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RESUMEN

TITULO: ELABORACION DE UN TEXTO GUIA Y AYUDAS DIDACTICAS PARA LA ASIGNATURA
DE FUNDACIONES I*

AUTOR: GARCIA FORERO Nancy Milena**

PALABRAS CLAVES: Fundaciones, Muro de contencién, Empujes De Tierras, fundaciones
superficiales, fundaciones profundas, Pilotes.

DESCRIPCION:

Por medio de este trabajo de grado que consisti6 en la elaboracion de un texto guia y ayudas
didacticas para la asignatura de fundaciones I, se planteo un material de apoyo de consulta para
los estudiantes de la asignatura.

El texto guia para fundaciones | esta conformado por cinco capitulos de acuerdo con el programa
de la materia: ESFUERZO EN UN PUNTO O UNA MASA DE SUELO, PRESIONES LATERIALES
DE TIERRAS, CAPACIDAD DE CARGA ULTIMA, FUNDACIONES PROFUNDAS Y
CIMENTACIONES PROFUNDAS CON PILAS PERFORADAS. En cada capitulo se realiza una
descripcién teérica de los temas del mismo junto a la respectiva representacion matematica,
también se muestran métodos de calculo para los temas y ejemplos de algunos de ellos, para los
dos ultimos capitulos se hacen las descripciones de los tipos de fundaciones profundas, los usos,
donde se utilizan principalmente ademas de los principales métodos de disefio de cada tipo de
fundaciones.

Con este trabajo no se pretende igualar los textos bibliograficos propios de la materia, ya que este
solo recopila la informaciéon acorde al programa de la materia. Se recomienda el mejoramiento
continuo del texto guia acorde a las nuevas investigaciones en cada uno de los campos que
abarca el temario de la materia.

* Proyecto de grado
** Facultad de Ingenierias fisico — mecanicas. Escuela de ingenieria civil. Director Wilfredo del Toro
Rodriguez



ABSTRACT

TITLE: DEVELOPMENT OF A GUIDE TEXT AND TEACHING AIDS TO THE SUBJECT
FOUNDATIONS I*

AUTHOR: GARCIA FORERO Nancy Milena **

KEYWORDS: foundations, Retaining wall, Lateral earth pressure, Shallow foundation, Deep
foundation, piles.

DESCRIPTION:

Through this degree work consisting of the development of a guide text and teaching aids for the
subject Foundations 1, a supplemental support material for students of the course is presented.

The guide text for Foundations 1 consists of five chapters in accordance with the syllabus of the
subject: STRESS AT A POINT OR A MASS OF SOIL, LATERAL LAND PRESSURE, LAST LOAD
CAPACITY, DEEP FOUNDATIONS AND DEEP FOUNDATIONS WITH DRILLED PILES. Each
chapter provides a theoretical description with the corresponding mathematical representation,
methods of calculation for the subjects and examples of some of them are also shown; in the last
two chapters there are descriptions of the types of deep foundations, uses, where are they mainly
used in addition to the main methods of design of each type of foundations.

This work is not intended to match the bibliographic texts of the subject since this one collects only
the information according to the syllabus of Foundations 1 . Continuous improvement of the guide
text according to new research in each of the fields covered by the agenda of the subject.is strongly
recommended.

*Degree Project
** Faculty of Sciences Physical — mechanical. Civil Engineering School. Advisor Eng. Wilfredo del
Toro Rodriguez



INTRODUCCION

Para la ingenieria civil la rama en donde se involucran las Fundaciones es de
mucha importancia para los otros campos de esta; consiste principalmente en
aplicar criterios y principios de mecéanica de suelos, sin embargo en los ultimos
sesenta afios la mecanica de suelos ha evolucionado rapidamente vy
considerablemente, por tanto es importante tener buenas bases en geotecnia para
comprender el comportamiento de las estructuras (muros, cimientos etc.) con el
suelo. Por todo esto es de gran utilidad tener una guia para la materia que les

brinde a los estudiantes herramientas para el aprendizaje.

El presente texto recopila de forma explicita los diferentes temas que se abordan
en el curso asi como diferentes situaciones de este campo que se debe conocer
de una forma clara y concisa. Para esto en el transcurso de la elaboracion del
texto se estudiaron los temas y los respectivos problemas de los mismos
substrayendo los conceptos mas importantes y presentando situaciones reales en

donde se puedan presentar situaciones relacionadas con cada tema.

El desarrollo de este material esta conformado por cinco capitulos: Esfuerzos en
un punto de una masa de suelo, presiones laterales de tierras fundaciones
superficiales y los dos ultimos capitulos son una introduccion a las fundaciones
profundas (pilotes y pilas). EI material para cada capitulo se selecciono de
multiples fuentes como apuntes del profesor y textos ademas se presentan

ejercicios que son de gran utilidad para los estudiantes de esta asignatura.

Simultaneamente a este texto guia se hizo un material didactico para el desarrollo

de las clases conformado por presentaciones con los respectivos temas.



OBJETIVOS

OBJETIVO GENERAL

Elaborar un texto guia para los estudiantes de ingenieria civil, con los conceptos

béasicos del curso de fundaciones I.

OBJETIVOS ESPECIFICOS

e Facilitar al estudiante las herramientas necesarias para el aprendizaje de la

asignatura Fundaciones |I.

e Sintetizar la informacion de los diferentes temas del curso de fundaciones |,

haciéndola de facil entendimiento para el estudiante.

e Facilitar el proceso ensefianza-aprendizaje de los conceptos de la materia

mediante material didactico adecuado



1. ESFUERZOS EN UN PUNTO O UNA MASA DE SUELO

1.1 FORMULACIONES BASICAS:

Los esfuerzos en una masa de suelo son producidos por el propio peso del terreno

y por las cargas exteriores aplicadas al mismo.

La masa de suelo recibe cargas en sentido vertical y horizontal. Haciendo pasar
un plano imaginario a través del suelo, y en cada punto que lo atraviesa, la fuerza
transmitida a través de este se puede descomponer en fuerzas tangenciales y

normales al plano. (Ver figura 1)

Figura 1: Esfuerzos en un punto de masa de suelo

N p

™~

F4

e

La suma de las componentes normales al plano de todas las fuerzas, dividida por

el area del plano es el esfuerzo normal o. De acuerdo con la figura 1 seria:

o AF_F "
AA A
Pero cuando el area AA — 0 se tiene o = lim ﬁ :d—F
A0 AA dA



Lo anterior puede entenderse mejor si se toma un pedazo de suelo, se le somete a
fuerzas en sentidos opuestos y se realizan diferentes cortes en varios planos. (Ver

figura 2.)

Figura 2: Planos de corte

Corte en 1:

Figura 3: Corte en 1

Si se realiza un corte en 1 la distribucion de esfuerzos es como la que se muestra

en la figura.3 donde el esfuerzo esta dado por:

F
P=7 2)
Donde:

A= seccion transversal.

Corte en 2:



Figura 4 : Corte en 2

Si se realiza un corte por el plano 2 (ver figura 4) se puede concluir que
P, < p, P, <p; Porque A, > A
Corte en 3:

Figura 5: Corte en 3

3 p3<p
p3 *
-

F ———
P

-

Y si finalmente se realiza un corte por donde pasa el plano 3 (ver figura 5) se
puede concluir que:

P; < P, p3 <p; Porque A, > A A3 > 44

Es decir: por el punto B pasan innumerables planos en los cuales actian
esfuerzos p;, cuya magnitud dependera de la inclinacion del plano en el cual actda
y obviamente de las fuerzas aplicadas. De donde se desprende que existe un
estado de esfuerzos alrededor del punto B generado por todos los planos que
pasan alrededor de él.

Cuando se habla de esfuerzos que actdan en un punto, se imagina las fuerzas que

actian sobre un elemento de forma cubica infinitamente pequefio compuesto de



cierto material homogéneo?. La figura 6(a) muestra la distribucién de esfuerzos en
el elemento. El cubo (a) muestra las 3 componentes de los esfuerzos principales
Oy, Oy, Y O, cuyas caras de ese cubo son paralelas a los 3 planos del sistema

cartesiano x, y, z.

Figura 6: (a) Distribucion de esfuerzos en 3D. (b) esfuerzos en 2D

(a)

La figura 7 muestra con mas detalle los esfuerzos que actian sobre una cara del

punto de suelo.

Figura 7: Detalle de esfuerzos en 2D.

2 Mecanica de Suelos". T.W. Lambe y R.V. Wihitman. Limusa Noriega Editores. México.1996. pag.
112



La resistencia al corte de una masa de suelo es la resistencia interna por area
unitaria que dicha masa ofrece para resistir la falla y el deslizamiento a lo largo de
cualquier plano dentro de ella.

Si un sistema de esfuerzos que actia sobre un elemento como el mostrado en la
figura 7 es conocido, es posible conocer los que actian con respecto a un sistema
de referencia x’ y’ el cual se encuentra girado un angulo a con respecto del
sistema de referencia original xy.

Planteando condiciones de equilibrio en la figura 8 se llega a las siguientes

ecuaciones:

Figura 8: Esfuerzos actuantes en un elemento diferencial de suelo.

I ﬁ |
o, =0, 008" a+0,5en’a + 27, Sena Cos
o, =0,5en’a +0o, oS’ a + 27, SeNc COS
7, =(0,—0,)sena +cosa -7, (cos’ a - sen’cr) (3)

_ ]
Tx'y' = Tx'y

Las ecuaciones (3) pueden escribirse de la siguiente forma; obtenidas mediante

aplicacion de identidades trigonométricas en funcion de 2a.

i o, + o 0, — O
g, = Y 4+ Y cos2a + 1,., sen 2a




. crx+ay_ax—ay _

o, = — — cos 2a — Ty s€n 2 (4)
;. Oy — Oy

Xy = Tsm 2a + 1y, cos2a

Estas ecuaciones (4), se conocen con el nombre de ecuaciones de

transformacién de esfuerzos.

1.1.1 Esfuerzos Principales: En cualquier punto sometido a esfuerzos, existen
tres planos perpendiculares entre si denominados planos principales. Los
esfuerzos que se originan alli se llaman esfuerzos principales: el mas grande de
estos se denomina esfuerzo principal mayor, el mas pequefio esfuerzo principal
menor y el otro esfuerzo principal intermedio. Las ecuaciones 5 y 6 son las

ecuaciones de esfuerzos principales en el caso de esfuerzos en dos direcciones.

oxto Oxy—0 2
01 = Opmax = 2y+\/( Zy) +T§y (5)

2
_ _ O'x+0'y Ox—0y 2
03 = Opin = 2 \/( 2 + Txy (6)

Si se considera el estado de deformaciones las ecuaciones tendrian la forma:

' €y t€ Ex—€ Y .
ex=%+%c052a+%sm2a (7
' €, +€ €, —€ y .
€, = —>*——"—2cos2a —=*sin2a (8)
y 2 2 2
€1 | extey 1 2 2
€y - 2 i E (Ex - Ey) + yxy (9)

Se necesita conocer los esfuerzos en un punto para determinar el plano de falla

1.1.2 Relacién Esfuerzo Deformacion: La teoria de la elasticidad

frecuentemente se emplea para el calculo, en una masa del suelo, de este tipo de



esfuerzos. La teoria supone que esfuerzo y deformacion son proporcionales; la
mayoria de las soluciones Utiles suponen, que el suelo es homogéneo e is6tropo;

incluso continuo, homogéneo, isétropo y linealmente elastico.

Figura 9: Relacién esfuerzo deformacion

Las siguientes ecuaciones son las relaciones esfuerzo deformaciéon

€y =% €, = —19‘% €, = —19‘% (10)
Pory: en x
Deformacion debido a O, > € = ‘;_x
Oy, > € = —19‘%
0, > €4 = —190E—Z

1
€= E[GX —S(Gy +0, )} (11)

Tyy
Tw=g (12)
Variacion volumeétrica:
AV
7 =€, + Ey t€ (13)
6o E "

2(1+9)



1.2 REPRESENTACION DEL CIRCULO DE MOHR

El circulo de Mohr es una técnica usada en ingenieria para representar
graficamente un tensor simétrico y calcular con ella momentos de inercia,
deformaciones y tensiones, adaptando los mismos a las caracteristicas de un
circulo (radio, centro, etc.). También es posible el célculo del esfuerzo cortante
maximo absoluto, el esfuerzo cortante en el plano de falla y la deformacion

maxima absoluta.

Las ecuaciones de transformacion de esfuerzos asi como las de esfuerzos
principales y esfuerzos de corte méaximo, pueden ser representadas
convenientemente en el circulo de Mohr.

Las ecuaciones: (15), (16) y (17) representan los esfuerzos que se pueden

representar en el circulo de Mohr como se ve en la figura 10

. o,to, 0,—-0
o= Ly > Cos2a +7,,Sen2a
2 2 (15)
. o.to, o,-0,
o, = - Cos2a —7,,Sen2a
2 2 (16)
=" % sendg + 7. Cos2a (17)
X'y T 2 Xy

Si, se elevan al cuadrado las expresiones 15y 17 y se suman, se obtienen:

2 2
o, +0 o, -0
(O'X.— X y} +Tf.y.:[ X yj +Tfy (18)
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Que es la ecuacion de una circunferencia con centro sobre el eje de las abscisas,

o, +0 . . .
y centro en ( g y% a la derecha del origen; el radio es igual a

La representacion grafica esta referida en la figura 10.

Figura 10: Representacion de esfuerzos en el circulo de Mohr

F Y
o, ; o, Y ¥
— o
o
x | /xt ¥
T
Oy oA 2
2 Ty Ty y
yx 2o x'y
a0, [Tﬁ Ox Oy x
A Txy
¥y Tyx o
¥y
]

Con respecto a los signos para representar a 7, para la elaboracién del circulo de
Mohr, se usa la siguiente convencion:

Si el esfuerzo de corte (7 ) produce momento en el sentido de las agujas del reloj a
un punto situado fuera del elemento, entonces r se colocara arriba del eje de las
abscisas. Es decirr es positiva. Caso contrario (negativo) se marcara debajo del

eje de las abscisas. Como referencia observese el circulo con los valores ,, y 7,

colocados.

Un aspecto muy util en el uso del circulo de Mohr es el concepto de polo (Ver
figura 11). El “polo” es un punto unico en el circulo de Mohr, definido como el
origen de planos desde el que de una manera muy sencilla se pueden determinar

los esfuerzos en cualquier plano. Cualquier linea recta dibujada a través del polo

11



intercepta el circulo de Mohr en un punto que representa el estado tensional en un

plano inclinado en la misma orientacion de la linea.

