible con las deformaciones, tanto
alrededor del fuste como en la base, y definir
cualquier posibilidad de reduccion de la
resistencia por friccidn lateral con el tiempo. La
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seleccién de la carga permisible se fundamenta en
el asentamiento permisible de la pila determi-
nado a partir de dichas pruebas.

O Efecto de escala

. Como se traté para suelos predominantemente
friccionantes en el inciso “e” de 3.3.1, en el caso de
pilotes o pilas de diametre mayor o igual de 0.5 m
apoyados en arcilla dura, se recomienda corregir
la capacidad de carga dltima por punta mediante
un factor empirice de reduccion (Meyerhof, 1983).

Para pilotes hincados en arcilla fisurada dura, el
factor empirico de reduccién Rs puede
determinarse con la ecuacion (3.32) usando un
valor de n = 1. En el casoc de pilotes ¢ pilas
instalados en perforaciones previas el factor de
reduccidn estd dado por la ecuacion:

B, +1
b = T o (3.36)
2B, +1
donde:
Ry, factor empirico de  reduccidn,
adimensional.
B, didmetro de la base o punta del
pilote, m.

La friccién lateral unitaria de pilotes o pilas en
arcilla fisurada de una cierta cohesién, es
practicamente independiente de su diametro.

3.3.3 Cimentaciones profundas en suelos con
condiciones especiales

Se trata a continuacién lo relativo a
cimentaciones profundas en suelos con
condiciones especiales, como son las algjadas en
materiales con cohesién y friccién y en depdsitos
estratificados, asi como sometidas a la accién de
fuerzas ambientales, en particular suelos
expansivos y friccién negativa.

a) Cimientos profundos en suelos con cohesion
y friccidn

Cuando los cimientos profundos se instalan en
arcillas  arenosas que tfienen un caracter
predominantemente cohesivo, la capacidad de
carga por punta y por friccidn se determina
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"arcillosas con cohesién relativamente pequetia, la

usualmente ignorando la componente’
friccionante; de manera similar, en arenas

capactdad se calcula sin considerar la componente
cohesiva.

Sin embargo, en arcillas arenosas o limos}
arenosos que tienen cohesién apreciable
ademds, caracteristicas friccionantes, se ha
sugerido (Tomlinson,-1977) calcular la resistencig
por punta con los factores de capacidad de cargj

ecuacion:

0, =l3eN, + p, (N, -1)| 4,

donde:
& capacidad de carga en la punta del’:
pilote o pila. '
Cu, resistencia al corte no drenada'g

{cohesi1dn) del suelo de apoyo. i
Ne, Ny, factores de capacidad de carga (Tabla

3.16). !
P, presién vertical efectiva en la punta
del pilote o pila.
Ap, drea de la punta del pilote o pila.

i Ne Ny
0 5.1 1.0

5 6.5 1.6

10 8.4 2.5 :
15 11.0 3.9 :
20 14.8 6.4 '
25 20.7 107 |
30 30.1 18.4

35 46.1 33.3

40 75.3 64.2

Se recomienda que la capacidad de carga ultima

en la punta no exceda de 10.5MPa {(1070t/m®), a —
menos que las pruebas de carga del pilote o pila
indiguen valores mayores.

Por su parte, la friccién lateral en el fuste del
pilote o pila se calcula considerando la suma de
las componentes friccionante y cohesiva del suelo,
con los métodos descritos en los subinersos 3.3.1y
3.3.2.
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Es importante distinguir a los suelos cohesivo-
friccionantes, uniformes, de los suelos
estratificados, ya que en una investigacidn del
subsuelo pobremente realizada no llega a
detectarse la estratificacién.

depositos

b) Cimientos profundos en

estratificados

Si en el subsuelo existen depdsitos estratificados,
la cimentacién profunda, se diseia con los
métodos descritos en los incisos 3.3.1 y 3.3.2,
segun el caso, pero prestando atencién tanto a la
rigidez relativa y resistencia de las distintas
capas que atraviesan los pilotes o pilas -a fin de
evaluar la contribucién relativa de cada una de
ellas en la capacdad de carga-, como a la
estratigrafia bajo la punta del pilote o pila y que
afecta a la estabilidad y al asentamiento del

grupo.

En pilotes o pilas que penetran capas de suelos
débiles hasta alcanzar un estrato resistente, la
capacidad de soporte depende fundamental-
mente de la resistencia movilizada en el estrato
de apoyo. Debido a la alta rigidez de la capa
resistente y del pilote o pila, los desplaza-
mientos relativos entre éste vy las capas
superiores de suelos son generalmente insufi-
cientes para rmovilizar significativamente la
friccidn lateral.

Cuando los cimientos penetran una profundidad
significativa en el estrato de apoyo, la capacidad
de carga estd dada por las resistencias de punta y
de friccion lateral de ese estrato; se considera que
las capas superiores solo contribuyen como
sobrecarga. En casos donde el estrato de apoyo
sea un suelo predominantemente friccionante, la
profundidad critica, De, se toma a partir de la
frontera superior de dicho estrato.

En depésitos muy estratificados, la capacidad de
carga de pilotes hincados depende tanto de la
friccidn lateral como de la resistencia por punta,
aunque la contribucién de una u otra es dificil
de valuar y puede requerir de pruebas de carga
para su verificacién. Siempre que sea posible,
los pilotes deben hincarse hasta llegar a una
capa con suficiente resistencia y espesor como
para suponer que generan su capacidad de
carga enteramente en ese estrato. Es necesario
comprobar que la capa de apoyo se extienda por
debajo de la punta del pilote una profundidad

tal que se garantice la seguridad contra falla
por punzonamiento en el estrato subyacente
débil.

El factor de sepuridad contra falla por
punzonamiento puede evaluarse (CGS, 1985),
suponiendo que la carga total, @, sobre el grupo
de pilotes, se transmite al suelo a través de una
zapata hipotética localizada en la base del grupo,
distribmda piramidalmente con sus lados con
inclinacién 1:2 Chorizontal a vertical). El esfuerzo
resultante, w’ en la frontera superior del estrato
débil se calcula como muestra la Fig. 3.8,

Grupo de pilotes de

Q / ancho By largo L

l/////‘

VAV AV ard

Limo

Arena

Arcilla

Arena

Arcilla

Arena

’ Y
N

I
. 20

H' , —

DALY

Arcilla con resistencia al corte no drenada, cu
aonde:

w'=__Q—,_._
(B+HYL+H')

El grupo de pilotes no fallard por punzonamiento s1

w'< 3¢,

Fig. 3.8, Seguridad de grupos de pilotes contra
falla por punzonamiento (CGS, 1985).

Cuando la capa débil es un suelo cohesivo, con
resistencia al corte no drenada igual a cu, el
margen de seguridad contra falla por
punzonamiento sera suficiente su:
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w'<3¢, ‘ (3.38)

Para evaluar los asentamientos de grupos de
pilotes en suelos estratificados se aplican los
métodos presentados en el inciso “¢” de 3.3.1,
siempre que la capa de apoyo se extaenda hasta
una profundidad cuande menos igual a tres veces
el ancho del grupo de pilotes. Se considera que el
asentamiento bajo la punta de los pilotes se debe
unicamente a las capas compresibles, suponiendo
que la carga total, @, sobre el grupo se transmite
y distribuye en el suelo como indica la Fig. 3.8; los
esfuerzos se calculan actuando sobre las capas
compresibles por debajo de la punta de los pilotes
vy los asentamientos correspondientes se deter-
minan con la ecuacién (3.35) del incso “c” de
3.3.2. En general este tipo de analisis sobrestuna
los asentamientos.

c) Cimientos  profundes  ante  fuerzas

ambientales

El analisis y disefio de cimentaciones profundas
debe incluir también los problemas inducidos por
fuerzas generadas ante condiciones ambientales
diferentes de las fuerzas verticales u horizontales
debidas a cargas muertas y vivas nominales de la
estructura. En general un pilote o pila se disefia
con una resistencia satisfactoria por punta,
friccion lateral o ambas, pero en muchas
ocasiones se omiten las fuerzas ambientales a las
cuales la cimentacién profunda puede quedar
sujeta durante su vida util.

Entre las fuerzas ambientales que pueden tener
influencia en el comportamiento de wuna
cimentacién profunda se encuentran las
provocadas por los siguientes fendmenos:

Q Movimientos de hielo, nieve y congelacién del
agua.

2 Empuwe lateral del agua en movimiento
rapido o en avenidas de rios con arrastre de
materiales (sobre todo en estribos y apoycs de
puentes).

O Hundimiento de la superficie del terreno en
suelos colapsables, al aumentar la humedad o
al saturarse.

O Accidn de suelos arcillosos expansives, al
modificarse su contenido de agua.

3 Oleaje sobre estructuras en costas o fuera de
ellas.
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B0 Vientos huracanados que producen fuerd
laterales en la superestructura.

Q FPriccién negativa motivada por hundimie
regional, al abatirse los niveles piezométri
o0 por sobrecargas adyacentes a la cimentac
profunda. ;

0 Efecto de ondas sismicas de cortante.

0O Falta de soporte lateral del cimiento pro

friccionantes finos.

La mayor parte de las fallas de disefio {
cimentaciones profundas se deben a que no

alguna de las fuerzas ambientales, pensando que
el factor nominal de seguridad seria su.ﬁc1eni:‘e
para absorberlas. Muchos de los factores mtadm ;
no pueden evaluarse con anilisis y modelod
matemAticos; se tiene que recwrir a reglas
empiricas basadas en experiencias previasrs
tomando, ademds, en cuenta el procesoﬁ
constructivo, En estas condiciones *’1’
instrumentacién de campo de cimentacionéss ;

profundas es muy importante. _ﬁ%
d)  Cimientos profundos en suelos expansivc:ﬁ

Los cimientos profundos alojados en arcillas:
expansivas pueden estar sujetos a fuerzas de
tension debido a los cambios de humedad en las
capas superiores de esos suelos; a la zona
comprendida por esas capas se le conoce como
zona activa. En el disefic de los cimientos
profundos debe considerarse el efecto de esa
fuerza de tensién, tanto en su integridad
estructural, como en la deformacién de la
cimentacién, asegurando que la resistencia del
tramo localizado bajo la zona activa sea suficiente
para soportar, por friccidn lateral, la fuerza de
tension generada.