Figura 11: Polo

Obseérvese que la posicion del polo es funcion del diagrama fisico de esfuerzos y
la orientacion relativa del diagrama (1, o). (Ver figura 11) La posicion del polo se
determina trazando desde el punto de un esfuerzo conocido en el circulo una

paralela al plano donde actua el esfuerzo en el diagrama fisico. Esa linea corta el

circulo en un punto llamado “polo”.

Figura 12: Polo en el circulo de Mohr

z- Plano AA

En la figura 12, se observa que una paralela al plano donde actua o; en el
diagrama fisico corta el circulo en o3 Si se traza una paralela al plano donde

actua o3, esta es tangente al circulo en o3, y por lo tanto ese es el polo.

12



Por otra parte si se tiene el mismo diagrama fisico y orientacion diferente del

diagrama (1, 0), entonces:

Figura 13: Polo en el en el circulo de Mohr con orientacion diferente

T

POLO

QS

Al trazar una paralela al plano donde actua o,, a partir de o, la paralela corta el
circulo en el punto P (polo). A partir de P se traza una paralela al plano donde

actua o3 y determina el valor de o3.

Si se quiere calcular el valor del esfuerzo normal al plano AA (figura 12) basta con
trazar una linea paralela al plano AA y el punto de corte de la paralela con el
circulo, determina el valor de los esfuerzos 1y 0 que actuan en ese plano. El valor
de los esfuerzos que actian en un plano ortogonal al plano AA, se determina
uniendo el punto de esfuerzos AA con el centro del circulo prolongando la linea
hasta cortar nuevamente el circulo (puesto que su plano ortogonal al AA hace 90°

con él, en el circulo deben estar separados 180° o sea 2a) (figura 12).

1.3 ESTADO DE DEFORMACIONES EN UN PUNTO:
Ha sido mostrado que un estado bidimensional de esfuerzos es determinado
unicamente si las componentes de esfuerzos en dos planos son conocidos.

De una manera similar, un estado de deformaciones (bidimensional) puede ser

deteriorado si son conocidos los componentes de deformacién unitaria de dos

13



planos, por ejemplo, ey, y, ey. Por proceso analitico similar al mostrado para un

estado de esfuerzos, las deformaciones en un plano cualquiera vienen dadas por:

e t+te e, — €
e =25 S S cosoa + L sen2a
2 2 2
e, +e e, — €
e, =S 5% o500 -2 sen2a (19)
2 2 2

Viey = (ey —-€, ) Sen2a +y,,Cos2a

La direccién de las deformaciones principales esta dada por:

Tan2g = —19 (20)
e, —€
X y
Y la magnitud de las deformaciones principales es:
e +te, 1 2
el;tez:TyiE\/(ex —ey) +;/fy (22)

1.3.1 Relacion Esfuerzo Deformacién: La relacion esfuerzo — deformaciéon de
un cuerpo considerado como elastico — lineal esta regido por la ley de Hoce. Para

un esfuerzo dado:
=2 (22)

E = modulo de elasticidad o modulo de Young.

Ha sido demostrado experimentalmente que en un material isotrépico, un esfuerzo
normal a un plano no produce deformaciones angulares (deformaciones de corte)
en ningun plano. De la misma manera, un esfuerzo cortante no produce
deformaciones normales en ningun plano. Un esfuerzo de corte produce apenas

deformacion de corte en el plano donde actia.

Consideremos un cuerpo rectangular con lados paralelos a los ejes coordenados y

sometidos a un esfuerzo normal. Por ejemplo ey, en sus dos caras opuestas:

14



Figura 14: Relacion esfuerzo — deformacion

X X

1 TJ J1lox /_/gg;}‘;g,d%x
:' i _'V Sﬁ/fé’;’faf
s l h4; ;
Hilve!
La deformacién en la direccidon x es:
=2 (23)

Este esfuerzo oy causa también deformaciones normales en las direcciones y y z,
asi:

O O
Ey:—UE Ez:_UEX (24)

Donde u es la relacion de Poisson.

Si el cuerpo rectangular es sometido a tres tensiones o esfuerzos normales segun
los tres ejes coordenados, las deformaciones normales resultantes pueden ser

obtenidas por superposiciones asi:

Deformaciones donde actua oy (eje X):

., . (o}
Deformacion normal debido a o, = EX

. s . O
Deformacién normal debido a o, = —SEV

Deformacion normal debido a o, = —9%
Deformacion total:

cm2(o-v(o,+ ) (25)
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Analogamente

e~2(0,-v(0,+0,)) (26)
e=2(o-v(0,+0,) (27)

1.4 ESTADO DE EQUILIBRIO ELASTICO

Es el estado de esfuerzo dentro de la masa de suelo cuando la resistencia interna
de la masa no se moviliza completamente.

De la misma manera, la deformacién angular o de corte es:

r=5 (28)
En donde G es el modulo de elasticidad en corte o modulo de corte.
Con lo cual:
1
Vxy Efxy
1
Yy afyz
Yo =2t
w =g ba

(29)
Las ecuaciones (25), (26), (27) y (29) se conocen como Ley de Hoce
generalizada.
Para un estado plano de esfuerzos, en el cual ox=1,,=1,,=0, las citadas ecuaciones
se reducen a:

exzé(ax —l)O'y) ey:é(ay —UO‘X) Y =érxy (30)
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Debido a la isotropia del material, las constantes elasticas referidas a un plano
cualquiera x’y’ son las mismas que para el plano xy. Entonces podemos definir las
relaciones y deformaciones en este plano como:

1
e,==(0,-v0,)

E 31
e,=2(0,-va,) o
=2 (o -vo,

Utilizando de nuevo las ecuaciones (31), (30), (29), (19), (15), (16), se demuestra

gue el modulo de Young esta relacionado con el modulo de corte de la siguiente

manera;
E
G= 32
2(1+v) (32)

DEFORMACION VOLUMETRICA: Si se considera un cubo con longitud unitaria

de sus lados sometidos a tensiones normales en las direcciones X, y y z la nueva
longitud de sus lados después de aplicada la carga sera:

En la direccion x=1-¢,

En la direccion y=1-¢,

En la direccion z=1-¢

z

Asi el volumen sera:

Ve =(1-¢,) (- ¢, )(1-€,) (33)
Ignorando los productos infinitesimales tenemos:

Ve :1—(ex +e, + ez) (34)
La variacién de volumen es por tanto

AV =V, -V, =1-1+€ +€, +¢, (35)

La variaciéon volumétrica sera entonces:
AV

T(EX +e,+¢€,) (36)
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2. PRESIONES LATERALES DE TIERRAS

La presion de reposo se supone que ocurre cuando el suelo no se ha movido y se
ha prevenido de expandirse o contraerse. Los términos presion activa y pasiva son
utilizados para describir las condiciones limite de las presiones de tierra contra una
estructura. La presion activa es la presion lateral ejercida por el suelo detras de la
estructura cuando esta se mueve suficientemente hacia fuera para alcanzar un
valor minimo. La presién pasiva es la presion lateral ejercida sobre la pared
cuando la estructura se mueve suficientemente hacia el suelo hasta que la presion

alcanza un valor maximo.

2.1 EQUILIBRIO PLASTICO

El equilibrio plastico es esencialmente un estado de falla inminente. Las fuerzas
gue actuan en cada elemento del suelo estan en equilibrio. Los esfuerzos dentro
de la zona de plasticidad son los que producen la falla; las deformaciones
unitarias, en vez de estar relacionadas con los esfuerzos, son indeterminadas.

El esfuerzo de falla se alcanza sin una deformacion unitaria apreciable, después
de la cual ocurren deformaciones grandes a esfuerzo constante. Los suelos se

comportan como materiales elasto-plasticos.

La curva esfuerzo deformacion de un material plastico ideal esta representada

como se muestra en la figura 15
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Figura 15: Curva esfuerzo deformacién

A esfuerzos pequefios corresponden deformaciones elasticas proporcionales al
esfuerzo aplicado y posteriormente alcanzan un esfuerzo maximo, para el cual las
deformaciones se vuelven plasticas (irreversibles), o sea a esfuerzo constante se

producen grandes deformaciones.

Si representamos en el circulo de Mohr el estado de esfuerzos para un suelo en el

estado como el que se muestra en la figura 16 se obtendra las siguientes

relaciones:
Figura 16: representacion del estado de esfuerzos
T

%

0

| d

[
7, =C+oTlang (37)
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s=c+o,tang (38)
Donde

s= esfuerzo cortante en plano de falla

o= esfuerzo normal en el plano de falla

El punto de omax €n la curva Esfuerzo — Deformacién corresponde al punto en el

cual el circulo toca la linea de falla, que es el plano de rotura del material, (punto
B)

2.2 EMPUJE DE TIERRAS EN REPOSO

La teoria general del empuje de tierras se puede desarrollar a partir de los
esfuerzos de una masa de suelo homogéneo de perfil horizontal e infinito en todos
los sentidos. El esfuerzo vertical total en un elemento de suelo a la profundidad Z
es igual a:

ov=yZ 0 o, =yz-u si hubiera agua subterranea.

Las condiciones de esfuerzo en un elemento a una profundidad z se muestra en la
figura 17, el elemento de suelo puede deformarse verticalmente por efecto del
peso del suelo sobre él. Pero no se puede expandir lateralmente porque esta
confinado por el mismo suelo bajo las mismas condiciones de esfuerzos.

El suelo esta en equilibrio elastico y los esfuerzos en la direccion lateral se pueden

calcular por la relacion esfuerzo deformacion del suelo.

Figura 17: Esfuerzos en una masa de suelo.
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La relaciéon entre las deformaciones lateral y vertical es el coeficiente de Poisson.
Para la condicién de cero deformaciones laterales en el elemento de suelo en
cuestion, los esfuerzos principales estan relacionados por:

oy = Kq0y (39)

Ko= coeficiente de empuje en reposo.

Cuando no hay deformaciones laterales se tiene de acuerdo con lo visto en la
seccion 1.3.1 que:

€y = % [ax - v(ay + UZ)] (40)
oy = Koo, ¥y 0y, =K,0, (41)
e, = [K,0, — v(K,0, + 0,)] (42)
K, = — (43)

Ko también puede ser calculado mediante la expresion de Jacky (1948):

K, = 1—sen ¢ Para arenasy arcillas normalmente consolidadas. (44)

Otros investigadores consideran que la ecuacion de Jacky es satisfactoria para

arena y proponen para arcillas normalmente consolidadas®:

Ky = 0.95—sen ¢ (45)

En la tablal se dan algunos valores de Ko para algunos tipos de suelos:

3 Wroth, 1972/ Myslivec, 1972/ Brooker & Ireland, 1965
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Tabla 1: Valores de Ko para diferentes tipos de suelos

SUELO Ko Efectivo Ko total sin
drenado drenaje
Arcilla Blanda 0.6 1.0
Arcilla Dura 0.5 0.8
Arena Suelta, Grava 0.6
Arena Compacta, Grava 0.4

Si se asume que adyacente al elemento de suelo considerado se tiene un plano

de espesor infinitesimal, vertical y liso, se puede afirmar que el elemento y todos

los que se encuentren por encima de él, ejercen una presion sobre ese plano, de

forma triangular, similar a la presion hidrostatica que haria una columna de agua

contra un plano similar. El diagrama de presiones horizontales debido al peso

propio del suelo corresponde al mostrado en la figura 18 y las presiones se

calculan en funcion de la profundidad.

Figura 18: diagrama de presiones en reposo.

Plano vertical
liso y fino

Diagrama de
presion en reposo

O\

‘_n'x
£

O sea para suelo seco:
P, = vzK,

v

P =vz[=

Y para suelos saturado:
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p,=z—-wk, (48)
El empuje que ejerce la tierra en estado de reposo contra el plano o empuje
resultante en reposo sera entonces el area del diagrama de presiones mostrado, o

sea.

1
Po = EVZZKO (49)
Y el punto de aplicacion se encuentra a la profundidad ga partir del punto inferior

del plano. El estado de esfuerzos en el circulo de Mohr sera el mostrado en la
figura 19, en el que se aprecia un estado de equilibrio elastico, o sea que el suelo

se encuentra en reposo, lejos de la falla.

Figura 19: estado de esfuerzo en el circulo de Mohr

T

T =c+olang ¢

o\

2.3 ESTADOS ACTIVO Y PASIVO

Son estados de equilibrio elastico, o sea, estados de falla o de falla inminente, a

los que el suelo puede llegar segun una trayectoria de esfuerzos aplicada.

2.3.1 Estado Activo: Supdngase un estado inicial de esfuerzos en reposo en un

elemento de suelo dentro de una masa de perfil horizontal infinito y un diagrama
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de presiones en reposo contra un plano vertical y liso, adyacente al cual se ha

realizado una excavacion, como se muestra en la figura 20 (a).

Figura 20: Diagrama de presion activa

suelo Envolvente de resistencia

excavado

€n reposo
Estado activo
Diagrama de
presion activa

Plano liso

Es evidente que al realizar la excavacion se produce una disminucion del esfuerzo
horizontal que confina al elemento, dando como resultado la disminucion del
diagrama de presiones en reposo, hasta que se produce el estado activo y el suelo
falla o esta a punto de hacerlo. La figura 20 (b) muestra como varia el estado de
esfuerzos en el elemento, de manera que al permanecer constante el esfuerzo
vertical, el circulo de esfuerzos crece al disminuir el esfuerzo horizontal, hasta

tocar la envolvente de resistencia, momento en el cual el suelo falla.

El estado activo se define entonces como un estado de equilibrio plastico que se

alcanza por disminucion de los esfuerzos horizontales.

2.3.2 Estado Pasivo: Supdngase que al realizar la excavacion es posible aplicar
un desplazamiento al plano vertical contra el suelo que contiene; al hacerlo, se
produce aumento del esfuerzo horizontal y por tanto el diagrama de esfuerzos en
reposo aumenta, como se muestra en la figura 21 (a), hasta que se produce el

llamado estado pasivo y el suelo puede fallar. Esta accion es posible apreciarla en
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el diagrama de Mohr, en el que el circulo inicial de esfuerzos disminuye por el
aumento del esfuerzo horizontal. Al seguir aumentando, el esfuerzo horizontal
pasa a ser mayor que el vertical y el suelo puede llegar a fallar, tal como se
muestra en la figura 21 (b), produciéndose el estado pasivo.