La magnitud de la fuerza generada por la
expansion de la arcilla y que debe ser resistida
por el pilote o pila, se calcula con la ecuacion:

L=la
Q.=pY.c AL : (3.39)
L=0

donde:

e, fuerza de tensidén por expansidn.
L, longitud total del pilote o pila.
Le, longitud del pilote o pila en la zona activa
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En ocasiones puede convenir el emplec de pilotes
o pilas con ampliacién en la base bajo la zona

activa; en estos elementos, el fuste debe diseiarse

para soportar las tensiones ejercidas por las
fuerzas de extraccién y levar el acero de refuerzo
a la campana, hasta por lo menos 10cm (4in)
arriba de su base. Las fuerzas de tensién pueden
eliminarse aislando a los pilotes o pilas de la zona
activa mediante la aplicacién de una pelicula o
capa de bitumen en su fuste, o con el empleo de
camisas flotantes alrededor de éste.

e) Cimientos profundos sujetos a friccién
negativa )

Un depdsito de arcilla que se encuentre sometido
a un proceso de consolidacién, induce en los
cimientos profundos fuerzas de arrastre que
tienden a aumentar la carga sobre ellos. A este
fenémeno se le conoce como friccién negativa y se
presenta cuando los suelos estan sujetos a alguna
de las siguientes condiciones: 1) tienen
abatimientos piezométricos por extraccién de
agua; 2) soportan sobrecargas en la superficie
debido a rellenos recientes ¢ a otras estructuras y
3) presentan reconsolidacidén de la capa de arcilla
remoldeada alrededor de los pilotes o pilas.

El hundimiento que se requiere entre el suelo y el
cimiento profundo para generar friccidon negativa
es muy pequefio, menor de lmm (0.04in)
(Fellenius and Broms, 1969 y Fellenius, 1972).
Ese movimiento relativo ocurre como resultado de
la diferencia de rigideces entre cimiento y suelo y
se-presenta en cualquier tipo de depésitos.

La friccién negativa debida a la reconsclidacién
de una capa de arcilla remoldeada alrededor de
pilotes hincados es muy grande cuando ésta tiene
una sensitividad mayor de 3; la fuerza de arrastre
que debe considerarse en este caso es el peso del
material compresible situado entre los pilotes de
un grupo. Si la sensitividad de la arcilla es menor
de 3, la consohdacidn posterior al remoldeo por
hincado queda limitada a un volumen anular
delgado alrededor del pilote y el peso transferido
a éste es pequefio.

Al estimar la friccidn negativa debe tomarse en
cuenta lo siguiente:

O El esfuerzo cortante que se desarrolla por
friccién negativa en el contacto entre el suelo
y el fuste del pilote (o pila), o en la envolvente

de un grupo de ellos, no puede ser mayor que

la resistencia al corte del suelo. Este esfuerzo

méaximo solamente puede desarrollarse si el
. suelo alcanza la deformacién angular limite.

0" La friccidn negativa desarrollada en un pilote
o pila o subgrupo de ellos en el interior de un
grupo, no puede ser mayor que el peso del
suelo correspondiente al drea tributara del o
de los elementos considerados. )

O Los esfuerzos de descarga inducidos en el
suelo por la friccidn negativa, no pueden ser
mayores que los que resulten suficientes para
detener el proceso de consolidacién que la
origina.

En suelos predominantemente cohesivos, un
método que con mucha frecuencia se utiliza para
calcular la friecién negativa unitaria, f», consiste
en suponer que ésta es proporcional a la
resistencia al corte no drenada de los suelos, es
decir:

fa=ac,

donde:

(3.40)

fn,  friccion negativa unitaria

a, factor de adherencia dado en la Fig. 3.6
v que usualmente varia entre 0.5y 1.0

cus, Tesistencia al corte no drenada del suelo
cohesivo a lo largo del fuste del pilote o
pila.

Algunas observaciones en pilotes instrumentados
han mostrade que la magnitud de fn es funcién
del esfuerzo efectivo actuante en el pilote y se
calcula de la misma forma que la resistencia por
friccidn positiva, es decir:

Jo=py Kitang'= g p',, (3.41)

donde:

P’os, presién vertical efectiva, media, a lo largo
del fuste del pilote o pila, incluyendo el
esfuerzo debido a la parte consolidada de
rellenos recientes.

K., relacién entre los esfuerzos horizontal y
vertical del suelo, efectivos, en el fuste del
pilote o pila, igual o mayor que K.

¢’ 4ngulo de friccidn efectivo de la arcilia.

En la mayoria de las arcillas y limos plasticos,

puede suponerse que el valor de f  estd

comprendido entre 0.2y 0.3.
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Para el caso de suelos predominantemente
friccionantes, la friccién negativa unitaria esta
dada por:

| - sen’¢

t
1+ sen’s

[ = ang (p' (3.42)

donde:

@, angulo de friccidn interna del material para
la condicidon de esfuerzos totales,

La fuerza total de friccidon negativa, Fn, en un
pilote o pila es:

F, =, 4, ' (343)
donde:

Az, Adrea del pilote o pila en contacto con la
~capa de arcilla en proceso de
consolidacién.

En un grupo, la fuerza Fn esta limitada por el
peso de la arcilla comprendido en aquél, de
manera que:

E <s’y H (3.44)

n

donde:

s, espaciamento de los pilotes o pilas en el
grupo.

H, espesor del estrato de arcilla considerado.

¥m, peso voiumétrico de la arcilla.

Se ha sugerido que la friccién negativa en el fuste
de un cimiento profundo es menor gue la friccidon
positiva desarrollada en la misma capa de suelo
por una carga de compresion, aunque se cree que
es mayor que la desarrcllada ante una carga de
extraccién (CGS, 1985). La friccién negativa en
pilotes se ha intentado disminwr con la aplicacién
de bitumen o alguna otra capa viscosa en el fuste
de éstos antes de instalarlos; en pilas coladas en
el lugar se han usado camisas flotantes,

La friccién negativa y la resistencia por friccién
positiva no pueden ocurrir simultdneamente en el
m1smo tramo de pilote o pila. 51 se aplica una
carga temporal (por ejemplo carga viva) en la
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‘fuerzas cortantes a lo largo de 1. Por lo anterior;

cabeza de un pilote sweto a friccién negativa, 13
deformacién eldstica inducida en la porciég
superior de éste es suficiente para geners
resistencia por friccion positiva v reducir la fuer
de arrastre. Cuando se retira la carga temporal}
se restablece la friceién negativa en el pilote, eg
decir, el rebote eldstico del pilote y sy
correspondiente movimiento ascendente en [
longitud afectada nvierte la direccién de lag

.

deben considerarse separadamente dos
combinaciones de carga: carga permanente mas
friccion negativa (sin carga viva), y carga
permanente mas carga viva {sin friccién
negativa).

En el disefic se debe considerar que los pilots
penetran en el estrato compresible a la mis
velocidad que el nivel neutro que separa amba
zonas y en el cual no existe desplazamiento relativ
pilote-suelo. El plano neutro corresponde al sit;
donde la friccién negativa cambia a friccién positiv
Su posicion se determina por aproximacione
sucesivas hasta cumplir con la 1gualdad:

g, +F, =20+ F, ‘

donde:

@p, capacidad de carga por punta, sin factor deis
resistencia, Fr

Fp fuerza total debida a friccion posttav
afectadapor Fr=1

Fn, fuerza total debida a friccién negativa
afectada por Fr=1

28}, combinacién de cargas permanentes sin
factor de carga Fe.

La ubicacién del plano neutro gobierna tanto ]
carga maxima en el pilote como su asentamienio
Para evitar la emersidn de la cimentacidn, deb ks
verificarse en el disefioc que el nivel neutro sey
encuentre suficientemente alto, sin que los
asentamientos resulten excesivos. Si tanto laj
friccién negativa, como la resistencia por friccién 3
positiva y la resistencia en la punta del pilote se-j
determinan suponiendo valores que subestiman la
resistencia del suelo, la carga maxima calculada en ¥
el pilote es también subestimada y el plano neutre
queda localizado a mayor profundidad en el
subsuelo

El asentamiento de la cabeza de un pilote o pila ‘
sera igual al asentamiento del suelo bajo el plano
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_ peutro mds la compresién elastica del pilote
debido a la carga muerta aplicada y a la fuerza de
arrastre. Es condicién para este analisis que el
hundimiento de la punta del pilote o pila sea
jgual o mayor al requerido para movilizar su
resistencia ultima de punta; en la mayoria de los
suelos, el movimiento requerido para ello en
pilotes hincados es de 1 a 2 % el didmetro del
pilote en la punta, y en pilas de 5 a 10 % el
didmetro en su base.

El cdleulo de asentamientos se realiza con los
métodos convencionales. La carga muerta
aplicada en la cabeza del pilote se supone que
actiia en .una zapata equivalente localizada a la
profundidad del plano neutro y la carga
distribuida desde este plano. El asentamiento de
la cabeza del pilote es la suma del asentamienio
de la zapata equivalente mas la compresion de los
pilotes arriba del plano neutro.

La capacidad estructural de un pilote cuando esta
sujeto a carga permanente mds friccion negativa,
sin incluir carga viva, estd gobernada por su
resistencia en el plano neutro. La resistencia
estructural del pilote confinado se determina
como una columna corta sujeta a la carga
permanente, mas la carga viva, pero sin friccién
negativa,

En el caso de pilotes inclinados sometidos a
fricciébn negativa, éstos quedan forzados a
flexionarse por el asentamiento del suelo. Por
esta razén. se recomienda evitar su uso §, al
menos hmitar la inclinacién a valores que pueden
seguir el asentamiento sin que se induzca
excesiva flexion en ellos. Los pilotes que queden
fiexionados, combados o dafados durante la
instalacidn, tendran reducida capacidad de
soportar la carga de servicio en condicién de
fuerza de arrastre.

3.3.4 Cimentaciones profundas en roca

Las cimentaciones profundas apoyadas o
empotradas en roca son capaces de soportar
grandes cargas; las mas usuales consisten en
pilas coladas in situ, aunque también se
emplean pilotes hincados de acero o de concreto
con punta de acero.

En la mayoria de ias cimentaciones profundas
en formaciones rocosas se necesita una
exploracion detallada del subsuelo que debe
mcluir por lo menos: 1) sus caracteristicas

estructurales, como estratificacién, foliacidn,
rumbo y echado de los estratos, particularmente
cuando existan problemas de estabilidad, y 2) la
presenciza de discontinuidades, tales como
juntas, fallas o canales de disoclucidn en rocas
sedimentarias y oquedades en rocas igneas
extrusivas,

Para el disefio es importante tomar en cuenta
los siguientes aspectos:

" . Las rocas sedimentarias laminadas, como
caliza y arenisca, a menudo se encuentran en
capas delgadas separadas por arcillas o
lutitas blandas. La capacidad de carga de
estos materiales depende en gran medida de
las propiedades de la arcilla o de las lutitas
blandas, por lo que se hace necesario el
muestreo  inalteradc de ellas para
determinar su resistencia.

Ciertas lutitas, lLmolitas y argihtas se
reblandecen o expanden -al ser expuestas al
aire. Los materiales que contienen sulifatos
en forma de piritas o anhidntas pueden
hidratarse con gran expansién volumétrica.
En esos casos se recomienda ensayar ntcleos
de estas rocas en pruebas de
desmoronamiento (slaking) por inmersién en
agua y determinar sus caracteristicas de
expansidn 81 la tendencia al
desmoronamiento es pronunciada.

Las rocas calcdreas con cavernas de
disolucién constituyen un problema dificil de
cimentacion, por lo que al construir sobre
terreno calizo se debe revisar la informacién
geoldégica vy aerofotogramétrica  para
encontrar evidencias de dolinas o de
formacion de cavernas.

a) Pilotes hincados

Cuando en roca se hincan pilotes de acero de
seccion H, pilotes de tubo metilico o pilotes de
concreto precolado con punta de acero, quedan
incertidumbres en cuanto a la profundidad de
penetracidn alcanzada y a la calidad de la roca
en el desplante.

Por esta razén, la capacidad de carga de este
tipo de elementos no puede calcularse con
certeza mediante los métodos empiricos vy
semiempiricos  convencionales, y  deber4
estimarse a partir de observaciones de hincado,
experiencia local y pruebas de carga.
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Las caracteristicas de dureza y echado de la
roca condicionan la seleccién del tipo de pilote y
el diserio de su punta; por ejemplo, la punta de
los pilotes H se refuerza generalmente
agregando placas soldadas o remachadas para
reducir la presién entre el acero y la roca a
valores comprendidos entre 21 y 42MPa (210 y
420kg/cm?). En la Tabla 3.17 se presentan
algunas propiedades de las rocas en las que con
mayor frecuencia se apoyan cimentaciones.

b) Pilas coladas in situ

Cuando se emplean pilas coladas in situ puede
conocerse, por inspeccién visual, el drea de
contacto con la roca y evaluar la capacidad de
carga por medio de los métodos de disefio que se
presentan mas adelante.

Se recomienda que las pilas queden empotradas
en la roca una longitud de 1 a 3 veces su
didmetro. Dependiendo de las condiciones de
empotramiento, la capacidad de carga se
determina con uno de los siguientes criterios:

La capacidad de carga se deriva \inicamente
de la resistencia por punta. Esta hipétesis

puede ser conservadora, independiente-

mente del proceso de construccidn; sm
embargo, si el fondo de la excavacion no se
limpia adecuadamente, la capacidad de carga
se desarrollara después de que ocurran
asentamientos provocados por la expulsién o
compresién de azolves dejados en el fondo de
la perforacién.

La capacidad de carga se deriva de la friccién
lateral o adherencia entre el concreto y la
roca a lo largo del 4rea lateral de contacto.
Esta hipdtesis no es necesariamente
conservadora, ya que la resistencia por
adherencia depende en gran medida de la
calidad de la superficie de la roca en las
paredes del tramo empotrado.

La capacidad de carga se deriva tanto de la
resistencia por punta como de la friccidn
lateral. Esta hipotesis conduce a valores altos
de la capacidad de soporte; no se debe emplear
a menos que se verifique su aplicabilidad con
pruebas de carga a escala natural o en
experiencia local bien fundada y documentada.

RS
1

O Capacidad de carga por punta

(RQD)

Un criterio simplista, pero de uso frecuente
para estimaciones preliminares de la%
presién de contacto admisible en rocas, esd
el que utiliza el concepto de Indice de
Calidad 6 RQD por sus siglas en inglés
(Rock Quality Designation). Por medio de la
Tabla 3.18, se determina una presién ded¥
contacto admisible tentativa de rocasi%}i
fisuradas, ga, para el RQD obtenido en su
muestreo. Los valores de g esténé
establecidos con base en asentamientos®
permisibles. Si estos valores exceden a la ¥
resistencia a la compresién no confinada de
muestras intactas de roca (como puede ser:!
el caso de algunas lutitas), se recomienda: 2
utilizar en el predisenio este Gltimo valor. g

* Con mediciones presiométricas’

Como opcibn, las propiedades de una masa
rocosa pueden determinarse con mediciones
presiométricas. Se considera que la presién 3
limite presioméirica, pr, es un indice de
resistencia de la roca y que la capacidad de

- carga altima de una pila empotrada en ella %
:

esta dada por la ecuacién:

sz[Kb(pL _pho)+po]Ap (346)

donde:

piL, presidn limite presiométrica en la
zona comprendida dos didmetros
arriba y abajo de la base de la pila.

Dho, presién horizontal en reposo de la
roca, en el desplante del cimiento,
obtenida en mediciones
presiométricas.
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Tabla 3.17, Propiedades de distintas rocas como terreno de cimentacién (NAVFAC DM-7,1971).

Peso volumé- Médulo de Resistencia a la
Tipo Roca trico seco elasticidad compresion . N
10 Caracteristicas estructurales
ENAm? MPq __MPa
IGNEA:
Generalmente 's¢ encuentran como mtrusiones denwo de una
[ntrusiva -Predomna el feldespato 26.9 28 a 49 gran masa Pueden presentar un sistema de fracturamiento
(de grano grueso} color claro Granto 70 a 176 |cerrade, excepto donde el 1ntempensmao ha atacado de la
{abunda el cuarzo), superficie hacia abaje Puede haber intempensmo locahzado
-Diorita (poco cuarzo) 28.2 3 a 56 profunde en la interseccidn de sistemas pnncipales de
fracturamiento
Extrusiva -Predomina hierro y 288 49 a 84 En forma de cuerpos laminados caractenzados por extensos
{de grano fino) magnesio. Gabro. 106 a 21 [ sistemas de juntas, mas abiertas en basalto que en nohta y
-Predomtna el 25.9 35 a 56 andesita. Puede tener cavidades, huecos, capas de ceruza
feldespato, color claro: voleAnica o pdmez como resultado de vuleanismo concurrente
Riolita con la extrusion.
{abunda el cuarzo)
-Andesita (poco cuarzs) 266 42 a B3 70 a 176
-Predomina hierro y 28.5 49 a 91 176 a 281 | Exhibe estructuras de fluyjo; puede ser muy vesicular
magnesio’ Basalto Estructura lbgera y relativamente porosa formada en
-Obsidiana 22.4 T a 2B 14 a 56 erupclones volcarucas
-Toba 16.0 ] a 7 1 a 7
METAMORFICA:
Fohada -Esquusto miciceo (de 26.7 4 a 35 35 a 106 |A menudo muy plegada y distorsionada Se presenta
tlaminada) grano medio) fracturamiento, reblandecimiento, intemperismo o erosion
-Pizarra oscura {de 26.9 35 a 56 S0 a 141 | profunda en zonas de intenso movimiento. El intemperismo
grano fno) produce residuos micaceos arcillosos
Bandeada (folia- -Gneiss de grano gruesa 271 3§ a 56 70 a 141 | Menos distorsién que en las rocas muy folradas. El residuo de
cidn wncomplera) con abundante cuarzo la intemperizacién es rasposo con particulas resistentes de
cuarzo.
Masiva -Cuarcita (predomina el 26 6 42 a 356 106 a 246
cuarzo) . La cuarata y el marmol pueden ser muy durcs y con un
-Méarmol (predomina la 269 49 a 70 B4 a 211 | sistema de fracturas finas tinicamente Algunas serpentinas
calcita) son blandas a gran profundidad
-Serpentina 25.3 T a 35 T a 70
relativamente blanda
SEDIMENTARIA:
Arallosa -De grano fino, Gran varnacén en las propiedades mecinicas de matenales
(predominan los laminada: formados por compactacién dnicamente o por cementacion
minerales de Lutita {tamanos de 160 a 224 4 a 14 0l a 35 |Las lutitas de compactacién pueden reblandecerse,
arcila) arculla) desmorcnarse y expandarse al aire. Los upos de cementacidn
-Lamoiita 176 a 240 4 a 14 0.1 a .35 | (armlita)no son susceptibles al intemperismo
Silicea (predom:na | -Conglomerado {grano Su resistencia y permeabilidad dependen del tipo y gra-do de
el sihice) grueso) 248 7 a 35 35 a 106 | cementacién. El fracturamiento, plegamiento y junteo dan
-Brecha (grano grueso) 253 7 a 35 .35 a 106 lugar ai deteroro de los matenales cementantes.
-Arerusca de grano 23.5 7 a 21 28 a 84
medio En la caliza se pueden formar grandes cavidades v canales de
Calcarea disolucibn en fracturas y sistemas de juntas La dolemia, que
(predomina el -De grano fino o cristali- 26.4 14 a 42 35 a 106 | puede recrstalizarse a partir de la caliza, es menos soluble.
carbonate de no fino' Caliza (algo es-
calcio) tratificada)
-Dolomia (certa 267 28 a 56 49 a 141
recristalizacion}
Notas:

- Los valores de las propiedades indicados corresponden a especimenes sanos, no intemperizados, sin hueces ni fracturas {roca sana},
ensayados en seco en el laboratorio.

- La elasticidad y resistencia dependen de la porosidad y de la textura. La elasticidad y resistencia de especimeres saturados
ensayados son generalmente del 80 a 90 % de los valores anotados.

- Los valores para lutita y limelita no incluyen materiales que son esencialmente arcillas duras y que se pueden muestrear con
equipo y herramientas para suelos. .
LMPa = 10.2kg/cm?
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Tabla 3.18, Presion de contacto admisible, gqq,
en rocas fisuradas (Peck et al., 1974).

* a
RQD MPa kg/em?