Figura 21: Diagrama de presion pasiva

suelo
excavado

Envolvente de resistencia

Diagrama de presion

€n reposo Estado pasivo

Diagrama de
presion pasiva

Plano liso

o)

2.4 EMPUJES ACTIVO Y PASIVO

2.4.1 Empuje Activo: Si el muro vertical sin friccion se le permite alejarse del
suelo, cada elemento de suelo se descomprime lateralmente. Lo que significa que
el esfuerzo vertical,o, permanece constante y el esfuerzo horizontal, o, se
reduce. Cuando el circulo de esfuerzos en el diagrama de Mohr toca la envolvente
de falla, el empuje ha alcanzado un minimo en ese punto; las condiciones
elasticas ya no son las mismas. La masa de suelo por detras del muro esta en
estado de falla o equilibrio plastico y un movimiento adicional en el muro hara que

continue la falla con poco cambio en el empuje.

Cuando se produce la falla, el esfuerzo horizontal, o3 ha alcanzado su minimo

valor y se dice que la masa de suelo esta en un estado activo.
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Segun el diagrama de Mohr, el estado activo se alcanza en la siguiente condicion:

(ver figura 22).

Figura 22: Empuje activo segun el Circulo de Mohr

T

Envolvente de resistencia

Con base en el diagrama de la figura 22

o, +d = OA+OASeng = OA(L+ Seng)

o, +d = OA—OASeng = OA(1- Seng)

Dividiendo la ecuacién 50 en ecuacion 51

o,+d OA+OASens OA(L+Seng)
o,+d OA-OASeng OA(1-Seng)

Donde el esfuerzo horizontal es:

S (1—Sen¢)er (1-Seng)
"(1+Seng)  (1+Seng)

Pero

c.Cosgp c (1— Sen2¢)
Seng  Seng

C
Tang=——>d =
¢ d
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La idea es establecer el valor de esfuerzo horizontal para el cual la masa de suelo
alcanza el estado activo.
Resolviendo:

o, = avTan2(45 A ) - 20Tan(45 A )

Al alcanzar el estado activo, el diagrama de presion se convierte en activo y se

denomina pa, en tanto que ¢, permanece constante e igual a yz, por lo tanto,

_ (1—sin@) [1—sin (Z)] 1/2

ba = (1+sen®) 1+sin @ (54)
(1-sen®) _ 2 _ 2\ _

Pero {3 = Tan (45-2) =K, (55)

e = vzK, — 2¢,/K, (56)

Donde K, es el coeficiente de empuje activo.

De la ecuacion 56, el primer término corresponde a la contribucion de la presion
vertical y el segundo se debe a la cohesion del material; la configuracion del
diagrama de presion activa se muestra en la figura 23.

La ecuacidon 56, indica que la presion activa, pa puede tomar el valor cero a una

determinada profundidad z,; es decir, si p, =0, entonces:

yzTan? (45 — ¢/2) = 2cTan <45 - Q/Z) (57)
Donde la profundidad puede determinarse asi:

yiK, = ZC\/”K_a

7 = 2K, (58)

7K,
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Figura 23: Diagrama de presion activa.

De acuerdo con el diagrama de presiones que se obtiene para un suelo cohesivo,
(ver figura 23) desde la superficie del suelo contenido y hasta la profundidad z,, se
tendran esfuerzos negativos, o sea de tensiéon que haran que el suelo se agriete

hasta esa profundidad.

Estas son las llamadas grietas de tension las cuales pueden ocurrir en cortes o
laderas naturales por desconfinamiento y originar mecanismos de remocion en

masa 0 desestabilizacion y z, que es la maxima profundidad a la que pueden

desarrollarse.

El empuje activo es la resultante del diagrama de presion activa, o sea el area del

diagrama, que se determina mediante la expresion:

Pa= I(yzKa — 2c«/K_a)

Pa = %7/22 Ka—2cz«Ka (59)

La ecuacion 59 sugiere que cuando el area del diagrama negativo sea igual al
area del diagrama positivo, el empuje activo, P, es igual a cero. Es decir que para

esa condicion:
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%yZZKa =2cz/Ka

O sea que
, AelKa (60)
y*Ka

Que significa que z. es la altura maxima tedrica de corte vertical que puede
hacerse en un suelo arcilloso sin contencion, dado que a esa profundidad no hay

empuje activo resultante.

Para el caso particular de una arcilla blanda saturada sin drenaje (¢=0), la

expresion anterior toma la forma:
4c

c T (61)
v

Para el caso de suelos granulares (C=0, gravas, arenas), el diagrama de presion

activa es triangular e igual al primer término de la ecuacion general obtenida.

Tension En Suelos Cohesivos: en caso de suelos cohesivos el diagrama de

presiones en el caso activo es:

Figura 24: Diagrama de presiones activas en suelos cohesivos.

29



La zona de tension no reduce realmente la presion lateral. La formacion de las
grietas de traccion permite la entrada de agua al macizo. La profundidad del agua
puede aumentar sustancialmente las presiones contra el muro debido a la fuerza
hidrostéatica y,,Z, combinada con la presion lateral existente por lo que se ha
recomendado para estos casos utilizar un diagrama de presiones como el de la

figura 25

Figura 25: Diagrama de presion activa recomendado para suelos cohesivos

En el caso de calculo de altura critica, se recomienda usar:

H, = —Tan(45+(//) (62)
En la cual G=2.67 a 3.0 en vez de:
H, =—Tan(45+<7) (63)

Por las siguientes razones no se recomienda usar la ecuacion 63:
e Una vez las grietas se forman, el razonamiento inicial ya no es valido.
e Los suelos cohesivos tienden a perder cohesion cuando expuestos en
excavaciones debido a procesos de absorcién y secado.

e La carga de equipos adyacentes a la excavacion.
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2.4.2 Empuje Pasivo: El valor del empuje pasivo puede ser determinado mediante
un procedimiento similar al del empuje activo. Puesto que en este caso el esfuerzo
horizontal pasa a ser el esfuerzo principal mayor, se trata de determinar el valor
maximo del esfuerzo horizontal que produce la falla pasiva. En la figura 26 se
muestra el estado de esfuerzo final a partir del cual se obtiene el diagrama de

esfuerzos pasivos.

Figura 26: Diagrama de esfuerzos pasivos.

T

Del diagrama de la figura 26 se tiene

(1+Senp) {(1+ Sen(p)} y

Py =72 (1-Senp) (1-Senp)
(1+S ny) 0/\_
T —Tan? (45+ A )_
p, =7rzK, +2c,/Kp (64)

En la figura 27 se muestra la forma del diagrama de esfuerzos pasivos, de
acuerdo con el tipo de suelo, el empuje pasivo sera el area del diagrama o la

integral de la expresién de esfuerzo pasivo:
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P :%ﬂZK +2cz,/K (65)

Donde K, es el coeficiente de empuje pasivo

Figura 27: Diagrama de empuje pasivo.

Suelo cohesivo Suelo granular

22K, 77K, =

En general, la ruptura para cada uno de los casos activo y pasivo, se da de
acuerdo con los planos que se presentan en la figura 28. La figura sugiere que se
requiere un mayor desplazamiento o giro hacia el material de relleno para producir

estado pasivo que para producir el estado activo.

Figura 28: Comparacion de desplazamientos activo y pasivo.

CASO ACTIVO CASQ PASIVO
[
[
| -9-8-4 .
| 7 Desplazamiento
| / / Pasivo
| / I« ’
| /! ;f k\\‘-u'// //
F“\\-’L*\\Desj_laazamieﬂtﬂ r/” //
| / ctivo i
¥ 4
Y 45 - 92 ’T—_“ 45+0/2
=
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En la siguiente tabla 2 se dan valores tipicos de la inclinacion o desplazamiento
minimo necesario para producir los estados activo y pasivo y en la figura 29 se

muestra como varian los empujes con los movimientos del plano de contension.

Tabla 2: Valores minimos de desplazamiento necesarios para producir los estados

activo y pasivo.

SUELO ESTADO ACTIVO ESTADO PASIVO
No cohesivo compacto 0.0005H 0.005H
No cohesivo suelto 0.0002H 0.01H
Cohesivo duro 0.01H 0.02H
Cohesivo blando 0.02H 0.04H

Figura 29: Efecto del movimiento del muro en la magnitud del empuje de tierras

P
Pp

Po

Pa_—-——/

Desplazamiento Desplazamienta
hacia la excavacion hacia el rellenc

2.5 TEORIA DE EMPUJE DE TIERRAS DE COULOMB Y RANKINE
Varias teorias de empujes de tierras se encuentran disponibles para estimar los

empujes laterales de tierras activo y pasivo que pueden desarrollarse en una masa
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de suelo contra un muro. Existen dos teorias de empujes de tierras bien

establecidas que se podrian denominar clasicas; la teoria de Rankine y la de

Coulomb. En ambas teorias se establecen diversas hipotesis simplificativas del

problema, que conducen a cierto grado de error, pero producen valores de empuje

gue entran dentro de los margenes de seguridad.

2.5.1 Teoria De Empuje De Tierra De Coulomb: Coulomb en 1776 desarrollo su

teoria de empuje de tierras considerando las siguientes hipotesis:

El suelo es isotropico y homogéneo y posee tanto cohesion como friccion
(c.9)

La superficie de ruptura es una superficie plana. Coulomb reconoce que la
superficie de falla verdadera tiene una componente espiral logaritmica, pero
considera que bajo esta hipotesis se facilita mucho el proceso matematico y
lleva a resultados muy préximos a los que se obtienen mediante un proceso
matematico riguroso.

La superficie del relleno es plana y puede estar inclinada respecto de la
horizontal.

Las fuerzas de friccion se distribuyen uniformemente a lo largo del plano de
ruptura y f= tang (coeficiente de friccion)

La cufia de ruptura es un cuerpo rigido.

Existe friccion entre el suelo y el muro. El factor de friccion es Tan 6.

La presion lateral sobre muros constituye un problema de deformacion

plana y por lo tanto puede ser tratado bidimensionalmente.

EMPUJE ACTIVO: Considérese un muro con respaldo inclinado un angulo a

respecto a la horizontal, el cual contiene un relleno granular cuyo angulo de

friccidon interna es ® y su peso especico es y; el relleno esta inclinado un angulo
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B. El angulo de friccion entre el muro y el relleno es 6. La figura 30 muestra el

esquema fisico del problema.

Figura 30 Teoria de Empuje activo de Coulomb

Fuente Coulomb (1776)

De la figura 30 se puede deducir:

Area cufia = %ﬁx AE (66)
AE = Ag SEN(@+f) (67)
sen(p—p)
BD = ABsen(a + p) (68)
pB=__ (69)
sena
Area==*_——*sen(a+ p)* H_,sen(a+p) (70)
sena sena  sen(p—f3)
_ H?* _sen(a+p)sen(a+ p) 1)
2*sen’a sen(p—f)

Coulomb establece un poligono de fuerzas donde actuan el peso de la cufia, una

resultante R y el empuje activo como se muestra en la figura 31.
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Figura 31: Fuerzas actuantes y condiciones de falla

Fuente: Coulomb 1776

El peso de la cufia ABE es W = cA g

- 2‘;':; *{sen(a +p) %} (72)
Segun el triangulo de fuerzas, Pa es una funcion de W. Aplicando el teorema de
los senos:

P, W

Sen(p—) - Sen(180—a—p+@+0)

_ Wsen(p —¢)
A Sen(180—a—p+p+3)

(73)

En esta ecuacion puede verse que P, = f (p)

Esto es, que si en un determinado problema todos los términos permanecen
constantes, P variara con p de una manera importante, pues define la geometria

de la cufia y su peso.

Reemplazando se tiene:
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2

_ ;/H2 {Sen(a+p)8en(a+’3)} Sen(p — ) (74)
25en‘a Sen(p— L) |Sen(180—a — p+@+0)

: . dP, , " :
Si se deriva o 0 y se iguala a cero, se encuentra el maximo valor del empuje
P

activo, Pa, siendo:

H? Sen®(a +
Sen?aSen(a —8)| 1+ Sen(p +o)Sen(p—f)
Sen(a —o)Sen(a + f)
yH’
P, = > K, (76)
Siendo K,
2

K, = Sen®(a + @) )

SenaSen(a - 8) {1+\/Sen(gp+5)8en(¢_ﬁ) T
Sen(a —9)Sen(a + p)

En el caso particular en que =0, &=0 y a= 90° (muro liso vertical y relleno

horizontal):
29 2

p - L 15800y e[ 452 (78)
2 1+Seng 2 2

EMPUJE PASIVO
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Figura 32: Teoria de Empuje Pasivo de Coulomb (1776)

Fuente: Coulomb 1776
2
w=2H Sen(a+p)w
2 Sen(p+ f)

Del triangulo de fuerzas (Teorema de los senos)

B Sen(p + @)
P Sen(180—-p—p—5—a)

Reemplazando y tomando Zﬁ =0 Resulta el minimo valor de Pp

e
p_7H"_ Sen?(a — o)
P2 2
SenaSen(a + 5) {1—\/86n(¢+5)88n((/’+ﬁ) }
Sen(a +0)Sen(a + )
Kp = Sen’ (@ - ) 2
SenzaSen(a+5){1—\/S€n(§”+5)se”(¢’+ﬁ)}
Sen(a +9)Sen(a + B)

Por lo tanto simplificando

_yH?
2

En el caso de 6=8=0 y a=90 (Muro liso vertical, relleno Horizontal

2 2
p, = 7R L¥senp _ yH Tan2[45+£]
2 1-Seng 2 2

P, K,
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Tabla 3: valores del &ngulo de friccibn muro-suelo ()

MATERIALES EN CONTACTO ANGULO DE FICCION EN
GRADOS (d)
Roca sana limpia 35
Grava Limpia, Mezclas Grava-Arena, 29-31

Arena Gruesa

Arena Fina A Media Limpia, Arena 24-29
Fina A Gruesa Limosa, Gravas
Limosas O Arcillosas

Limo Arenoso, Limo De Baja Plasticidad 17-19

Arena Fina, Arena Fina A Media Limosa 19-24
O Arcillosa

Arcilla Residual Dura O Presion Solida 22-26

Arcilla, Arcilla Limosa Dura 19-19

Tabla 4: valores del angulo de friccion muro-suelo (&) para materiales combinados

con acero.

Grava limpia, mezclas grava- arena, 22

fragmentos de roca

Arena limpia, mezclas de grava-arena- 17
limo
Arena limosa, mezclas de grava o 14

arena- limo o arcilla

Limo arenoso, limos de baja plasticidad 11
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2.5.2 Teoria De Empuje De Tierras De Rankine: Rankine en 1857 considero el
suelo en un estado de equilibrio plastico y consider6 esencialmente las mismas
hipo6tesis de Coulomb, excepto la referente a friccion pared-suelo. Rankine asumié

que no existe tal friccion, lo cual simplifica significativamente el problema.

EMPUJE ACTIVO

Figura 33: Teoria de Empuje activo de Rankine (1857)

c. P
Pa
90-p+D+B
1 w
R
H
Fuente Rankine (1857)
Area:
ABC = L g2 Sen(90—p)Sen(90+ ) o
2 Sen(p - f3)
W = lyH , CospCosf -
2" sen(p-p)
Del triangulo de fuerzas: P, =W Seon(p—¢)
Sen(90° — p+ ¢+ B)
Substituyendo y tomando Z—i = 0, se obtiene:
2 _ 2 _ 2 2
o, 7H o 5 COSB J/Cos’B—Cos’p _ yH « o

Cosfi+4/Cos?f—Cos?p 2
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2
p=_ ;' K, (88)

EMPUJE PASIVO

Mediante un proceso andlogo al del empuje activo, se determina el empuje

pasivo.
2 29 2
P, - yH Q)Sﬁ Cosﬂ+JCos P —Cos“p (89)
2 Cos/3—/Cos?3 —Cos’e/
p
yH’
P =Ky (90)

2.5.3 Efectos De Cargas: La teoria de elasticidad se utiliza también para
determinar la presion lateral sobre estructuras de retencion caudadas por varios

tipos de cargas como las siguientes.

e Carga puntual: las figura 34 muestra el diagrama de esfuerzos producidos

por el efecto de una carga puntual en un suelo

Figura 34: efecto producido por carga puntual

o, =, ol 1)

Fuente: Braja M. Das
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m>0.4

5 _LT7P m’n?
" H? (m? +n2)3
m<0.4
~0.28P n®

AT (0.16+n?)’

e Carga lineal: el diagrama de esfuerzos que se produce por el efecto de una

carga lineal se puede ver en la figura 35.

Figura 35: Efecto producido por carga lineal.

Fuente: Braja M. Das

m>0.4
4q m’n
Tn = H 2 | n2)?
s (m +n )
m<0.4
o, _q 0.203n

H | (0.16+n?)
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e Carga de franja: Para una carga de franja el diagrama de esfuerzos es el
gue se ve en la figura 36.

Figura 36: efecto producido por una carga de franja.

Oy = % (8- &nﬁCosZa]

Fuente: Braja M. Das
oy :Z—q(B—Sen,BCOSa)
4 (91)

2.5.4 Efectos De Sobrecargas: Ha sido mostrado que para un material c=0
el diagrama de presiones es hidrostatico, o sea, crece linealmente con la

profundidad. Si una sobrecarga fuera aplicada en el material de relleno como
en la figura, se tendria:

Figura 37: Efectos de las sobrecargas
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H 2
P, = [+ K, =0+ gh)K, ©2)
0

El punto de aplicacion de la carga se encontraria tomando momentos con respecto

a la parte superior del nimero:

H 3 2
Py = [+ )k han = (- + )k,
0

Medido desde arriba del muro el siguiente es el punto de aplicacion:

2
_ 2yH*+3qH (93)
3(yH +2q)
Medido desde la base
y=H-y (94)

2.5.5 Efectos De Sismos Sobre Muros: Para determinar el efecto de los sismos
en muros existen varios métodos los cuales se describen a continuacion:
Método Empirico: Permite una evaluacion rapida del incremento del empuje activo

por sismo pero es aproximado. Durante un sismo, el empuje activo total es:

PA(totaI):%szKA+§yH2Kn (95)

Kn=Valor de aceleracion sismica horizontal con respecto al valor de g en (%).
Corresponde al valor de la aceleracién sismica pico horizonte A, de la NSR 98. El
incremento por sismo es el segundo termino el cual se aplica a una altura de 0.6H

por sobre la base del muro.
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Figura 38: Método empirico Mononobe — Okabe

Fuente: Mononobe — Okabe
Okabe (1926), y Mononobe y Matsuo (1929), desarrollaron las bases de un
analisis pseudo-estatico para evaluar las presiones sismicas que desarrollan los
suelos sobre los muros de contencion, dando origen al conocido Método de
Mononobe-Okabe (M-O). Este método considera la aplicacion de aceleraciones

pseudo-estaticas, tanto horizontales como verticales, a la cuiia activa de Coulomb.
Sin sismo, de acuerdo con la figura 38 el empuje activo es:

P, :%;/HZKA (96)

K, - Cos?(p—p) 97)

Sen(5+¢)Sen(p—i) ]% 2
Cos(&+ f)Cos(B—i)

Cos’Cos(5 + B) 14{

Con Sismo:
1
P :§7H2(1_ KV)KAE (98)

Donde el coeficiente dinamico de presion de suelo activo, Kag, esta dado por:
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Cos?(p—0-p) (99)

K = 2
N\
S o)S —0-
coss posts10) 1 Sl 5 58 )
9=tanl{ K, } (100)
(1_Kv)

Ku,y Ky son los valores de aceleracion sismica horizontal y vertical con respecto a
g. Mononobe y Okabe presentan una relacion ente Ky, K, y @ mostrada en la
figura 39. En Coulomb los valores de aceleracion estan dados por la NSR 98 para

cada municipio del pais.

Figura 39: relacion entre Kn 'y Kv

0.5

0.4

0.3

0.2

0.1

0.5
10° 20" 30° 40

%]

Fuente: NSR 98
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PAE = PA + APAE
APy =Py —P,

Pa= se aplica a % y de APAe a 0.6H a partir de la base del diagrama.

2.5.6 SOLUCION GRAFICA DE CULMANN-(1986):

e Dibuje el muro a una escala conveniente con la superficie de terreno,
localizando las irregularidades del terreno, localizando las irregularidades,
cargas puntuales, sobrecargas y la base del muro cuando sea en

e Desde el punto A, trace la linea AC, la cual forma un &angulo con la
horizontal.

e Trace lalinea AD, la cual forma un angulo 8 con la linea AC 8=a-6

e Trace las lineas hipotéticas de falla AC1, AC,...etc., las cuales determinan
las cufias de ruptura ABC;, ABC,,....etc.

e Calcule el peso de las cufias ABC;....etc., tratando de formar figuras
geomeétricas de areas conocidas. El peso es el area de la cuiia ABC;

e Alolargo de lalinea AC, cologue segun una escala conveniente de peso, el
valor del peso de las cufas hipotéticas de ruptura, localizando los puntos
Wi, Wy, W3_etc.

e A partir de los puntos W, W,, W3__etc. Trace lineas paralelas a la linea AD
hasta encontrar la superficie de ruptura correspondiente a cada Wi. Asi
desde W3 hasta la linea AC,, de W hasta AC;....etc.

e Trace una curva que una los puntos encontrados en el paso 7 (curva o linea
de Culmann). Trace una linea paralela a AC tangente a la curva de
Culmann. Si hubiera mas de una linea tangente a la curva, tracelas
también.

e Desde el punto de tangencia establecido en el paso 8 proyecte una linea
paralela a AD, hasta encontrar la linea AC. Segun la misma escala de

pesos, se mide esta linea y se determina P,. Si desde el punto A se traza
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una linea que pase por el punto de tangencia del paso 8, se determinara la
linea se falla ACr a lo que es lo mismo la cufia de ruptura ABC:. El
segmento de la linea AC, desde A hasta P, es el peso de la cufia de falla.

Ver figuras 40 y 41

Figura 40: Solucion grafica de Culmann

Superficie de falla verdadera

(]

Fuente: Culmann

Figura 41 Solucién grafica de Cullman Para cargas puntuales

Superficie de fallaverdadera

Escalade

fuerzas

Ws
. Puntodetangente

Lineade Culmann

Fuente: Cullman
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2.5.7 DETERMINACION DEL PUNTO DE APLICACION (TERZAGHI, 1943).

Caso 1: No hay cargas
e Encuentre el centro de gravedad de la cuiia de ruptura.
e Trace una linea paralela a AC a partir del C.G de la cufia hasta interceptar

la linea AB (muro) o la AB (muro)

Figura 42: determinacion del punto de aplicacion caso 1

. F, forma un angulo & con
!
! !(:ay%llelas
. [

la perpendicular del muro
(0B} s Rankine.

Fuente: Terzaghi, 1943

Caso 2: Carga concentrada o de linea dentro de la cuiia de falla.
e Paralela a AC trace la linea Vcf.
e Toémese un tercio de la distancia Cy a partir de C Para el punto de

aplicacion de P,
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Figura 43: determinacion del punto de aplicacién caso 2

Fuente: Terzaghi, 1943

Caso 3: Carga concentrada o de linea fuera de la superficie de falla.
e Trace una linea desde el punto de la carga hasta el punto A linea VA.
e Trace Vcparalelaa AC

e Tome un tercio de CA a partir de C como punto de aplicacion de Pa.

Figura 44: determinacion del punto de aplicacion caso 3

W
v G f"f:f:;
f"‘f?'-rt.*“”,
Er‘_‘_____-—’ ’.__._-'
‘I\ ‘-v- o -
E" ‘;‘3'%; ) C/
c4 ) ;o
s\
P ‘F\ yd
; o
v,

A

Fuente: Terzaghi, 1943
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Este método permite calcular el empuje mediante una aplicacion similar con las

diferencias que se muestran en la figura 44.

2.6 OTROS METODOS GRAFICOS

2.6.1 Método De Las Cuias Tentativas: Es utilizado principalmente en suelos con

cohesidn, tiene en cuenta los siguientes parametros:

e Friccién en el muro

e Friccidn en la superficie de falla
e Peso de la cuia de falla

e Adhesion contra el muro

e Adhesion en superficie de falla

La figura 46 muestra la aplicacion de este método en el caso pasivo para un muro.

Figura 45: Solucion para el caso activo

h=altura o profundidad R

Diagrama de tensidn. W

Cw=AB_Cohesién (Direccién y magnitud conocidas)

Cs=AD. Cohesion (Direcciéon y magnitud conocidas)
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W=Peso cufia  (Direccion y magnitud conocidas)
R=Reaccion (Direccion Conocida)
P.=Empuje Activo (Direccién Conocida)

Pasos (Ver figura 45)

e Dibuje el muro y la superficie del terreno en una escala adecuada y calcule
la profundidad Zo=h; en la cual el diagrama de traccion se hace cero.
e La altura h; determina la profundidad de las grietas de traccion que se

presentara en el terreno.

h, _—tan(45+§7) (101)

e Dibuje unalinea que determine h; a lo largo del perfil del terreno.

e Dibuje una linea vertical AF y escoja cufias de falla tentativas ABE;D;,
ABE:D,,...etc. y calcule sus senos correspondientes wi, W»...etc.

e Calcule Cw Y Cs (Observar que Cy es constante para todas las cufias) y
sitlelos en el poligono de fuerzas como se indica. Cy actia en la misma
direccion de la cara interna del muro y Cs sobre la linea de accion de la
superficie de falla supuesta.

e Si se supone una grieta contra el muro, entonces C,= (AB-h;). Cohesion.
Situé en una escala de fuerzas conveniente los pesos de las cufias wi,
w2...etc. sobre un eje vertical correspondiente a la fuerza W (Eje QYY)
Coloque a partir del punto o la fuerza C,, de acuerdo con su inclinacién.
Coloque la fuerza Cs a partir del punto final de C,, de acuerdo con su
inclinacion.

e A partir de los puntos w;, w2..., trace un vector P, con su pendiente
correcta. Obsérvese que la pendiente de P, es constate.

e A partir del punto donde termina Cs, trace el vector R, sabiendo que la
direccion de R forma un angulo ® con la perpendicular a la linea de falla

supuesta.
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e La intercesion de P, y R determina para cada cufia un punto, a través del
cual se traza una curva similar a la de Culmann.

e Trace una tangente a la curva paralela al vector W y trace el vector P, a
través del punto de tangencia al igual que en el método de Culmann, se
pueden obtener varios puntos de tangencia (maximos) debe escogerse el
mayor valor de P,.

e La pendiente del vector R puede ser establecida convenientemente como
sigue:

e Trace un arco cualquiera GJ a partir de la linea vertical AF.

e Trazamos la linea horizontal AO, marcamos un angulo ® y trazamos la
linea de accion del vector R sobre la linea AF.

e Ahora trazamos los arcos GH, HI, 1J de acuerdo con el mismo arco usado
en el paso 1.

e Las lineas AH, Al, AJ, etc. son las pendientes correspondientes del vector R

a las curvas (Planos) de falla AD1, AD>

2.7 ANALISIS DE ESTABILIDAD DE MUROS

Se define como Muro de Contencion al elemento estructural dispuesto para

contener un empuje lateral de un material.

Los muros de contencion se utilizan para detener masas de tierra u otros
materiales sueltos cuando las condiciones no permiten que estas masas asuman
sus pendientes naturales, por ejemplo, se usan en la construccion de carreteras, el
ancho de servidumbre de la via es fijo y el corte o terraplén debe estar contenido
dentro de este ancho. De manera similar, los muros de los s6tanos de edificios
deben ubicarse dentro de los limites de la propiedad y contener el suelo alrededor
del s6tano. Pueden ser utilizados como soporte de estructuras o como defensa

contra erosion o inundacion producida por rios y corrientes de agua.
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Figura 46: Clasificacion de los muros de contencion

-Concreto
-Mamposteria

- Muros
armada:

Muros * con geotextiles
gravedad *con cintas de
tension

*con geomallas
*con "diafragmas

-muro

MUROS DE
CONTENCION

contrafuertes.
-muro pantalla
*anclados

Muros
voladizo

Muros semi -
gravedad

2.7.1 MUROS CONVENCIONALES: Estos se clasifican como:

MUROS DE RETENCION DE GRAVEDAD:
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Figura 47: Muro de retencion de gravedad.

Fuente: Braja M. Das
Se construyen con concreto simple o con mamposteria. Dependen de su peso
propio y de cualquier suelo que descanse sobre la mamposteria para su
estabilidad. No es econémico para muros altos.