106 28.0 300
90 19.0 200
75 11.0 120
30 . 6.0 65
25 2.8 30

0 0.9 10

* RQD, indice de calidad de la roca, en %

Do, presién vertical total a la profundldad
de desplante del cimiento.

Kp, factor presiométrico, adimensional,
que depende de la relacion DB

(penetracién/diametro) de la
perforacién en roca, segun la Tabla
3.19.

Tabla 3.19, Valores del factor presiométrico,
K, , para rocas,

K "Dy/B
0.8 0
2.8 1
3.6 2
4.2 3
4.9 5
5.2 7

Para determinar la capacidad de carga
admisible generalmente se recomienda un
factor de seguridad global minimo de 3.

= (Con resistencia de ndcleos de roca

La capacidad de carga ultima en la base de
una pila puede calcularse como funcién de
la resistencia al corte de la roca con la
. ecuacidn:

Qp =q, KSP b AP (3.47)
en la que:
d=10+04D,/B <3 (3-48)_

|
donde: %
E
@y, capacidad de carga dtima en 131

-

base. ‘%
qu, resistencia a la compresidn ng’
confinada, promedio, de niticleos dé
roca.
Ky, coeficiente empirico que dependev
del espaciamiento y abertura de las:

| rgga, By

discontinuidades de la roca. L
d, factor de profundidad;:
adimensional. i

k
k-

Ap, 4area de la base de la pila.

Db, penetracién de la pilaen la
formacién de roca considerada.

B, didmetro de la perforacién en el
empotramiento (socket). !

i

La ecuacién (3.47) es similar a la utihizada
para calcular la capacidad de carga de
cimentaciones superficiales en roca, pero
afectada por el factor de profundidad d.

El coeficiente K,p toma en cuenta el efecto
de escala v la presencia de
discontinwidades; su valor puede estimarse
con la ecuacidn:

5
3+24

K = B (3.49)

o 1,

A 1+300 4

30 sd

donde:

sS4, espaciamiento de las

discontinuidades.
tqa, abertura de las discontinuidades.

La ecuacidn (3.49) es vilida sélo para:
0.05<s/B<2.0 v 0<tq/52<0.02 .

Es importante sefialar que los valores del
parametro bdsico gu son en general poco
representatives de las  propiedades
mecanicas de la masa de roca, debido ai
efecto de alteracién inducido por el
muestreo y a la ausencia de
discontinuidades en los especimenes
ensayados. Esta solucién no debe aplicarse
cuando los cimientos se apoyan en rocas
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estratificadas blandas, como es el caso de
algunas lutitas y calizas.
o Capacidad de carga por friccién
.Cuando la carga se transmite por friccion
lateral en el tramo de pila empotrada en la roca,

la capacidad de carga ultima puede estimarse
con la ecuacidén:

O, =rB D, (3.50)

donde:

Q., capacidad de carga 'dltima por
friccidn lateral.

Ts, resistencia ultima unitaria,
promedio, por friceién entre pila y
roca :

El valor de = depende de la resistencia del
concreto y/o roca, asi como de la calidad de la
superficie de contacto expuesta por la
perforacién; sus limites usualmente varian
entre 0.7 y 2.1MPa (7 a 21lkg/cm?. Para
determinar la capacidad permisible por friccién
entre la pila y la roca se recomienda utilizar un
factor de seguridad global no mencr de 2.5.

En la resistencia ultima por friccidn entre pila y
roca influye en forma importante la rugosidad
de la perforacién. Se consideran dos condiciones
de rugosidad (CGS,. 1985), una para pilas
convencionales y otra para pilas ranuradas o
estriadas.

+ Pilas convencionales

Las pilas que se excavan y construyen con
métodos convencionales, normalmente
tienen un contacto concreto-roca
relativamente liso. La relacidén entre la
friccion pila-roca y la resistencia a la
compresiéon del material de menor
resistencia (roca o concreto), estd dada
aproximadamente por la ecuacién (Horvath
et al., 1983):

05
r\

Bop| L (3.51)
Pe P

donde:

Pa, presion atmosférica.
b, factor empirico, igual a 0.63.

Sin embargo, si la resistencia a la
compresién del concreto, fe, de las pilas es
menor que (u, la resistencia admisible no
serd mayor de:

g, =005 /" (3.52)

« Pilas ranuradas o estriadas -

En las paredes de la perforacién en rocas
pueder hacerse ranuras, hendiduras o
estrias para aumentar la rugosidad roca-
concreto y, por tanto, incrementar la
resistencia en el fuste de la pila. -Para
determinar el valor de % se emplea la
ecuacion (3.51) con un valor de b = 1.9 para
ranuras de ancho y profundidad mayores
de 10mm (0.4in) y espaciamiento de ellas
comprendido entre 50 y 200mm, 2 y 8in,
{CGS, 1992).

" Para aplicar este criterio de disefio es
necesario’ que la roca expuesta en la
perforacion se encuentre razonablemente
sana, sin fracturamiento productdo por el
proceso de excavacion y libre de lodos y
detritus de perforacién. La experiencia
muestra que, aunque factible, esio no es
facil de lograr. Antes del vaciado del
concreto se requiere de una cuidadosa
inspeccidn visual de la perforacién.

O Asentamientos

Fl analisis de asentamientos de pilotes y pilas
apoyados o empotrados en roca es un problema
dificil y con frecuencia impreciso, debido a la
naturaleza discontinua de las masas rocosas.

En roca sana los asentamientos -eldsticos
generalmente son muy pequefios y pueden
despreciarse. Los asentamientos importantes
estan comunmente asociados con la presencia de
juntas abiertas en la masa rocosa y, en rocas
sedimentarias, con intercalaciones de materiai
compresible. Cuando se prevea esta uluma
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situacién, se necegitardn investigaciones y
analisis especiales y/o pruebas de carga, los
cuales deben realizarse por personal capacitado
en este tipo de trabajo.

En

cimientos de grandes dimensiones o que

transmitan cargas importantes, se requiere la
estimacién de asentamientos, para lo cual
conviene tomar en cuenta lo siguente:
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s Estimacién con moddulos elasticos de
nucleos de roca.

La magnitud de los asentamientos
determinada con los modulos elasticos de
nucleos de roca es poco confiable, 'ya que
por las dimensiones de éstos se desprecia el
efecto de las juntas y discontinuidades de ia
formacién; las hipétesis que se establecen
sobre la influencia de las juntas son
arbitrarias y, por tanto, los resultados del
cdlculo deben considerarse con cuidadoe.

presio-

« Estimaciédn con  mediciones

métricas.

Este procedimiento requiere de un gran
nimero de pruebas para determinar la
variacién del médulo presiométrico de la
roca, incluyendo en alguna medida la
influencia de juntas y otras
discontinuidades. Las pruebas
presiométricas pueden ser el mejor
procedimiento para obtener ' resultados
confiables en rocas muy fracturadas; sin
embargo, no toman en cuenta el efecto de
juntas horizontales de reducido espesor o
de vetas compresibles.

« Estimacién con soluciones elasticas,

El manual de cimentaciones canadiense
(CGS, 1985), utiliza el método propuesto
por Pells y Turner para estimar el
asentamiento de pilas trabajando por
friecién o por friceién y punta:

En pilas de friccidon se determina por
tanteos el didmetro y longitud de la
perforacién requeridos en el
empotramientc para que el esfuerzo
cortante medio inducido sea menor o igual
que la resistencia 1ltima por friccidn

entre pila y roca. Con las dimensiones de
la pila consideradas y los mddulos de
elasticidad de la roca y concreto, se
calcula el asentamiento con la ecuacién:

S, =5 I, (3.53)
- Er
2
donde:
sp, asentamiento en la base de la
pila.

@, carga aplicada en la cabeza de la
pila (carga de servicio).

I, factor de mnfluencia de
asentamiento.

B, didmetro de la perforaciéon en el
empotramiento en roca.

E,  moddulo de elasticidad de la roca.

El método propone una grafica para
obtener I; a partir de distintos valores de
Lew/'rs v de E/Er (donde L,r es la longitud
nominal de empotramiento en la roca, rs
es el radio de la perforacion en el
empotramiento y E. es el médulo de
elasticidad del concreto), y otra para
determinar un factor de reduccién por
empotramiento (Pells and Turner, 1979;
CGS, 1985). S5i los asentamientos
calculados exceden a los permisibles, se
procede a ajustar el didmetro y/o longitud
supuestos inicialmente y se realiza otro
tanteo.

En el caso de pilas de friccién y punta se
procede también por tanteos. Primero se
elipe el didmetro de la perforacién en el
empotramiento y, despreciando la
resistencia de punta, se determina la
longitud de empotramiento en la roca,
(Lar)max, para que la carga de servicio, €,
sea soportada sélo por la resistencia
permisible 7as. La fraccidn de carga
soportada por la base de la pila, €5, se
calcula eligiendo un valor de longitud de
empotramiento, Lsr menor que (Ls)max
para obtener, por medio de una grafica, la
relacién @p/Q. La resistencia por friccion
del tramo de pila en roca se calcula con la
ecuacidn s = (1 - @Q) Q. que al

dividirla entre el drea lateral de

T e Ok« I L e TD i I R e o P
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empotramiento  permite calcular la
resistencia Ultima por friccidén, . Si el
valor calculado es diferente de la friccién
permisible, se procede a modificar L
hasta llegar a la igualdad.

E! asentamiento de la pila se calcula-con
la ecuacidén (3.53) utilizando los factores
de influencia I, correspondientes. a esta
condicién. El método también propone
una grafica (Pells and Turner, 1979; CGS,

1985) que proporciona valores de I; en

funcién de la relacién Le/rs.
» Estimacion con pruebas de placa.

Este método tiene la ventaja de que incluye
la influencia de las discontinuidades y de la
alteracién de la roca, pero debe tenerse en
cuenta la importancia del efecto de escala
en los resultados. Se recomienda que la
placa tenga el mismo diametro que el
cimiento profundo lo cual, por razones
practicas, rara vez ocurre. Generalmente se
usan placas de mengres dimensiones,
vigilando siempre que su didmetro sea
mayor que la mitad del cimiento y superior
a 30cem (1ft). Las pruebas de placa deben
realizarse con cuidado, ya que los
resultados son frecuentemente erraticos;
por ello, para obtener una evaluacién
conflable del comportamiento del cimiento,
se requiere efectuar un conjunto de
pruebas. Debido a su alto costo, en general
las pruebas sélo se justifican en proyectos
grandes 6 en estructuras muy sensibles a
deformaciones.