MUROS DE RETENCION DE SEMIGRAVEDAD:

Figura 48: Muro de retencién de semigravedad

Fuente: Braja M. Das

Una pequefia cantidad de acero se usa para la construccion de muros de

gravedad, minimizando asi el tamafio de las secciones del muro.
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MUROS DE RETENCION EN VOLADIZO:

Figura 49: Muro en voladizo

Fuente: Braja M. Das

Estan hechos de concreto reforzado y constan de un vastago delgado y una losa

de base. Este tipo es econémico hasta una altura aproximada de 8m.

MUROS DE RETENCION CON CONTRAFUERTES:

Figura 50: Muro con contrafuertes

Contrafuerte

Fuente: Braja M. Das.
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Son similares a los muros en voladizo. A intervalos regulares estos tienen losas
delgadas de concreto conocidas como contrafuertes que conectan entre si el
muro con la losa de la base. El propésito de los contrafuertes es reducir la fuerza

cortante y los momentos flexionantes.

Algunos de los pardmetros necesarios para disefiar apropiadamente los muros de
retencion son: el peso especifico, el Angulo de friccion y la cohesion del suelo
retenido detras del muro, y del suelo debajo de las losa de la base.

A Los muros de contencion en la fase de disefio hay que hacerle chequeo por

estabilidad y por resistencia adecuada.

2.8 DIMENSIONAMIENTO DE LOS MUROS DE RETENCION:

Se deben suponer algunas dimensiones para realizar el disefio que se revisaran

durante el chequeo para la estabilidad.
Las proporciones mas usuales para pre — disefio de muros asi:

Figura 51: muro Cantilliver

- '(1—\

Fend
i 2%

200a 30 cm.




Figura 52: muro de gravedad

. 30cm a Hi12
Pendiente
Minima 2%

IE

B=04-07H

En un muro actian fuerzas desestabilizantes y estabilizantes. Las primeras son
las fuerzas de empuje activo por sismo e hidraulica. Las segundas son las
verticales como el peso propio, el peso del suelo y las cargas externas sobre el

muro y las componentes verticales de los empujes.

Fuerzas que actuan en un muro voladizo:

En la figura 53 se muestra un esquema de las fuerzas que actian sobre un muro

en voladizo.

Figura 53: Fuerzas que actian en un muro voladizo.

]/l/Lr/ k. ..3
b ID“:E)’H 1<g

Loy Ph = P,CosS(Rankine)
Ph = FCosd(Coulomb)H > bmts
Py = P, Sen B( Rankine)
Py = P.Send(Coulomb)

Ws=Peso del suelo sobre la
zapata del muro.
We=Peso del muro

R=W.+W+Py
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La fuerza Fr esta compuesta por una componente de friccion debida al angulo @,

del contacto entre el cimiento y el suelo y por otra debida a la cohesion

Fr=R-tan® + C'B Forma general
1
P =57D% K,

Debido al remolde es de esperarse que los parametros del suelo varien de forma
importante. Por tanto se reduce las fuerzas de friccibn de acuerdo con los
siguientes limites:

0.67¢ < f <Tang
0.5C <C, <0.75C

2.8.1ANALISIS DE MUROS:
¢ MURO DE GRAVEDAD:
Las fuerzas dependen del planteamiento tedrico de cada uno, (Coulomb o

Rankine) de acuerdo con las figuras 54 y 55.

Figura 54: Fuerzas en los muros segun Coulomb.

B = PQCOS(QO— a+ 5)
B = PaSen(QO—aJr 5)

Fuente: Coulomb
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Figura 55: Fuerzas en los muros segun Rankine

R=W +W +W +P

Fuente: Rankine

2.8.2 Condiciones De Estabilidad: Los muros deben cumplir con las siguientes

condiciones de estabilidad.
e Deslizamiento

El factor de seguridad contra deslizamiento se define como:

D Fuerzas Resistivas
b ZFuerzas Deslizamiento

F (102)

Fpb2=1.5 cimentacidon sobre suelos Granulares

Fp=2.0 cimentacion sobre suelos Cohesivos

De acuerdo con lo comentado en la seccidn 2.4.2 para la movilizacién del empuje
pasivo se requiere de un desplazamiento mucho mayor que el necesario para que
se llegue al estado activo. Por otra parte la condicién del suelo del lado pasivo

puede no ser favorable, bien porque sea producto de un relleno antrépico o porque
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Su permanencia no sea garantizada (en caso de muros en cortes de media ladera.
Por lo tanto el uso de P, como fuerza resistiva debe provenir de un analisis

cuidadoso de estos factores.

e Vuelco

Debe revisarse la estabilizacion por vuelco respecto al punto mas extremo de la

base del muro. El factor de seguridad contra vuelco es:

Z Momentos Re ssistentes al vuelco
Z Momentos de vuelco

F, (103)

Fv23.0 Cimentacion en suelos Granulares

Fy22.0 Cimentacion en suelos Cohesivos

e Rupturay deformacion excesiva del suelo de cimentacion

La reaccion del suelo debe caer en el tercio central de la base de muro.
Cuando cae fuera, ocasiona que el diagrama de presiones que resulta tiene
mayores componentes del lado en que R es excéntrica, lo cual puede ocasionar:
e Esfuerzos negativos al otro lado.
e Esfuerzos superiores a la capacidad de soporte del suelo.
e Deformaciones excesivas del suelo del lado de mayor concentracién de
esfuerzos.
La posicion de la resultante x es calculada como:
XZZMr—ZMv (104)
2R

Y la excentricidad es

e=B/ X (105)
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Cuando existe excentricidad, los esfuerzos debajo de la cimentacién se pueden

establecer a partir de la figura 56.

Figura 56: Excentricidad

| B3 Bf3 | =K |
%% g _R peaquig=[-% (106)
2 B 2
Tomando momentos con respecto a 1
—0— =B G- 2 — B
3> M,=0=0,*B A+—2 *B*3*B—R(A+e) (107)
Desarrollando y remplazando g, se tiene:
R 6*e
=—|1+— 108
Oy B( 5 j (108)
Si remplazamos q; en (. y generalizando:
R 6e
=—|1+— 109
O B( 5 ) (109)
R=>F, (110)

Omax. NO debe exceder a Qadm.

Los angulos de friccidon cimiento — suelo recomendados se resumen en la tabla 5:
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Tabla 5: &ngulos de fricciéon cimiento — suelo.

Material de relleno Rango de & (grados)
Grava 27 -30
Arena gruesa 28 — 28
Arena fina 15-25
Arcilla firme 15-20
Arcilla limosa 12 - 26

e REVISIONES POR ASENTAMIENTO

Debe hacerse una revision de los asentamientos de la base del muro;
asentamientos excesivos pueden causar esfuerzos adicionales en la cimentacion y

posible falla por deformacion.

e ESTABILIDAD GENERAL

Debe realizarse un chequeo de la estabilidad general del sitio, especificamente en

el caso de muros, de taludes o laderas.

2.8.30tros Tipos De Muros: Existen otros tipos de muros de tierra:

e Muros de retencidn con tiras metalicas:

Estos muros son muy flexibles, sus componentes principales son:

e Elrelleno, que es un suelo granular.
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e Las tiras de refuerzo, que son franjas delgadas y anchas colocadas
intervalos regulares

e El recubrimiento sobre la cara frontal, a la que se le llama escama.

Figura 57: Muro de retencion de tierra reforzado

Fuente: Braja M. Das

Figura 58: Muro de tierra reforzado

e Muros de retencién con refuerzo geotextil:
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El relleno es un suelo granular, la fachada del muro se forma traslapando las hojas
como se muestra en la figura, con la longitud de traslape de Il. Cuando se termina
la construccion del muro, la cara expuesta de este debe recubrirse, para proteger
el geotextil de la luz ultravioleta. Una emulsion bituminosa o Gunita, se rocia sobre

la cara del muro.

Figura 59: Muros de retencidn con refuerzo geotextil.

]

Geotextil
Sy

Geotextil

Sv

.

A |

Geotextil
Arena

y1i5 $1

Geotextil

Geotextil

Suelo in situ
V25 Pai 2

Fuente: Braja M. Das

Tabla 6: relaciones de angulo ¢

TIPO ¢/
)
Tejido; monofilamento / arena de concreto 0,87
Tejido; pelicula de limo / concreto arena 0,8
Tejido; pelicula de limo / arena redondeada 0,86
Tejido; pelicula de limo / arena limosa 0,92
No tejido; adherido por fusion / arena de concreto 0,87
No tejido; punzonado con aguja / arena de concreto 1
No tejido; punzonado con aguja / arena redondeada 0,93
No tejido; punzonado con aguja / arena limosa 0,91
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Figura 60: Muro con geotextil

e Muros de retencidon con refuerzo de geomallas:

Estas también se usan como refuerzo en terreno granular para la construccion
de muros de retencién. A continuacion se muestra una comparacién de
presiones laterales medidas y de disefio (Berg y otros, 1986) de dos muros de
retencion construidos con fachadas de paneles precolados.

Figura 61: muro con geomallas

Fachada de gaviones

Geomallas — biaxiales

bR e
':éle,;"e'; R

.~

o
sty

Fuente: Braja M. Das
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Figura 62: Muro con geomallas

Muros de llantas

Figura 63: Muro de llantas
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3. FUNDACIONES SUPERFICIALES

Son aquellas que se apoyan en las capas superficiales o poco profundas del
suelo, por tener éste suficiente capacidad portante o porque seran transmitidas

cargas de estructuras livianas

En otro tipo de estructuras, tales como puentes, las cimentaciones, incluso las
superficiales, se apoyan a suficiente profundidad como para garantizar su apoyo
en terreno competente y evitar problemas de socavacion en su base. Los
cimientos superficiales se caracterizan ademas porque transmiten la carga al
suelo a través de un plano de contacto que es precisamente la base de la

cimentacion.

3.1 TIPOS DE FUNDACIONES SUPERFICIALES

e Cimentaciones ciclépeas.
e Zapatas.
o Zapatas aisladas.
o Zapatas corridas.

o Zapatas combinadas.

En general las cimentaciones superficiales deben ser seguras contra fallas del
suelo que lo soporta, y no deben experimentar desplazamientos o asentamientos

excesivos.

3.2 MODOS DE FALLA POR CAPACIDAD PORTANTE

Considérese una cimentacion de ancho B sobre una superficie de arena densa o

suelo cohesivo, rigido como en la figura 64
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Ahora se le aplica carga gradualmente a la cimentacion ocasionando que los
asentamientos se incrementen, la grafica 65 muestra la variacion de la carga por
unidad de area g al igual que el asentamiento. Una falla subita tendra lugar al

alcanzar el maximo esfuerzo g, en el suelo que soporta la cimentacion y la zona
de falla en el suelo se extendera hasta la superficie del terreno g, se denomina

capacidad de carga ultima de la cimentacion. Este tipo de falla se conoce como
falla general y ocurre en suelos de comportamiento fragil como arenas densas y

arcillas rigidas o duras.

Figura 64: falla general de corte

Carga / unidad de area, q

v

Qu

Superficie de
falla en el
suelo

v
Asentamiento

Fuente: Braja M Das

Otro caso importante a considerar es cuando la cimentacién descansa sobre suelo
arenoso o arcilloso medianamente compactado, un incremento de carga sobre la
cimentacion también produce un aumento del asentamiento. Aqui la superficie de
falla en el suelo se extendera gradualmente hacia fuera de la cimentacién como en

la figura 66.

Este tipo de falla se conoce como “falla local” y se produce en suelos de

consistencia media de comportamiento esfuerzo — deformacion de tipo plastico.
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Figura 65: falla local.

Carga / unidad de area, g

A\ J

Superficie de
fallaen el v

suelo .
Asentamiento

Fuente: Braja M. Das

Si un suelo muy suelto soporta la cimentacion, la zona de falla no se extendera
hasta la superficie del terreno. La grafica de carga — asentamiento se inclinara y
practicamente sera lineal. Este tipo de falla se denomina falla de corte por

punzonamiento y ocurre bajo grandes deformaciones verticales en suelos muy

sueltos o muy blandos.

Figura 66: falla de corte por punzonamiento

Carga / unidad de area, ¢

v

Superficie de
la zapata
Superficie de
falla en el
suelo v
Asentamiento

Fuente: Braja M. Das
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De estos tipos de fallas, Vésic 1973, propuso una relacién para el modo de falla
por capacidad de carga de cimentaciones que descansan en arenas la cual se

muestra en la figura 67. En ella se relaciona la compacidad relativa con la

Dy
B*

posibilidad de ocurrencia un tipo de falla en funcién de la relacion

Donde:

C,= compacidad relativa de la arena

Ds= profundidad de desplante de la cimentacion medida desde la superficie del
terreno.

_ 2BL
B+L

B=ancho de la cimentacion

*

(111)

L= longitud de la cimentacion.

L siempre es mayor que B.

Para cimentaciones cuadradas B=L; para cimentaciones circulares, B=L=diametro.
Por tanto B*=B

Figura 67: Modos de falla en cimentaciones sobre arenas

Compacidad relativa, Cr
0.2 0.4 0.6 0.8 1.0

Falla de corte por Falla local de Falla general de
punzonamiento corte corte

Di/B"
i

N\

[

Fuente: Vésic 1973
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3.2.1 Teoria De Capacidad De Carga De Terzaghi: En 1943 Terzaghi dio a

conocer su trabajo en ingenieria de cimentaciones, fue el primero en abordar

numéricamente datos sobre el comportamiento de los suelos, ejemplificados en

su famosa férmula sobre la capacidad portante de un terreno®, su modelo se

muestra en la figura 68

Figura 68: Falla por capacidad de carga en el suelo.

i
b |
9,
¢=rL, .\\ %-—"*,' i
bbb bbb o by et id s e
E ~J45 - o2 p 45 — /2 A~B - A\“\\\
S 1 ci \c;\\\n = D

Fuente: Rico y del Castillo

La superficie de falla en el suelo bajo carga ultima puede suponerse como en la

figura 68 de donde las conclusiones mas importantes son:

El efecto del suelo arriba del fondo de la cimentacién puede suponerse al

reemplazar por una carga equivalente efectiva q=yDs, Siendo y el peso especifico

del suelo. La zona de ruptura puede dividirse en tres zonas:

e AA’C, debajo de la cimentacion

e ADC y ADC, zonas de corte radial y DC y CD’ arcos de espiral

logaritmica.

e Zonas pasivas de Rankine triangulares ADE y AD’E’

* BRAJA, Das. Principios de ingenieria de cimentaciones. pag. 156
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La expresion de calculo esta dada por las siguientes expresiones:

Oue =CN, S, +dN, +0.5yBN s,

a2

N =
© 2cos?(45+¢/2)
0.757—¢/2)tan ¢

aze(

N, =(N, —-1)cotg

N :tan¢[ Kp;y
cos” ¢

:

Sc y S, son factores de forma (tabla 7).

(112)

(113)

(114)

(115)

(116)

N., N,y N, son factores de capacidad de carga que dependen de @ (ver tabla 8)

Tabla 7: Factores de forma.

Largo redondo cuadrado
c 1.0 1.3 1.3
S, 1.0 0.6 0.8
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Tabla: 8: Factores de capacidad de carga para las ecuaciones de Terzaghi

@ Nc Nq Ny

0 0 1 0

2 6,30 1,22 0,2

4 6,97 1,49

6 7,73 1,81

8 8,60 2,21 0,9
10 9,60 2,69 1,2
12 10,76 3,29 1,7
14 12,11 4,02 2,3
16 13,68 4,92

18 15,52 6,04 3,9
20 17,69 7,44 4,9
22 20,27 9,19 5,8
24 23,36 11,40 7,8
26 27,09 14,21 11,7
28 31,61 17,81

30 37,16 22,46 19,7
32 44,04 28,52 27,9
34 52,64 36,50 36
36 63,53 47,16 52
38 77,50 61,55 80
40 95,66 81,27

42 119,67 108,75 257
44 151,95 147,74 297,5
46 196,22 204,19 420
48 258,29 287,85 780,1
50 347,51 415,15 1153,2
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3.2.2 CAPACIDAD DE CARGA SEGUN MEYERHOF: La teoria de Meyerhof
afadio la consideracion de los esfuerzos cortantes que pueden desarrollarse en el
sitio de la cimentacion por arriba del nivel del desplante del cimiento, asumiendo
una superficie de falla formada por una espiral logaritmica que se desarrolla
completa hasta la superficie del terreno.

La figura 69 muestra el modo de falla propuesto por Meyerhof.

Las expresiones matematicas para calculos son las siguientes

Carga vertical: g, =cN_s.d, +gN_s,d, +0.5yBN s d_ (117)
Cargainclinada: q,, = cN_d_i. +aquqiq +0.5yBN _d i, (118)
N, =€ tan’ [45+§j (119)
N, =(N, —1)cot¢ (120)

N, = (N, —1)tan(L.4¢)

(121)

En la tabla 9 se pueden ver los factores para forma, profundidad e inclinacién y en

la 10 los factores de capacidad de carga N, N,y N, .
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Tabla: 9: Factores de forma profundidad e inclinacién para las ecuaciones de

capacidad de carga de Meyerhof

FACTORES VALOR PARA
s. =1+0.2K E
¢ L Cualquier @
Forma s, =5=1+0.1K B
L ¢ >10°
S =8, =1 ¢=0
D .
d, =1+0.2 /K, — Cualquier @
Profundidad d,=d, =1+04JK, 2 | 45100
c ' p
d, =d =1 $=0
Inclinacion ( 0° \
i, =i, =|1- Cualquier ¢
- C q 900) q
N, ©
° 2
w5 | e
¢=0
i =0

Figura 69: comparacion de la falla por capacidad de carga en el suelo.

P —
L i,

B

Gy — o

Lyl |

ITI

TERZAGHI AND HANSEN

£X abw
I

=T

MEYERHOF

F. =cxab+ P, tan .
ﬂ&pp sng .

T~ -

s

76




De la figura 69:
f=<«ace @ <xabd'

Y=<xacd o <xabd'

ad 0 ad'=|og espiral para ¢>0

n=90-¢
Para Hansen, Meyerhof: o = 45+§ (122)
Terzaghi: a=¢

3.2.3 ECUACION GENERAL DE CAPACIDAD DESCARGA SEGUN HANSEN

Hansen hace una generalizacion que incluye consideraciones de Terzaghi y
Meyerhof, e incluye efectos de forma, profundidades consideradas y los factores

de inclinacion de carga, superficie y base del cimiento.

Ecuacion General:

e = CN s.d, i g.b, +aN,s,d,i,g,b, +0.57BN s d i g b, (123)
Cuando ¢=0 se usa:

Oy =5.14S, (1+s, +d, —i; —b, — g, )+q (124)

N, =Lo mismo que la ecuacion de Meyerhof

N, = Lo mismo que la ecuacion de Meyerhof
N, =15(N, -1)tan ¢ (125)

En la tabla 9 se pueden ver los factores para forma, profundidad e inclinacién
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Tabla 10: Factores de capacidad de carga para las ecuaciones de Meyerhof,

Hansen y Vésic.

0 NG Ng | Ny(M) | Ny(H) | Ny(v) | Ng/Nc | 2tan®(1-
sen®)?
0 5.14 1 0 0 0 0.195 0
5 6.49 1.6 0.1 0.1 0.4 0.242 0.146
10 8.34 2.5 0.4 0.4 1.2 0.296 0.241
15 10.97 3.9 1.1 1.2 2.6 0.359 0.294
20 14.83 6.4 2.9 2.9 54 0.432 0.315
25 20.71 10.7 6.8 6.8 10.9 0.515 0.311
26 22.25 11.9 8.0 7.9 125 0.533 0.308
28 25.79 14.7 11.2 10.9 16.7 0.571 0.299
30 30.13 18.4 15.7 15.1 22.4 0.611 0.289
32 35.47 23.2 22.0 20.8 30.2 0.653 0.276
34 42.14 29.4 31.1 28.8 41 0.699 0.262
36 50.55 37.8 44 .4 40.1 56.2 0.747 0.247
38 61.31 48.9 64.1 56.2 77.9 0.798 0.231
40 75.25 64.2 93.7 79.5 109.3 0.853 0.214
45 133.73 134.9 262.7 200.8 271.3 1.009 0.172
50 266.5 319.1 873.9 568.6 761.3 1.197 0.130

Tabla 11: Factores de correccion

FACTORES DE FORMA

FACTORES DE PROFUNDIDAD

s,=0.2—
L

s. =1 Para

B

cualquier @

d. =0.4k
d, =1+0.4k
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d, =1+2tan ¢(1-seng)k

d, =1.00 para todos los @

k _b para2 <1
B B

D D
k =tan™ — para— >1(rad
BIO B (rad)

FACTORES DE INCLINACION

INCLINACION DE LA SUPERFICIE

. / H
Iy =05-05 |1-
= Af Ca

_,__mH
“ AfCaNc
1-i

i =iy~
N

1 (Hansen y Vésic)

._ﬁo
9 = 1470

L, . N =-2sen
Para Vésic usar 7 B

P
147°

para 9=0

9. =1

5
gy = 9yny = (1-0.5tan )

5
. 0.5H
gy =[ 1=
V + A;c, cotg

gy =9,y =(1—tan ﬂ)z

. H )
S i Etvayese—
V +A;c, cotg

FACTORES DE BASE (BASE
INCLINADA)

) o7H )
G v A,c, cot ¢
(n=0)

iy(H) :(1_

(0.7H —5°1 450)H \
V +A;c, cotg

(n>0)

o

b, =1
147°

o

b, =1--—7
147°

__ A—2ntang
by ny =€

__ A—2.7ntang
b,y =€

b,v) =0,y =(L-ntan $)°
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m+1
ilyw) = 1_L
V + Ac, cotg

= B=2+B/L H paralela a B
1+B/L

= L:2+L/B H paralela a L
1+L/B
Nota: lg.1, >0

3.3 RESISTENCIA DE ARCILLAS NO DRENADAS ©=0

3.3.1 Solucion De Skempton: Terzaghi, en su teoria aplicada a suelos cohesivos,
no toma en cuenta para fijar el valor de Nc el ancho ni la profundidad de
penetracion del cimiento en el estrato de apoyo. Skempton propuso que para
determinar la capacidad de carga en suelos puramente cohesivos, se emplee una
ecuacion similar a la de Terzaghi pero ahora Nc no tiene un valor fijo de 5.7°.

Cuando ¢=0° N, =10y N, =0 N. toma los valores minimos de 5.7 para la

ecuacion de Terzaghi y 5.14 para la de Meyerhof y Hansen

gy =CN.+yZ (126)

La figura 70 proporciona los valores de Nc propuestos por Skempton.

> CRESPO VILLALAZ, Carlos Mecanica De Suelos Y Cimentaciones pag. 297
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Figura 70: Valores de Nc segun Skempton, para suelos puramente cohesivos
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Fuente: Skempton

Tabla 12: Valores de Nc segun Skempton

Nc
Z/B Zapata circular o cuadradalZapata continua|
0 6,2 5,14
0,25 6,7 5,6
0,6 7,1 2,9
0,75 7,4 6,2
1 7,7 6,4
1,6 8,1 6,8
2 8,4 7
2,5 8,6 7,2
3 8,8 7,4
4 9 7,5
>4 9 7,5
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3.3.2EFECTOS DEL NIVEL FREATICO EN LA CAPACIDAD DE CARGA
ULTIMA DE LOS SUELOS

Caso I: Nivel freatico entre 0<D, <D,

q =sobrecarga efectiva= D,y + D, (¥ —7u) (227)
Donde

7.« = Peso especifico saturado del suelo

v,, = Peso especifico del agua.

El » en el dltimo termino de la ecuacion puede ser reemplazada por

ylzysat_yw (128)

Caso II: Nivel freatico entre 0<D, <B

q=7D; (129)

El factor de y en el ultimo término de las ecuaciones de la capacidad de apoyo

debe reemplazarse por el factor

7=7'+%(7—7') (130)

Figura 71: Modificacidn del nivel freatico
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Caso Il

Cuando el nivel freatico se localiza de manera que d >B, el agua no afectara la

capacidad de carga ultima.

3.3.3 EFECTOS DE LA EXCENTRICIDAD EN LA CAPACIDAD DE CARGA:
Existen situaciones en donde las cimentaciones estan sometidas a momentos
ademas de la carga vertical, la distribucion de cargas en el suelo no es uniforme.

Los principales casos gque se presentan son:

e EXCENTRICIDAD EN UNA DIRECCION

Figura 72: Excentricidad en una direccion

R 77e7tf7 L
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La excentricidad e se define como la distancia desde el punto de aplicacion de la

carga hasta el centro de la cimentacion.

La capacidad de carga de estas cimentaciones puede evaluarse teniendo en
cuenta el procedimiento sugerido por Meyerhof (método del area efectiva). Al igual
gue con otros tipos de cimentaciones se debe tener en cuenta el factor de

seguridad.

Determinar las dimensiones efectivas de la cimentacion:

B'=B—-2e Ancho efectivo

L'=L Largo efectivo

Determinar la capacidad de carga ultima:

0, =cN_S.di, +aN_S.d,i, +1»B'N S d i (132)

qa-q97aq9q yory

Todos los factores se calculan teniendo en cuenta los métodos anteriormente
enunciados.

Para S.,S,yS, usar B’y L’

Calcular la carga total ultima de la cimentacion

= A
Qult , I I (133)
Qui = A, (B)(L)
Donde A’ es el area efectiva
Factor de seguridad:
FS = Quy (134)
Q
Verificar el factor de seguridad respecto a q,,,, 0, FS = S
qmax
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e EXCENTRICIDADES EN 2 DIRECCIONES:

También existen cimentaciones que son sometidas a la carga vertical Q,, y a un

momento M, (ver figura 73) para este caso el momento tiene dos componentes

respecto a los ejes x y y, que se denominan M, y M, es decir la carga Q,, es
colocada excéntricamente sobre la cimentacion con x=e, y y=e, , a partir de

esto se pueden expresar las siguientes ecuaciones

La excentricidad en x y y esta dada por:

& /@ Y 5TUQ
B'=B-2, L'=L-2, v A'=B'xL’
d'u=cN_,S.d i, +qN_ S d i, +0.5yB'N_S d i (135)

ry o rrv

Para S;,S,YS, usarB’y L

Figura 73: Excentricidad en dos direcciones.

Q
" | |
—— Q R
B. :

Al determinar el area efectiva (A’), el ancho efectivo (B’) y el largo efectivo (L’),

pueden presentarse cuatro casos posibles (Highter y Anders, 1985)
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ek v ek

Figura 74: Caso |

L1

El area efectiva esta dada por: A'= % B,L,

Donde:

3e
B = 8[1.5—?3) (136)
L- L(l.S—B%j (137)

L'=L, 0 B,, El mayor de las dos dimensiones, por tanto el ancho efectivo es:

_A
Ll

B' (138)

e CASOIl

e%<o.5 Y 0<e%<%
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Figura 75: Caso Il

Para este caso, el area efectiva esta dada por:

A=V (L+L,)B (139)

Para las dimensiones L, y L, ver figura 76.

El ancho efectivo es:
. A’
L, L, (el que sea mayor)

(140)

El largo efectivo: L'=L, o L, el que sea mayor.

Figura 76: area efectiva para el caso de e, /L<0.5y eg/B<1/6

0.5

L%
N

0.4

0.1 % RN
”/B= RN
obtener o'\\ol Para
| Ly/L ‘&N N1 obtener
0 : ]
0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0 L/L
L/L LJL

Fuente: Highter y Anders, 1985
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e CASOIIN
e e
v/ < y 0<%/ <05

Figura 77: Caso lll

El area efectiva es:

A'=1(B+B,)L (141)

Para B; y B ver figura 80.

El largo efectivo es: L’=L

Ancho efectivo: B'= % (142)

Figura 78: area efectiva para el caso de e /L<1/6 y eg/B<0.5

0.5

0.4 0.167
X 0
NN
\ \\\\ 0.06
Y\Q 10.04
\\_ 0.02
THnm
Y .
S NN
ST ) SN I
obtener 7] ara
BB 0\;\\ ;b;;;ner
0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0 7"

Bi/B, By/B

epl/B
=
553
_—
/

0.2

910
10—
1| 0]

0.1

)
s
=

Fuente: Highter y Anders, 1985



e CASOIV

€
A<t <t
La relacién B% puede determinarse usando las curvas de la figura 80, de igual

forma, la relacion L% puede determinarse usando las curvas de la figura 80.