<) Grupos

En grupos de pilotes o pilas apoyados o
empotrados en roca, la capacidad de carga del
conjunto se determina como la suma de las
capacidades de carga individuales de los
elementos que los constituyen.

3.4 SOLICITACIONES VERTICALES DE
TENSION

Los cimientos profundos deben resistir en muchas
ocasiones fuerzas de tensidn, por lo que debe
revisarse tanto su resistencia a la extracaén

como su capacidad estructural para resistir los
esfuerzos indueidos.

Las fuerzas de tensién pueden ser permanentes,
temporales o accidentales. Son provocadas por la
excentricidad en la aplicacién de carga en un
grupo de puotes &, en el caso de estructuras
hidrdulicas, por subpresiones hidrostiticas en
exceso al peso propio de las estructuras. En
chimeneas, edificios altos, tanques elevados y
puentes  basculantes  levantados, pueden
generarse tensiones por efecto de sismo o viento.
Asimismo, como se trata en el inciso “d” de 3.3.3,
la expansién de arcillas puede también generar
esfuerzos de tension en pilotes o pilas.

El movimiento ascendente estatico puede
tolerarse en agquellos casos donde se pueda confiar
en la tensién sin que se presenten movimientos
excesivos. La fuerza de tensién scbre una
estructura se transmite al pilote por friccidn entre
la superficie lateral del pilote y el concreto;
cuando esta fuerza es mayor que la resistencia
que puede desarrollarse por friccidn, se requerira
de anclajes mecanicos.

La capacidad a la tensién de cimientos profundos
puede estimarse de maneraz similar a la
capacidad a compresién, pero ignorando la
contribucion de la base (salvo en pilas con
campana).

La fuerza de extraccion es resistida por la friccién
lateral a lo largo de su fuste o vastago y por el
peso del pilote o pila; la ecuacién general para
estimar esta capacidad es:

0 =0,+W, (3.54)

donde:

&, capacidad de carga dltima a la tensién & -

extraccién

€, capacidad tltima a la tensién, por friccion
lateral.

Wp, peso del pilote o pila.

3.4.1 Cimientos profundos a tensién en suelos

predominantemente friccionantes

Por la influencia que tiene el procedimiento de
instalacién en la resistencia a la tens16n en suelos
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predominantemente friccionantes, se tratan por
separado los pilotes hincados y las pilas coladas
in sifu. )

a) Pilotes hincados

El fuste de los pilotes generalmente tiene
seccidén transversal constante y su friccidn
lateral se supone que es igual a la componente
de capacidad de carga del pilote a compresién,
calculada como se indica en el inciso “a” de
3.3.1. Sin embargo, se conoce que la resistencia
real a la extraccidén es considerablemente menor
que la resistencia a la compresion.

Cuando los pilotes se construyen fundamen-
talmente para resistir fuerzas de tensibn, es
comun aumentar la resistencia a la extraccidén
ensanchando el didametro de aquellos en una o
mas de las secciones transversales: como
ejemplo se citan los pilotes de base ensanchada
y los de tipo tornille. Para esos pilotes, la
resistencia dltima a la tensién estd dada por la
friceidn lateral a lo largo del fuste, asi como por
la resistencia movilizada por arriba de las
secciones de mayor didmetro; esta ultima
componente se considera como resistencia por
punta.

La capacidad de carga ultima por tension de
pilotes aislados, @, se acostumbra estimar con la
ecuacion:

L=Le

Q==pK tané ) p, AL+W, (3.55)
L=0

(PSRN )

donde:

p, perimetro del pilote
K;, relaciéon entre los esfuerzos horizontal y
vertical del suelo, efectivos, en el fuste del
pilote.
&, 4ngulo de friccion pilote-suelo.
L., longitud efectiva del pilote.
D’s, presion vertical efectiva promedio a lo largo
del fuste del pilote.
AL, diferencial de longitud del pilote.
Wh, peso del pilote o pila

Puede notarse que la ecuacién es similar a la
utilizada para calcular la capacidad de carga por
compresién, pero aplicando un factor de reduceidn
de 2/3.
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En la Tabia 3.11 del inciso “a” de 3.3.1, aparecep
valores de K, para pilotes hincados en arenas; gp %
caso de pilotes instalados con chifldn, el valor de &

K, se reduce hasta 0.3 - 0.6.

Es importante destacar que el valor de la presién

D’ aumenta con la profundidad hasta 1Ij
profundidad ecritica, mas alld de la cual

permanece constante. Ademas, el peso del pilote

debe considerarse como sumergido en el tramg
donde se encuentre bajo el nivel freatico.

Usualmente se recomienda usar un factor de :
seguridad global no menor de 3. Sin embargo, ;

algunos autores sefialan que la resistencia a la
extraccidn es aproximadamente la mitad que la
de compresién, por lo gque recomiendan usar
factores de seguridad globales del orden del doble
de los que se aplican en elementos swetios a
compresion.

En el caso de pilotes de seccidn "H", para calcular
la capacidad a la extraccidn se aplcan las
expresiones va seflaladas, considerando que su
perimetro corresponde al de su envolvente, por lo
que se tratan como si fueran pilotes
rectangulares.

b) Pilas coladas in situ

La capacidad de carga por tensién de pilas de
fuste recto en suelos predominantemente
friccionantes, puede estimarse con la ecuacidn
(3.53), pero considerando valores de A: no
mayores de 0.4 y de § comprendidos enire 2/3 v
3/4 del dngulo de friccién interna del suele, ¢ En
caso de usar botes excavadores debajo del nivel
freatico, el valor de ¢ se Limita a 28° (NAVFAC,
1986).

En pilas con campana, debido a que en su
construccién intervienen factores que no pueden
ser controlados en forma confiable, es dificil
estimar su capacidad a la tensién: el umco
método confiable para conocer esa capacidad es a
partir de pruebas de extraccion. En suelos
predominantemente friccizonantes baje agua. no
deben emplearse campanas.

c) Grupos de pilotes o pilas
Se considera como condicién dltima de capacidad

de un grupo de pilotes o pilas cuando el bloque del
suelo alrededor de éste muestra un monmiento

P T U S e P
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" dependen de la forma como los pilotes o pilas

3.4.2
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ascendente. El tamafio y la forma del bloque

.ransfieran la carga de tensién al suelo. Este es
yn mecanismeo Imuy complejo y depende de
factores como el método de instalacién y
caracteristicas del pilote y la estratigrafia y
propiedades'del suelo. Se acostumbra.determinar
]a resistencia a la extraccién de grupos con el
menor de los siguientes dos valores:

g La suma de la resistencia a tensién de los
pilotes individuales del grupo.

o El peso efectivo del suelo comprendido en la
pirdmide truncada, cuadrada, con su base
menor en la punta de los pilotes o pilag y
lados inclinados 75° respecto a la horizontal.

Para simplificar los cdlculos, el peso de los pilotes
o pilas puede suponerse aproximadamente igual
al del suelo desplazado; debe afiadirse, ademds, el
peso de sus cabezales,

Cimientos profundos a tensién en suelos
predominantemente cchesivos

También, debido a la influencia del proceso
constructivo, se tratan por separado los pilotes
hincados v las pilas enladas in situ.

a) Pilotes hincados

En suelos predominantemente cohesivos, la
capacidad dltima a la tensién de un pilote
hincado se calcula con la ecuacién:

L=ie
Q =ppac, AL+W, (3.56)

L=0
donde:

a, factor de adherencia, que depende del
procedimiento de instalacion.

cus, resistencia al corte no drenada, promedio,
del suelo a lo largo del fuste del pilote.

Wo, peso del pilote

Para determinar la longitud efectiva del pilote en
suelos  predominantemente  cohesivos, sge
recomienda considerar el tramo de wvariacion
estacional o de
confilablemente a la movilizacién de la friccidn

suelos que nec contribuyen-

lateral. La zona. de wvariacién estacional

dependera de las condiciones locales; usualmente__

ge supone una profundidad de 1.5m (5ft) cuando
no se cuenta con informacién local. El factor de
seguridad global que se recomienda aplicar a la
ecuacién anterior es generalmente de 3. En
pilotes de seccidn "H", se aplica lo sefialado al
final del inciso “a” de 3.4.1.

b) Pilas coladas in situ

Para pilas de seccién transversal constante, la
capacidad de carga admisible por tensién puede
calcularse con la ecuacidn (3.56), pero
congiderando el wvalor de. a acorde al
procedimiento constructivo.

Respecto a pilas con campana, la capacidad de
carga a la tensién se determina con el menor de
los siguientes valores:

- La capacidad dltima del area anular, Q.
existente entre la campana y el fuste de la
pila, calculada con la ecuacion:

T
On =7 (B2 -B2IN.c, +W, (3.57)

donde:

By, didmetro de la campana de la pila.

B,, didmetro del fuste de la pila.

cu, resistencia al corte no drenada del
suelo sobre la campana

Ne, factor de capacidad de
adimensionsal, iguala 9.

Wp, peso propio pilote

carga,

La capacidad Gltima por friccidn lateral, Qu, a
lo largo de wuna superficie cilindrica,
considerando un didmetroc medio
campana y del fuste, segin la ecuacion:

B, +B, |k
Qsl=”[ 52 J cu: L£+WP

L=0

(3.58)

donde:

Cus, resistencia no drenada del suelo a
lo largo de la longitud de la pila.

Wp, peso propio pilote

de la-
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Para cargas sostenidas, la capacidad
admisible puede obtenerse utilizande un
factor de seguridad global minimo de 3. Sin
embargo, para el disefio final se recomienda
efectuar pruebas de carga a escala natural.

c) Grupos

La capacidad admisible a la tensién de un grupo
de pilotes o pilas en suelos predominantemente
cohesivos, se considerarid igual al menor de los
siguientes dos valores:

0O La suma de la resistencia a tensién de los
pilotes o pilas individuales del grupo.

O La suma de la resistencia al corte movilizada
a lo largo de la superficie lateral de la
envolvente del grupo, mas el peso total del
suelo y de los pilotes o pilas individuales del

grupo.

3.4.3 Cimientos profundos a tensién en roca

La estimacién de la capacidad a la tensién de
pilas empotradas en roca se realiza con los
criterios de capacidad de carga por friccién
seftalados en el inciso “b” de 3.3.4, utilizando las
ecuaciones (3.50) a (3.52) segun el caso, con las
limitaciones que ahi se sefialan. Sin embargo, el
disefio final de las pilas debe fundamentarse
preferentemente en pruebas de extraccién.

3.4.4 Disefio con pruebas de extraccién

Cuando la capacidad de carga a tensién de los
pilotes o pilas es una limitante importante para
el disefio de clerta estructura, se recomienda
determinar esta capacidad con base en
resultados de pruebas de carga a tensién a
escala natural, que permitan, ademas, analizar
los efectos diferidos en el tiempo.

Sin duda, la manera més confiable de disefiar
pilotes o pilas sujetos a extraccién, es por medio
de pruebas de carga. Las pruebas deben
diseflarse y realizarse de acuerdo con lo
senalado en el Capitule 7. La capacidad
admisible a tensién generalmente se calcula a
partir de la resistencia ultima a la extraccién
obtenida en esas pruebas, afectada por un factor
de seguridad global minimo de 2.
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. o Cimentaciones profundas de puentes,

-

:

3.5 SOLICITACIONES HORIZONTALES %
ESTATICAS >
3.5.1 Antecedentes ;fg

&
Frecuentemente las cimentaciones profundag’
deben ser diseéfiadas para soportar tanto cargagh
axiales como cargas laterales. Algunos ejemplog
de aplicacion son: ;

¢ (imentaciones profundas de edificios alt.os;f’ :
torres de transmisién, griias torre, entre:

otros, para soportar cargas de viento o sismo. %

» (Cimentaciones profundas de muelles y
estructuras similares, sujetas a efectos de-
oleaje, corrientes marinas o fluviales y golpes
de embarcaciones.

T T VR AL ]

e

sometidos a cargas dindmicas, efectos de
coceo o simplemente empuje de suelos.

e et

Ante las solicitaciones horizontales pueden
adoptarse dos criterios para el disefio: :
|

1° Disefo por carga lateral ltima, asegurando |
un adecuado factor de seguridad contra la |
falla.

2°  Disefio en funcién de la deformacién lateral
maxima permisible, bajo las cargas de
trabajo.

Por lo general, el segundo criterio es el que rige
finalmente, ya que esta asociado con la
funcionalidad de la estructura. Y en muchos
casos resulta que al aplicar este criterio la carga
admisible que se obtiene estd muy por debajo de
la carga dltima.

A continuacién se exponen los principales
métodos para el analisis de pilotes o pilas, con
los que se puede determinar la carga lateral
altima, o bien evaluar su respuesta bajo las
cargas de trabajo, en cuanto a deflexién y otros
elementos mecanicos que intervienen en el
disefio estructural.

En los primeros subcapitulos se analizan
elementos individuales, y se tratan por
separado los casos de cimentaciones profundas
en suelos predominantemente friccionantes y en
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suelos predominantemente cohesivos, distin-
gwendo entre pilotes de friccién y pilotes de
punta o pilas.

Posteriormente se presentan también casos
especiales en que se tienen suelos estratificados
o pilotes sujetos a cargas excéntricas o
inclinadas, asi como grupos de pilotes.

35.2 Disefio de pilotes individuales, por carga
lateral ultima (Poulos and Davis, 1980)

Tante los pilotes como las pilas resisten cargas
laterales al movilizar la reaccién pasiva del
suelo circundante. La magnitud y distribucion
de la reaccidn depende de la rigidez relativa de
los elementos de la cimentacién y del suelo, asi
como de las condiciones de frontera de su cabeza
v punta.

a) Pilotes de friccion
O En suelos predominantemente friccionantes
*  (Criterio estatico

El método mas simple para estimar la resistencia
lateral dltima de un pilote no arriostrado en su
cabeza, consiste en revisar las condiciones de
equilibrio a partir del diagrama de cuerpo libre
que se muestra en la Fig. 3.9.

1]
|
|
{
Ciametro gel plote =d J
i

oL

Fig. 3.9, Pilote de friccidn con carga lateral.

El pilote est4 sujeto a una fuerza horizontal Hy a
un momento M, y la presién de suelo dltima a
cualquier profundidad z bajo la superficie del
terreno es pu. La combimnacién limite de H y M, Hu
y M. que provoca la falla, se puede obtener
considerando el equilibric de las fuerzas
horizontales y momentos, v resolviendo las

ecuaciones gimultaneas resultantes para la
profundidad de rotaciéon desconocida, z-, y la
carga homzontal ultima H,. En la Fig. 3.10 se
muestra la solucién en forma grifica.

0.6
0.5
Distribucion
uniforme de Py !
04— Pu=Pu *
- I
i
Hu o023 |

W ANEEAN

|
|
m\;
|

Distribucion de Pu

G 1 variando linealmente
desde cero en la superficie :
hasta PL en la punta ‘

o Pu=pir2 |
0 0.5 1.0 0.5 0
E/L L’re

Fig. 3.10,. Resistencia lateral (tima de pilotes de
friccidn, con cabeza libre, (Poulos and Davis, 1980)

=  (Criterio de Broms

Se considera que la distribucién de la resistencia
del suelo con la profundidad es:

pu = 3 O"v Kp (359)

donde:

G-, = Esfuerzo vertical efectivo

_l+send
I-sen¢
¢= Angulo de friccion mterna (en
términos de esfuerzos efectivos).

D

En la Fig. 3.11 se encuentra graficada la
resistencia lateral iltima para pilotes cortos (a),
en funcién de los pardmetros adimensionales
L/d y Hu/Kpyd® y para pilotes largos (b), en
términos de Hu/Kpyd® y Myd#yKp, con cabeza
libre o fija.
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Figura 3.11, Resistencia lateral dltima de
pilotes de friccion, (Poulos and Davis, 1980)

*  Criterio de Brinch-Hansen

Es aplicable para cualquier otra distribucién de
la resistencia del suelo con la profundidad, en el
cual el centro de rotacién se determina por
tanteos. Y luego la carga ultima se calcula
empleando la expresidn:

Pu=qgKqg+cKc (3.60)
donde,
g = esfuerzo vertical a la profundidad zr
¢ = cohesién
K. y K, = factores que dependen de ¢ y de 2/d
(Fig. 3.12).

Fig. 3.12, Factores de resistencia lateral K. y Ky
(Poulos and Dawis, 1980)
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0 En suelos predominantemente cohesivag 4.
»  Criterio estatico
La carga tltima se obtiene como:

Pu=Kee

definido por la relacién% .

En la Fig. 3.13 se muestra como varia chcho

factor en funcién del factor de forma para valores ‘
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| Pyd
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Fig. 3.13, Factor de forma y relacién -
adherencia-cohesién

" de Co o y 0. B
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»  (Criterio de Broms f‘*ﬂ‘
S
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En la Fig. 3.14 se presenta graficada la carpa. g
ultima esperada en pilotes de friccién con cabeza: )k
libre o fija, en funcién de los pardmetros *é
. } L . ;
adimensionales E y ;2 para pilotes cortos }
!
u E
(@, y en términos de los parametros :
. H, M, .
adimensionales sy ;. para pilotes
cl.l' u
largos (b).
Kc 16 N
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Fig. 3.14, Resistencia lateral dltima de pilotes
de friccidn en suelos predominantemente
cohesivos (Poulos and Davis, 1980)

*  Soluciones de deformacién plana

En este caso se emplean soluciones que
consideran al pilote como una placa rigida con un
ancho igual al didmetro del mismo, la cual puede
girar libremente en un suelo puramente cohesivo,
con respecto a un punto intermedio que divide a
la placa en una porcién superior y otra inferior.

Entonces, la falla del pilote se compara con la de
una zapata corrida, cercana a un talud vertical.
Al desarrollarse la falla, la presién en la porcidén
superior del pilote es 2¢, mientras que la presion
actuante en la porcidn inferior es 5.14¢ (Davis
and Booker, 1973).

En la Fig. 3.15 se indican las soluciones obtemdas
para ambas porciones, inferior y superior.

Puede apreciarse que, para fines practicos, ambas
soluciones son coincidentes.

Cabe sefialar que las.soluciones de la Fig. 3.15
desprecian el peso del suelo por lo que tienden a

ser conservadoras para suelos con un peso
considerable, sin embargo resultan adecuadas
para tablestacas hincadas someramente y grupos
de pilotes en filas con poco espaciamiento.

Mfm
_~~

" W

Placa o

DE PRUEBAS CON MODELCS

FS= FRONTERA SUPERICR
Fl= FRONTERA INFERICR

Fig. 3.15, Falla de una placa rigida vertical
sometida a carga horizontal y momento

b) Pilotes de punta v/o pilas

En el caso de pilotes o pilas empotrados en un
estrato resistente, son aplicables los mismos
criterios antes expuestos, sea que se trate de
elementos con cabeza arriostrada o no-
arriostrada. La unica modificacién consiste en
hacer intervenir la presién actuante en la punta
como una fuerza resistente horizontal, cerca de
la cual se encuentra el centro de rotacién.

3.5.3 Disefio de pilotes individuales, por
deformacién lateral (Poulos and Dawvs,
1980 y Hunt, 1985).

En muchos casos practicas, el disefio de pilotes o
pilas sometidos a cargas laterales dependera de
la satisfaceibn de wun requerimiento de
deformacién lateral o deflexién maxima, que
puede resultar en cargas laterales admisibles
mucho menores que la resistencia lateral
ultima.

Los meétodos de disefio tradicionales consideraban
valores empiricos de cargas admisibles para
ciertos tipos de pilotes, con las cuales se limitaban
sus deformaciones. Sin embargo, ahora existen
métodos  tedricos que permiten predecir
razonablemente la magnitud de las deforma-
cignes para cualquier casc particular.
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Los métodos empleados son:

= El analisis a partir de un médulo de reaccién
lateral.

o El analisis elastico, que considera al suelo
como un medio continuo.

a) Meétodo del modulo de reaccidn

Fue propuesto originalmente por Winkler
(1867) y consiste en caracterizar al asuelo
mediante una serie de resortes linealmente
elasticos e independientes, cuya constante de
deformacién es el médule de reacciéon lateral
{ks), el cual relaciona la carga (p} que actia en
un cierto punto del pilote o la pila con la
deflexién (p) medida en el mismo punto, como se
indica a continuacién;:

p=hip (3.62)

Otra forma en la que se acostumbra expresar la
relacidn es:

w=Kp (3.63) -

donde,

w = reaccion del suelo por unidad de
longitud del pilote o la pila.