El area efectiva es:

A'=LB+i(B+B,)(L- (143)
2 2

El ancho efectivo es

A'
B'=2 144
C (144)

Largo Efectivo
L'=L

Figura 79: caso IV
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Figura 80: area efectiva para el caso de e /L<1/6 y eg/B<1/6

0.20r

Para obtener B/B
-
2~
T <
0.15 0.10
0.08
0.06
-] g
4 &L
‘e 0.10! 2
" G

0.02=¢,/L7

0.05 >A/
L —
—"1 Para obtener L /L

0 0.2 0.4 06 08 T0
ByB, LyL

Fuente: Highter y Anders, 1985

3.3.4 Capacidad De Carga De Cimentaciones Sobre Un Talud: La falla que
representa un cimiento de un talud es la que muestra la figura 81. H es la altura
del talud, y B es el angulo que se forma de la pendiente con la horizontal. El borde
de la cimentacion se localiza a una distancia b de la parte superior del talud, y la

falla bajo carga ultima q,, es como se muestra en la figura.

Segun Meyerhof la relacién tedrica la cimentacion corrida esta dada por:
d, =CN, +37BN , (145)

Si el suelo es granular c=0
d, =37BN,, (146)

Para un suelo cohesivo @=0, por lo tanto:

g, =CN (147)

cq

Las figuras 82 y 83 muestran las variaciones de Ny N, para usar la figura de
N, se deben tener en cuenta las siguientes consideraciones.

El término Ns se define como el nUmero de estabilidad:
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L weo

Si B <H, use las curvas para Ns = 0.

Si B > H, use las curvas para el numero Ns de estabilidad calculado.

Figura 81: cimentacién superficial sobre un talud

Figura 82: factor de capacidad de apoyo N,q de Meyerhof para suelo granular

(c=0)
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D D
f _ e __ _
B0 B!
300
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o [
- - -
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o 10 brad ¢ = 40°
0° //—
200 4—— -
LA et I LES 3
s o
25 z"/’:fl" ”
0 ¢ =30
10}~ 50
sl
1
0 1 2 3 4 5 6

Fuente: Meyerhof
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Figura 83: factor de capacidad de carga Ncq, de Meyerhof para un suelo

puramente cohesivo

0 | 1 |

gpmf\’s=0:§“pmi\’s’0

3.3.5CAPACIDAD DE CARGA DE SUELOS ESTRATIFICADOS:

. SUELO MAS FUERTE SOBRE SUELO MAS DEBIL

Existen casos en donde el suelo no es homogéneo, sino que es estratificado, en
estos casos la superficie de falla bajo carga ultima puede extenderse a dos o0 mas

estratos, su determinacion solo se hace en un determinado nidmero de casos.

Describiendo el caso de la figura 84, es una cimentacion superficial corrida
soportada por un estrato de suelo mas fuerte sobre un suelo mas débil, extendida
hasta una gran profundidad. Los parametros de los suelos seran los descritos en
la tabla 13:
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Tablal3: Parametros necesarios

Estrato Peso especifico Angulo de friccién Cohesion
Superior Y1 01 C1
Inferior Y2 @2 C2

Bajo carga ultima por area unitaria (qu), la superficie de falla en el suelo sera como

se muestra en la figura 84.

Si la profundidad H es relativamente pequefia comparada con el ancho B de la
cimentacién, ocurrird una falla por corte de punzonamiento en la capa superior del
suelo, en el estrato inferior ocurrira una falla por corte general.

Pero si la profundidad H es relativamente grande, entonces la superficie de falla
estara completamente localizada en el estrato superior, que es el limite superior

para la capacidad de carga ultima.

Figura 84: capacidad de carga de una cimentacion corrida sobre suelo

estratificado.

= 4
Suelo més débil
) Y2
elo més débil ¢

2

c,

| ¢ Z

| c,

(a) (b)
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La capacidad de carga ultima es:

2(C, +P,sens)
0 =0 + B - 71H (149)

Donde:

B=ancho de la cimentacion

Ca= fuerza adhesiva

Pp=fuerza pasiva por unidad de longitud de las caras aa’ y bb’

gn= capacidad de carga en el estrato inferior del suelo

o= inclinacion de la fuerza pasiva P, respecto a la horizontal.

Ademas, C, =c,H (150)

Donde c,= adhesion

La capacidad de carga ultima también puede expresarse como:

K., tano
2c,H +;/1H2(1+ 2Df) oH
H B

9 =0 + -nH (151)

Donde K, = coeficiente de la componente horizontal de la presion pasiva de la

tierra.

Sin embargo, K, tand =K tang (152)

K, = coeficiente de corte por punzonamiento.

Por tanto la capacidad de carga ultima es:

4, =0, + ZCEH Ty H? (1+ Zﬁf j K, t;” A H (153)

El coeficiente de corte por punzonamiento esta en funcioén de:

Ks = f (%’@]
0
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Donde ¢, y g, son las capacidades de carga de la cimentacion corrida de ancho B

bajo carga vertical sobre las superficies de los estratos homogéneos del suelo

superior e inferior, 0
Q. = C1Nc(1) +%7/lBNy(1) % q, = Cch(z) +%7/ZBNy(2) (154)
Donde

N,y N, 4= factores de capacidad de carga para el angulo de friccion ¢, tabla 10
N2 N, = factores de capacidad de carga para el angulo de friccion ¢, tabla 10

Como una anotacion importante, para el estrato superior de un suelo mas fuerte

qz/q1 debe ser menor que 1.

Figura 85: coeficiente Ks de corte por punzonamiento

40
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SiS
e T

Vi 4 /
10 // / 0.2
/1 // 0 -
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0 I
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¢y (grados)

Fuente: Meyerhof y Hanna (1978).

Las figuras 85 y 86 muestran la variacion de K, con % y ¢ yde % con C%
1 1 1

Si la altura H es relativamente grande, entonces la superficie de falla en el suelo

estara completamente localizada en el estrato superior del suelo mas fuerte.
q, =0 = C1Nc(1) + qqu(l) +%7/ZBN}/(1) (155)

Donde
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N,q = factor de capacidad de carga para ¢=¢, y q=y,D;

Figura 86: variacion de C,/C; versus q,/q; basada en la teoria.

1.0

0.9

ol

0.8
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Fuente: Meyerhof y Hanna (1978)

Combinando las ecuaciones (1) y (2)

2D
qu:qb+zcaH +7/1H2(1+ fJKstanQ—ylH <q,
H B
Para cimientos rectangulares:
B\(2c.H B 2D; YK, tang,
=0 +|1+— a__ lpyH?*1+— || 1+ > L—yH < 156
0, =% ( Lj( B j N ( Lj( H ] B N o (156)
1
Gy = CoNe(z)Seizy + 71 (DF +H) Ny Sy +§728Ny<2)37(2) (157)
1
Q. = ClNc(l)Sc(l) + 7Dy Nq(l)Sq(l) +§7/ZBN7(1)S;/(1) (158)
Donde S, , S,y S,y = factores de forma con respecto a la capa superior del
suelo. Tabla 10
Se2)» Sq » S, = factores de forma respecto a la capa inferior del suelo. (Ver
Tabla 10)
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CASQOS ESPECIALES:

El estrato superior es arena fuerte y el estrato inferior es arcilla suave

saturada (¢, =0).

q, = (1+ o.2%j5.14c2 +7,(Dy +H)

q, = 71D Nq(l)Sq(l) +%71BN S

y=y@)

Donde:

2D
qu:(1+0.2%)5.14c2+y1H2(%j[1+_f]Kst;”¢l+ylofSleN Sy +17BN S

f )%

H

Para determinar Ks ver figura 88

&: C2Nc(2) _ 5.14
0, %ley(l) 0'57/IBN;/(1)

(159)

(160)

(161)

(162)

El estrato superior es arena mas fuerte y el estrato inferior es arena mas

débil, (c1=0, c,=0).

La capacidad de carga ultima puede darse por:

1 B)(, 2D; K, tan
q, (yl(D +HN S, +2;/ZBN S, j+)/l (Hfj(l ?j B¢1_71qut

Donde

1
q. =7D:N (l)Sq(l) +E7’18N (1)S o

9 _ 37BN, 72N,

0, %leN;/(l) 7Noo
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El estrato superior es arcilla saturada mas fuerte ¢ =0 y el estrato inferior es

arcilla saturada mas débil ¢, =0.

La capacidad de carga ultima puede darse por:

a, =(1+ 0.2Ej5.14c2 +(1+ EJ(ZQAH jwpf <q, (166)
L L\ B
B
o} =(1+ 0.2tj5.14c1 +7,D; (167)
q, 514c, c

_ % (168)
q b5.14c, ¢

SOLUCION DE BUTTON: La figura 87 muestra la solucién de Button para un
sistema de dos estratos cohesivos con cohesion c; y c,. La solucion cubre tanto el
caso en que el estrato mas resistente sea el superior como el inverso. En la figura
se ve que el efecto cuando esta abajo es disminuir la capacidad de carga del
fuerte y esta disminucién depende tanto de la relacidon de las cohesiones de
ambos suelos como de la relacion d/B. por el contrario si el estrato débil esta
arriba, su capacidad de carga aumenta al tener un estrato fuerte debajo. Si el
estrato inferior es mucho mas fuerte que el superior, la superficie de falla sera
tangente a su frontera y la resistencia del estrato inferior no influira en la

capacidad de carga del cimiento®.

6 Rico y del castillo.
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Figura 87: solucion de Button para un sistema de dos estratos cohesivos

Y 14/8+02
- . . t 1 +

IV/4b < .
/y /8+03

- 4. — ——

—
4/B+04

0O 02 04 06 0B 10 12 14 18 18 20 22 24 28
Ca/Cy

Fuente: Button

3.4 CAPACIDAD DE CARGA A PARTIR DE RESULTADOS DE ENSAYOS EN
EL SITIO:

Existen diferentes ensayos realzados en sitio que son muy utiles para determinar
la capacidad de carga en el suelo, entre estos estan:

e Ensayo de penetracion estandar

e Ensayo de penetracion por cono

e Prueba de carga.

3.4.1 Ensayo De Penetracion Estandar: Debido a su sencillez de ejecucion el
método de penetracion estandar SPT (Standard Penetration Test) es el mas
econdmico y usado en la exploracidén de suelos. EI método ha sido estandarizado
desde 1958, con varias revisiones (ASTM D1586) y consiste en hincar un
tomamuestras partido de 18 in (0,45 m) de largo colocado al extremo de una
varilla AW, por medio de un peso (martillo) de 140 Ib (63,5 kg) que se deja caer
libremente desde una altura de 30 in (0,76 m), anotando los golpes necesarios
para penetrar cada 6 in (0,15 m). El valor normalizado de penetracion N es para
12 in (0,30 m), se expresa en golpes/pie y es la suma de los dos ultimos valores

registrados. El ensayo se dice que muestra “rechazo” si: (a) N es mayor de 50
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golpes/6 in, (b) N es igual a 100 golpes/pie o (c) No hay avance luego de 10

golpes.

N es afectado por presién efectiva de sobrecarga en suelos granulares, por lo

tanto debe ser corregido para corresponder a un valor estandar de esfuerzo.

Neorr = Cn N (169)

Figura 88: esquema ilustrado del Ensayo de Penetracion Estandar

Crown Sheave(s)
or Pulley(s)

Typically 1-in. (25-mm)
Diameter Manila Rope

Donut Hammer

Slip or Guide
Pipe

Anvil

Drill Rod

Ground Surface

/- 4
30-in.
(762-mm) Fall

Fuente: Kovacs y Salomone 1982

En la tabla 14 se dan propuestas para correccion por sobrecarga Cyy enla 15y

16 la relacién entre N y consistencia de los suelos arenosos y arcillosos.

100



Tabla 14: Cy para ensayo de penetracion estandar

FUENTE

Cy

Liao y Whitman (1986)

1

O,

v

2
1+o,

Skempton (1986)

1-1.25Log {ij
0

Seed y otros (1975) .
donde o, =1U S to%iez

|

para o, >0.25U.S. ton/ pie’

20

O,

0.77Log (
Peck y otros (1974)

Tabla 15: Relacion entre los valores de Ncorr y las caracteristicas de las arenas,

CONSISTENCIA N Dr (%)
Arena muy suelta 0-3 0-15
Arena suelta 3-8 15 - 35
Arena media 8-25 35-65
Arena compacta o densa 25-42 65 -85
Arena muy compacta o 42 — 58 85-100
muy densa

Fuente: Kowski. (1988)
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Tabla 16: Relacion entre los valores de penetracion estandar y caracteristicas de

arcilla,
CONSISTENCIA N qu= (KN/m2
Arcilla muy blanda 0-2 0-25
Arcilla blanda 2-5 25-50
Arcilla medio firme 5-10 50-100
Arcilla firme 10-20 100-200
Arcilla muy firme 20-30 200-400
Arcilla dura >30 >400

Fuente: Das, 1999.

e CORRELACIONES DE LOS VALORES DE “N”: Los valores de N pueden
ser correlacionados con algunas propiedades de los suelos como producto de

investigaciones de algunos autores. Algunas de ellas son:

e Stroud (1974): cohesion no drenada de arcillas
Cu=K-Nf (170)
K=Constante entre 3.5y 6.5 KN/m2, promedio de 4.4 KN/m2

Nf= penetracion estandar obtenida en campo

e Haray otros (1971): cohesion no drenada de arcillas

Cu ( K%z) — 29Nf 072 (171)

e Mayne y Kemper (1988): relacién de sobreconsolidacion
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Nf 0.689
OCR = 0.193(—.j (172)

O,

o, = Esfuerzo efectivo vertical en MN/m?

e Marcuson y Bieganousky (1977): compacidad relativa de arenas
Cr (%) =11.7+0.76(222Nf +1600 530, ~50CU?)"" (173)

CR= Compacidad relativa
Nf= Penetracion estandar de campo

o, ==Presion efectiva de sobrecarga

CU=Coeficiente de uniformidad de la arena

e Peck, Hanson y Thornburn (1974): angulo de friccion interna de arenas.
¢ =27.1+0.3N oz —0.00054N (174)

e Schmertmann (1975): angulo de friccion interna de arenas

0.34

Nf
12.2+ 20.3{“}

a

p=Tan™

(175)

e Hatanaka y Uchida (1996): angulo de friccidn interna de arenas

¢ = \[20N s +20 (176)

3.4.2 Penetracion Por Cono: La prueba de penetracion por cono (CPT) conocida
originalmente como la prueba de penetracion con cono holandés, es un método
versatil de sondeo usado para determinar los materiales de un perfil en el suelo y

estimar sus propiedades ingenieriles, no son necesarios los barrenos para llevarla
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a cabo. El ensayo consiste en que a un cono a 60° con &rea de la base de 10 cm?
se empuja en el terreno a una tasa constante de aproximadamente 20 mm/s
midiendo la resistencia a la penetracién. (Resistencia de punta). Actualmente se

utilizan penetrometros de cono, que miden:

o La resistencia de cono qc. a la penetracion desarrollada por el cono,
gue es igual a la fuerza vertical aplicada al cono dividida entre su
area horizontal proyectada.

o La resistencia por friccion f. que es la resistencia medida por un
manguito situado arriba del cono en el suelo local rodeandolo. La
resistencia por fricciobn es igual a la fuerza vertical aplicada al
manguito dividido entre su area superficial, en realidad la suma de la

friccion y la adhesion.