K = moddulo de reaccién en unidades de
fuerza/longitud? (K=knd)
D =diametro o ancho del pilote o la pila

Para el analisis, se asume que el pilote o 1a pila se
comporta como una viga cuya deformacdn esta
determinada por la ecuacion:

0
Eplp dz = —pd ' {3.64)
donde,
Ep = médulo de elasticidad del pilote o la
pila

I = momento de inercia de la seccign del
pilote o la pila

Z =profundidad en el suelo

d = didmetro o ancho del pilote o la pila

Combinando las ecuaciones (3.62) v (3.64) se

obtiene la ecuacién que gobierna la deflexiéon en
un pilote o pila:
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v kndp =0 (3.65)

Esta ecuacidn puede resolverse analiticamente o3
bien numéricamente. La solucién analiticg
resulta conveniente cuando el moddulo de%
reaccién es constante a todo lo largo del pilote o2

Dependiendo de la relacién entre la carga y la3
deformacién, el analisis puede tener dos.}
variantes: i

- Analisis lineal, cuando hay una relacién 'i;
directa entre la presién y la deflexién en %
cualquier punto a lo largo del pilote o la pila.

- Analisis no lineal, cuando no existe tal
relacidn entre la presién y la deflexién del pilote
o la pila.

*  Analisis lineal

En suelos predominantemente friccionantes
usualmente se asume que el médulo de reaccidén
crece linealmente con la profundidad. .

Para tal caso, la variacidén de kn a lo largo del
pilote o la pila puede expresarse como:

ks = n,,[g-J (3.66)

donde, .
ns = coeficiente del mdédulo de reaccion
z =profundidad
d = ancho o didmetro del pilote

L atbed. s

Si bien no hay una solucién exacta, existen
métodos aproximados para obtener la deflexidn ..
(p) v el giro(&) en la cabeza de pilotes o pilas, por
glemplo aplicando las siguientes ecuaciones
generales

H M
= ot + / 3.67
i (hdﬁ]"” (mﬁ]w 287
6= H T + M2 IEY (3.68)
fnd[* kL -
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Loe factores I e Iq se encuentran graficados en
ia Fig. 3.16.

10 100 1,000 10,000 100,000

Fig. 3.16, Factores de deflexién y girc en la cabeza
de pilotes o pilas (Poulos and Davis, 1980)

Otras soluciones aplicables son:

HT?
p=C 3.69
p=0Cy £l (3.69)
M:=CaHT (3.70)

Los coeficientes Cy y Cm estén graficados en las

Figs. 317 y 3.18, para diferentes valores de

M/HT, donde,

M = momento aplicado
H = Carga horizontal aplicada

El factor T ya ha sido definido por la ecuacién
(23) y el factor de profundidad Z es:

Z=zI/T 3.7D)
donde,

z = profundidad respecto a la superficie
del terreno.

COEFICIENTE DE PROFUNDIDAD, Z

¢ 14 20 30 40
' COEFICIENTE DE DEFLEXION, Cy

Fig. 3.17, Coeficiente de deflexién C, (Poulos
and Davis, 19800

» Analisis no-lineal

En realidad la relacion entre la presién v la
deflexién en cualquier punto a lo largo de un
pilote 0 una pila neo es lineal.

Para tener en cuenta tal condicidn existen
varios procedimientos, sin embargo el enfoque
mas cominmenie empleado parece ser el de las
curvas “p-y", desarrollado por Reese (p =
presion, ¥ = deflexidn).
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CCOEFICIENTE DE MOMENTC, Cm

Fig. 3. 18, Coeficiente de momento Cm (Poulos
and Davis, 1980)
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La ecuacién diferencial que se plantea en este
caso es la siguiente:

d’M d?
P )F-p=0 (3.72)

donde:

p =deflexion.
M = momento a‘la profundidad z en la

pila.

z =profundidad.

P. = carga axial en la pila a la
profundidad =z.

p = reaccién del guelo por unidad de
longitud (en este caso, p actia como
una carga lineal equivalente).

Esta es una ecuacién ma&as general que la
ecuacidén 3.66, ya que incorpora los efectos de la
carga axial y de la variacién de la rigidez del
pilote o la pila con la profundidad.

Como antes se mendiond, la solucién se obtiene
aplicando diferencias finitas.

El objeto del método es definir una serie de
curvas “p-y”, en diferentes puntos a lo largo del
pilote o pila (Fig. 3.19), tales que cumplan la
compatibilidad entre la carga y la deflexién
correspondiente a cada punto. Reese desarrolld
un programa de cémputoc conocide como
“LPILE” (1877), basado en este procedimiento.

Al igual que en el método del médulo de
reaccién lateral, para defimr las curvas

mostradas en la Fig. 3.19 se tiene como premisa

que el comportamiento del suelo a una
profundidad determinada es independiente de
los puntos vecinos. Si bien esto no es
estrictamente cierto, Reese comprobd a través
de pruebas de carga que los resultados
obtenidos son bastante cercanos a los reales.

Frydman (1975) propuso un procedimiento
alternativo v quizds mas generalizado para la
determinacidon de las curvas “p-y” haciendo uso
de los resultados de pruebas de campo con el
presurémetro, considerando que pueden
representar el comportamiento deformacional
de un pilote o pila sujetos a una carga lateral, y
teniendo en -cuenta un cierto factor de escala

igual a la relacion de diametros.
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Fig. 3.19, Esquema de las curvas “p-y”

b) Método del medio continuo y elastico

Para este analisis se considera al suelo como un%
medio elastico continuo con un moédulo des
elasticidad E.: y una relacién de Poisson v, y
pilote o pxla como una limina vertxcalg
rectangular y delgada, de ancho d, longitud L y-t{
rigidez Epl, constante, %

P:‘hpéﬁnsﬁ:t

e

El método consiste en dividir al pilote o la pilay
en n+l elementos, todos de longitud & exceptoy
aquellos cercanos a la punta y la cabeza, que;
presentan una longitud &2. Entonces, a cadaz’%
elemento se le somete a un esfuerzo horizontal?;
uniforme p, el cual se considera constante en

toda la seccién del pilote o la pila, v se calculan:
sus desplazamientos. A

- m TP

Asumiendo que el suelo presenta un
comportamiento puramente elastico, los despla-
zamientos horizontales del suelo y la cimen-
tacién profunda deben ser iguales. !

Los desplazamientos del suelo pueden expre-
sarse como:

fspl= %[f,]{p} (373

donde,

{Sp}= vector columna de desplaza-
mientos del suelo
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{ p} = vector de carga horizontal
[L] = matriz de factores de influencia

Los elementos I de la matriz [1:] se obtienen

mediante la integracién sobre un d&rea
rectangular de la ecuacidn.de Mindlin para el
calculo del desplazamiento horizental causado
por una carga puntual dentro de la masa de
suelo.

Para la determinacidén de los desplazamientos se
hace uso de la ecuacién (3.64), que al ser
resuelta mediante diferencias finitas,
considerando las condiciones de frontera
apropiadas para la cabeza y la punta, se obtiene
la gran variedad de soluciones expuestas en el
libro de Poulos (Poules and Davis, 1980).

3.5.4 Disefio de pilotes individuales, en
condiciones especiales (Poulos and
Davis, 1980)

a) Suelos estratificados
0 Diserio por carga lateral dltima

En este caso habrd que establecer la forma en
que varia la resistencia del suelo con la
profundidad, en toda la longitud de los pilotes o
las pilas.

Si  la  resistencia crece en forma
aproxmmadamente lineal se podrin emplear los
criterios expuestos en el inciso “a” de 3.5.2.

Por otro lado, si la distribucién de la resistencia
es mas bien umforme y casi no varia con la
profundidad deberdn emplearse los criterios
descritos en el inciso “b” de 3.5.2.

Para cualquier otra distribucién de la resistencia
del suelo con la profundidad, se puede emplear el
criterio estatico convencional (inciso “a”, de 3.5.2)
que consiste en revisar las condiciones de
equilibrio del elemento de cimentacién, después
de haber definido el centro de rotacién mediante
tanteos.

O Diseno por deformacién lateral

Para tener en cuenta la influencia de la
estratigrafia en la deflexién de pilotes o pilas
sujetos a una carga lateral en el método del
moédulo de reaccién, Davisson y Gill han

" propuesto, para un sistema de dos estratos,

ajustar los factores de influencia Ia, Lare Ir
para suelos con un médulo de reaccién k
uniforme (Fig. 3.16), empleando otros factores
de correccién que se encuentran graficades en
las Figuras 3.20 a 3.22: '

Los factores de correccién dependen de la
relacién entre el espesor del estrato superior h;
y la longitud del pilote L, asi como de la relacién
entre el médulo de reaccidn del estrato superior
k; v del estrato inferior k.

Estos resultados aplican a pilotes de mediana

4
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4
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FACTOR DE INFLUENCIA PARA DOS ESTRATOS

~— 10
L b
0 0.05 0.10 015 0.20
HilL

Fig. 3.20, Factor de correccién del valor de Ing
para un sistema de dos estratos
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. 3.21, Factor de correccién del valor de Foar
para un sistema de dos estratos
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'Fig. 3.22, Factor de correccién del valor de Ior
para un sistema de dos estratos

b) Pilotes o pilas sujetos a cargas inclinadas
Q Disefio por carga lateral Gltima

* En suelos predominantemente friccionantes
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* Equivalencia con pilotes o pilas inclinados

En este caso la carga lateral dltima es fuﬂmon=
tanto de la resistencia lateral como de La
resistencia vertical del pilote o la pila.

Por lo anterior, la falla lateral se anahzé
solamente que la inclinacién de la carga geq
considerable, ¥y en tal caso simplemente a6
compara la resistencia lateral ultima, K,
calculada con alguno de los criterios anteg
descritos, contra la componente horizontal de ]g &
carga aplicada, P, verificando que: g/

H _.Putand (3.74)

u

donde,
8 = angulo de inclinacién de la carga,
respecto a la vertical

* En suelos predominantemente cohesivos

A diferencia del caso anterior, la resistencia
lateral no depende de la resistencia vertical. De
manera que independientemente del grado de
inclinacién, deben revisarse los dos tipos de
falla probable. .

Entonces el valor admisible de la carga
inclinada, @u, seri el menor de los siguientes
valores:

Qu = Pusecd (3.75)
Qu = Pucosecd (3.76)

Es razonable aceptar gque un pilote o pila
inclinados, sujetos a cargas verticales, pueden
considerarse  como  elementos ° verticales
equivalentes, sujetos a cargas inchinadas (Fig.
3.23), de manera que son aplicables los mismos
criterios de revisidn antes descritos.

O Daisefio por deformacion lateral

Haciendo referencia al método del médulo de
reaccién, los valores de kn y ner han sido
obtenidos para pilas verticales, por lo que estos
no son directamente aplicables a pilotes o pilas
inclinados para el calculo de su deformacién
lateral. En investigaciones realizadas por Kubo
con modelos en arcillas, y por Awad and
Petrasovits con modelos en arenas, se ha visto
que la 1inclinacién positiva (ean direccién
contraria a la carga lateral) contribuye a
disminwir la deflexién.
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{ 4) GEOMETRLA DEL PILOTE INCLINADO

:

(5} PROBLEMA EQUIVALENTE

Fig. 3.23, Pilote inclinado

3.5.5 Disefio de Grupos de pilotes y/o pilas
{Poulos and Davis, 1980)

a) Disedio por carga lateral dltima

La resistencia lateral de un grupo de n pilotes
serd 1gual al menor de los siguientes valores:

o ! suma de la resistencia lateral de los n
cilotes que forman el grupe.

¢ ia resistencia lateral de wun bioque
zquivalente definido con la envolvente del
grupo de pilotes.

Ei primer valor se puede obtener aplicando
cualquiera de los criterios descritos en los
subeapitulos anteriores.

Para obtener el segundo valor debe considerarse
la resistencia al esfuerzo cortante que puede
existir en la base del blogue equivalente,
teniendo en cuenta el ancho que se tiene en
sentido perpendicular a la direccidn de la carga
horizontal.

" Si el grupo es relativamente angosto y es
solicitado en el sentido largo, la resistencia lateral

dltima del bloque podra determinarse aplicando
la teoria de la plasticidad.

Por otra parte, si el grupo estd compuesto por
pilotes . ligados con un cabezal rigide, la
resistencia ultima del bloque podra calcularse
como la suma de la resistencia lateral de un pilote
muy rigido, con cabeza arriostrada, mas la
resistencia al corte de la base.

Asi como en el cdleulo de la capacidad de carga
vertical, en la determinacién de la resistencia
lateral de un grupo de pilotes también existe el
concepto de eficiencia del grupo,, que se define
como:

Resistencia lateral ditima del grupo

nlL =
n x Resistencia lateral éltima de un pilote individual

La eficiencia disminuye a medida que aumenta
el nimero de pilotes o que se reduce el
espaciamiento entre ellos.

Comparando la eficiencia n de los grupos de
pilotes solicitados por cargas axiales con la
eficiencia nL de grupos solicitados por cargas
laterales, se observa que siempre es mayor la
primera.

Para un analisis mas detallado de la eficiencia de
grupos de pilotes ante cargas laterales, puede
aplicarse el método de elementos finttos.

Haciendo un analisis de deformacién plana, en el
que se considere el comportamiento no-lineal del

"suelo puede obtenerse una curva p-y para todo el

grupo.

En caso de tener grupos de pilotes verticales con
algunos pilotes inclinados, para el calculo de la
resistencia lateral se procede tal v como se ha
dicho, se elige el menor.de los siguientes valores:

- Lasuma de la resistencia lateral de los n
pilotes que forman el grupo.

- La resistencia lateral de un bloque
equivalente definido con la envolvente
del grupo de pilotes

Sin embargo, dependiendo de la ubicacién y
distribucién de los pilotes inclinados dentro del
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grupo habrd que tomarlos en cuenta en el calculo
del segundo valor.

Por ejemplo si se encuentran solamente en el
perimetro y presentan una inclinacién hacia
fuera, puede asumirse que el 4rea en planta que
cubre la base del bloque resistente .es la
envolvente que definen las puntas de los pilotes
inclinados perimetrales.

Por otra parte, si también existen algunos pilotes
inclinados en el centro, debe considerarse la
resistencia al corte adicional que proporcionan en
la direccidn contraria a la carga.

b) Disefio por deformacién lateral

Muchas métodos para analizar el
comportamiente de grupos de pilotes o pilas
hacen use de la teoria del mddulo de reaccidn,
sin embargo el criterio elastico permite hacer un
analisis méas adecuado, ya que al considerar un
medio continuo permite valuar los efectos de
interaccién, y ademéas presenta la ventaja de
poder incluir en los analisis elementos
inclinados sujetos a diferentes tipos de cargas.

"Empleando el método elastico Poulos analizd en

primer lugar la interaccidn entre dos pilotes
para posteriormente extender los resultados al
comportamiento de grupo, mediante el principio
de superposicidn.

Aplicando el prncipic de superposicién, el
analisis de dos pilotes o pilas puede extenderse
a un grupo de cuatro o mas elementos, para
obtener la deflexién y el giro provecados por una
carga lateral y/o momento.

De manera que empleando los desplazamientos
unitarios de los elementos individuales y
aplicando los factores de interaccién apropiados
se puede valuar el desplazamiento del grupo.
Dicho desplazamiento puede ser expresado
convenientemente en términos de una relacién
de desplazamientos Rr, que es la relacién entre
el desplazamiento del grupo y el desplazamiento
de un solo pilote solicitado por la carga o
momento promedio de los pilotes individuales.

Otra alternativa consiste en expresar el
desplazamiento en términos de un factor de
reduccién de grupo Rr, definido como la relacién
del  desplazamiento del grupo y el
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desplazamiento de un pilote solicitado por
carga o momento total como grupo.

Rr se calcula como:

Hg

oI

elasticas en el suelo, Rr y R, se relacion
simplemente como:

R,=Rrn
donde n es el nimero de pilotes del grupo.

En problemas practicos, R, es el indicador més“
empleado. Sin embargo, al analizar el:
comportamiento tedrico de varios grupos de
pilotes, el empleo de Rgr presenta vanas?
ventajas, ya que su valor oscila entre 1 ¥ — iﬁ
3
El coeficiente Rr puede tener dlferentes usos y;’
significados, dependiendo del tipo de cargs; i
condicién de frontera en la cabeza y si se refiere!
a deflexién o giro. Estos valores se identlﬁcang
como sigue:

N Ty

Rz = factor de reduccién de grupo para:
deflexién causada por cdrga horizontal.

Rr. = factor de reduccion de grupo para
deflexién causada por la aplicacién de
momento.

Rger = factor de reduccién de grupo para giro
causado por carga horizontal (=Rr,.5).

Rpgy = factor de reduccién de grupo para giro
causado por la aplicacién de momento.

* Rrr = factor de reduccién de grupo para pilas

con cabeza arriostrada

3.5.6 Disefio a partir de pruebas de carga lateral

Las pruebas de carga lateral generalmente se
emplean para la obtencién de valores més reales
del médule de reaccién del suelo ks, con los que
se puede efectuar disefios mas racionales
aplicando las teorias ya comentadas para el
calculo de deflexiones.
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135 pruebas de carga lateral pueden ser
cfectuadas en dos pilo.tes o pilas adyacentes,
.mpujando una hamle el otro, o bien,
separandolos. El  dltimo  procedimiento
minimiza el efecto de la superposicién de
esfuerzos sl los pilotes se encuentran muy
cercanos.

En la mayoria de los casos, las pruebas no solo
se limitan a la medicién del desplazamiento de
12 cabeza de los pilotes (con teodolitos y
deformimetros de precision), sino que ademas se
registran los momentos flexionantes (con
transductores de deformacién colocados en el
acero de refuerzo o en el cuerpo de elementos
metalicos), ademas de las deflexiones en funcidén
de la profundidad (a través de tuberias de
inclinémetro).,

3.6 SOLICITACIONES DINAMICAS

En los subcapitulos anteriores se han expuesto
algunos de los métodos de disedo de
cmentaciones profundas swetas a cargas
verticales y/o horizontales, las cuales por
simplicidad se consideran estaticas, utilizando
generalmente la magnitud mixima que pueden
aleanzar.

Sin embargo, en ocasiones puede requerirse
también evaluar el efecto dindmico o ciclico de las
cargas.

Al disefiar cimentaciones bajo tales condiciones se
debe revisar su respuesta, expresada como
esfuerzo, deformacién, deflexién, entre otros., y
compararla con el criterio adoptado.

Para estimar adecuadamente dicha respuesta se
deben considerar tres puntos principales:

- La definicién de las cargas aplicadas
directamente a la cimentacién (cargas de
maquinaria, fuerzas de oleaje, hincado
de pilotes)

La definicién de las cargas que actian y
que se transmiten a través del suelo
(cargas sismicas, explosiones y fuentes de
vibracién ligera).

- El empleo de métodos adecuados de
analisis,

- La seleccidén de los parametros del suele y
de la cimentacién para emplearse en el
anadlisis.

Por ejemplo, en caso de que la medida de
referencia sea la deflexién, se sabe que una carga

horizontal ciclica al actuar sobre un pilote
individual provoca la disminucién de la rigidez

del suelo que lo rodea, lo que se traduce en un
aumento de la deflexidn, la cual puede legar a
duplicarse si la carga se repite 50 veces 0 mis;
dicho de otra forma, la carga ciclica provoca que el
modulo de reaccidén del suelo se reduzca a un
valor aproximado del 30%, del correspondiente a
una carga monoténica (TGC, 1992),

El estudio detallado de estos tdpicos puede
consultarse en las referencias: Leonards, 1962;
CFE, 1981; CFE, 1993; y, Nieto y Reséndiz,
1967. .
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Nota de los Editores: '

I'n relacidn con el disefic de cimentaciones
profundas utilizando correlaciones empiricas
basadas en la prueba de "CPT" {(Penetracién con
Cono Estatico), por razones de espacwo varios
métodos no han sido incluidos en este Capitulo 3,
sin embargo, tomando en cuenta las sugerencias
de los revisores de este Manual, se considera
recomendable utilizar alternativamente los
métodos contenidos en la referencia que se indica
mas abajo, para valuar la carga por punta y por
friccidn, tanto en grupos de pilotes como en
elementos aislados.
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