Figura 89: Penetrometro de cono de friccion mecanico.
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Fuente: ASTM 1972
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3.5 CAPACIDAD DE CARGA POR SISMO Y ASENTAMIENTOS EN SUELO
GRANULAR:

La figura 90 muestra la naturaleza de la falla del suelo supuesta para el andlisis

para condiciones estaticas., y la figura 91 muestra las fallas bajo condiciones
sismicas. Donde:

a,,a, =Angulos de inclinacion para condiciones de empuje activo.

ap, a: = Angulos de inclinacion para condiciones de empuje pasivo.

Figura 90: superficie de falla en suelo para el analisis de capacidad de carga

estatica (,, :45+% ya, :45_%)

Fuente: Braja M. Das

Figura 91: superficie de falla para analisis sismico de capacidad de carga.

Fuente: Braja M. Das
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De acuerdo con las teorias de Richards y otros (1993), las capacidades de cargas

ultimas para cimentaciones corridas en suelo granular son:

Condiciones estaticas: ¢, =qN, +37BN, ar7)
Condiciones sismicas: g, =qN, +37BN ¢ (178)
Donde: N,, N, N, N . =factores de capacidad de cargay q=yD; (179)
Estos factores estan en funcion del angulo @ y de la tangente del angulo 6.

Donde tan@ = ! (180)

1-k,

k,= coeficiente horizontal de aceleracion debida a un sismo.

k, = coeficiente vertical de aceleracion debida a un sismo.
Las variaciones de N,, N, con el angulo ¢ se muestran en las figuras 92y 93.

Figura 92: variacion de N, y N, basada en la superficie de falla basada en la

superficie de falla de la figura 91

120
100 o= !
Ne=1 H
80 Ny ]
= !
= 60 L
S ;
o /
N}I
N,
y q
20 =
==
0 |
0 10 20 30 40
Angulo de friccion del suelo, ¢ (deg)

Fuente: Richard y otros, (1993)
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Figura 93: variacion de N% y N%
7 q

N,g/N, N,e/N,

1.0

0.8

0.6

0.4

0 | ] 1 0 ] i
0 02 04 06 08 0 02 04 06 08

tan 0 = k;/1-k, tan 8 = k,/1-k,

Fuente: Richard y otros, (1993)

Richard y otros también estimaron la relacibn de asentamientos de una

cimentacion corrida debida a sismo (S, ) asi:

|4
Ky

VZ
y tan o, (181)

Seq (m)=0.174A—g

Donde:
V=velocidad maxima para el sismo de disefio (m/s)

A= coeficiente de aceleracion para el sismo de disefio.

g= aceleracion de la gravedad (9.8m/s?)
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Figura 94: aceleracion critica k, para c=0

Factor de seguridad, FS

Factor de seguridad, FS

1] 1 1 1 ] 0 I i 1 J
0 0.1 0.2 0.3 04 0 0.1 0.2 0.3 0.4
K K
(c) §=30° (d) ¢ = 40°

Fuente: Richard y otros, 1993

Figura 95: variacion de tana,. con k; y angulo de friccion del suelo @

Fuente: Richard y otros, 1993
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3.6 IDEAS SOBRE CIMENTACIONES EN SUELO REFORZADO

3.6.1 Cimentaciones Con Refuerzo Geotextil: Los principales refuerzos utilizados
Ultimamente en cimentaciones superficiales son: tiras metélicas, geotextiles y

mallas.

e Cimentaciones sobre arena con refuerzo geotextil:

Los principales estudios en cimentaciones cuadradas soportadas por arena suelta
y reforzadas por capas de geotextiles, fueron reportadas por Guido y otros (1985).
Los principales resultados de estas pruebas se presentan en las figuras 98 y 99.
Los parametros variados en estos estudios fueron, d, AH y L,, el nUmero de capas
de geotextiles N y la resistencia por tension o, de los geotextiles. El principal
resultado de estas pruebas fue que cuando las capas de geotextiles se colocan
dentro de una profundidad igual al ancho de la cimentacion, se incremente la
capacidad de carga soporte de una cimentacién, pero solo después que un

asentamiento medible tuvo lugar.

Figura 96: capacidad de carga de una cimentacion cuadrada

zapatade Bx B

I&H Arena
I&H
N
\Geobextiles
2o
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Figura 97: prueba de capacidad de carga de una cimentacion cuadrada sobre

arena suelta con refuerzo geotextil; N=numero de capas de refuerzo.

Carga por unidad de drea
0 1000 2000 3000 4000

T T T
Compacidad relativa = 50%
d=AH 5.5 pulg; B=2 pulg
0.01-
0.02f
8
2 N=1
Elam  0.03-
] N=4
3
- N=2
0.04f
N=3
0.05F
Sin refuerzo
0.06

Fuente: Guido y otros, 1985

e Cimentaciones sobre arcilla saturada (¢ =0), con refuerzo geotextil.

Los estudios con respecto a este tema son relativamente escasos, Sakti y Das
(1987) hicieron algunas pruebas de capacidad de carga de una cimentacion

corrida sobre una arcilla saturada, las conclusiones del estudio son:

e los efectos benéficos de un refuerzo geotextil se logran cuando este se

coloca dentro de una distancia igual al ancho de la cimentacion.

e La primera capa de refuerzo geotextil debe colocarse a una distancia

d=0.35B, (B= ancho de la cimentacion) para obtener un beneficio maximo.

e El valor mas econémico de L/B es aproximadamente 2. (ver figura 100)
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Figura 98: prueba de capacidad de carga de una zapata corrida sobre arcilla

saturada con refuerzo geotextil; N= numero de capas de refuerzo.

Asentamiento (mm)

10

15

251

30

Carga, Q (kN/m)
10 15

20

B =76.2mm
¢, = 22.5 kN/m?

® Carga tltima
d/B = AHIB = 0.33

1

Figura: Sakti y Das, 1987

e Cimentaciones sobre arena con refuerzo de geomallas:

Entre los principales investigadores del uso de capas de geomallas con refuerzo

en arenas para soportar cimentaciones superficiales estan: Guido y otros (1986,

1987), Khing y otros (1993), Omar y otros (1993), los resumenes de estos estudios

se muestran en las figuras 100 y 101.
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Figura 99 cimentacién rectangular sobre arena con refuerzo de geomallas

pil]

Figural00: Curva carga — asentamiento para suelo sin refuerzo y con refuerzo de

geomallas que soportan una cimentacion.

Carga por unidad
de area

Su(R)
Suelo sin
refuerzo
Suelo coh refuerzo
de geomallas
Asentamiento S

Fuente: Braja M. Das
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Figura 101: naturaleza de la variacion de BCR, con d/B para valores dados de
Lo/B, L1/B, AH/By N

Fuente: Braja M. Das

e Cimentaciones corridas sobre arcillas saturadas (@=0) con refuerzos
de geomallas:

En este tema los principales investigadores en este tema son: Shin y otros (1993).

Las figuras con los resultados de estos estudios se muestran a continuacion.
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Figura 102: variacién de BCR con d/B para Cu=3.14kN/m?, AH/B=0.333 y N=4

1.8 T . T T
Geomalla TENSAR BX 1100
$=0
16} c=c, .
BCR 14} e

0.2 0.4 0.6 0.3 1.0

diB

Fuente: Shin y otros 1993

Figural03 variacién de BCR con 2Lo/B para Cu=3.14 kN/m? AH/B=0.333 y N=4

1.6 T T T T T
Geomalla TENSAR BX 1100 i (g)
1.5F $=0 B J.
c=c,
R 04
1.4 F - -
A 0.6
BCR 13} _ 025
d
— =038
12} - B
L1 .
]0 1 1 1 1 1
0 2 4 6 8 10 12
2L,B

Fuente: Shin y otros 1993
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Figura 104 variacion de BCR con N (u/B) para 2Lo/B=4, d/B=0.4y AH/B=0.333

1.6 T T T T T T
0=0;¢c=¢,
l €, = 3.14 KN/m?
u
l(B)cr
14} .
BCR ¢, = 6.02 kKN/m?
12F 1
Geomalla TENSAR BX 1100
lO 1 L 1 1 1 1
0 | 2 3 4 5 6 7
N

Fuente: Shin y otros 1993

3.7 ASENTAMIENTOS

Los asentamientos en las cimentaciones se dividen principalmente en dos grupos:
e asentamiento elastico o inmediato

e asentamientos por consolidacion.

La suma de estos dos tipos de asentamientos da lugar al asentamiento total.

3.7.1 ASENTAMIENTOS INMEDIATOS:Este tipo de asentamientos tiene lugar

durante o seguidamente después de la construccion de la estructura.

Para realizar el calculo de este tipo de asentamientos se hace uso de la teoria de

elasticidad y aplicando la ley de Hooke.
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Figura 105: asentamiento elastico de cimentacion superficial.

Carga= qo/Area unitaria

estrato
z incompresible

Donde:

Se= asentamiento elastico

Es= modulo de elasticidad del suelo
H=espesor del estrato de suelo

4, =Relacion de Poisson del suelo.
Ap,,Ap,,Ap, = Incremento del esfuerzo debido a la carga neta aplicada a la

cimentacion, en las direcciones X, y y z.
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Figura 106: asentamientos elasticos de cimentaciones flexibles y rigidas.

e ARCILLAS
ESPACIO SEMI = INFINITO

Figura 107: asentamientos en arcillas espacio semi — infinito

I
I
I
I
I
I
I
I
I
I
I
I
A
o]
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2
p:qchl(El 1% )Cd (182)

Cd= coeficiente o factor de forma que depende de la geometria del problema,

rigidez del plano cargado y forma de la carga.

Tabla 17: Factor De Forma Y Rigidez, Cd Para Calculo De Asentamiento De
Puntos Bajo Areas Cargadas En Un Espacio Semi - Infinito

FACTOR DE FORMA Y RIGIDEZ, Cd PARA CALCULO DE ASENTAMIENTO
DE PUNTOS BAJO AREAS CARGADAS EN UN ESPACIO SEMI - INFINITO
CENTRO | ESQUIN MITAD | MITAD DEL | PROMEDIO
A DEL LADO
LADO LARGO
CORTO
Circular 1.00 0.64 0.64 0.64 0.85
flexible

circular rigido 0.79 0.79 0.79 0.79 0.79

cuadrado 1.12 0.56 0.76 0.76 0.95

cuadrado 0.99 0.99 0.99 0.99 0.99

rigido
RECTANGULAR
Largo/Ancho

15 1.36 0.67 0.89 0.97 1.15
2.0 1.52 0.76 0.98 1.12 1.30
3.0 1.78 0.88 1.11 1.35 1.52
5.0 2.10 1.05 1.27 1.68 1.83
10 2.53 1.26 1.49 2.12 2.29
100 4.00 2.00 2.20 3.60 3.70
1000 5.47 2.75 2.94 5.03 5.15
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CAPA LIMITADA POR UNA BASE RIGIDA:

Figura 108: capa limitada por una base rigida

Capa rigida indeformable

B(1-v?
p=r” (E V)C'd (183)

C’d= tiene el mismo sentido que Cd y depende ademas del espesor de la capa H.

DOS O MAS CAPAS LIMITADAS POR UNA BASE RIGIDA

Figural09: Dos O Mas Capas Limitadas Por Una Base Rigida

|l B 3| W
. Eal
RS
4
R T a—— W R
|
|
H1 1
Homogéneo I
El,21 :
|
E2,v2 1
|
|
|
|
|

Capa rigida indeformable
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B(1-1?
p=r” (E V)C'd (184)

C’d=tiene el mismo sentido que Cd y depende ademas del espesor de la capa H.

El asentamiento total es:

Pr =P+, (185)

El asentamiento de la capa 1 es calculada como en el caso (b), considerando que

la capa rigida se encuentra a la profundidad H1.

El de la capa 2 es determinado asi:
e Se calcula el asentamiento total de la capa H1 + H2 con las caracteristicas
del suelo de la capa 2.
e Se calcula el asentamiento de la capa 1 con las caracteristicas del suelo de
la capa 2.

e Este ultimo valor es restado del calculo para H1+H2.

SUELOS GRANULARES: Para evaluar los asentamientos en este tipo de suelos,
se utiliza el valor de influencia semiempirico que fue propuesto por: Schmertmann
Y Hartman (1978)

METODO DE SCHMERTMANN Y HARTMAN (1978)

g—A—PI
E ¢ (186)
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FigurallO: Método De Schmertmann Y Hartman (1978)

0.0 0.6

0.0 == T T I
"
hY
N\
\
0.5- |
> /
/
7
&
//
1.0 / v=0.4
/s
4
1.5+ =0.5
2.0

Z/B

Arena
—~Dr=85%

__ Arena
Dr=44%

Fuente: Schmertmann y Hartman

Iz es la variable con la profundidad y E puede ser también variable con la

profundidad o la resistencia a la penetracion del suelo, bien por SPT o por CPT.

Proponen la siguiente ecuacion:

5
p=C+Cyeq, 'Z (EZJ'AZ

C1y C, son factores de correccion

gc= presion de contacto neta.

C, :1—0.5[3]2 0.5
0

C,=1+0.2Log (Lj t = afos
0.1
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Figura 111: calculo del asentamiento elastico

Modulo de
elasticidad Es

01 02 03 0405

Las capas se determinan de acuerdo con la variacion de Iz o con la penetracion o

sea con E.

El valor de E se determina a partir de la penetracion de acuerdo con las siguientes

relaciones:

E =keq, (190)

k=1.5 para limos arenosos
k=2.0 para arena compacta
k=3.0 para arena densa

k=4.0 para arena con gravas’

Para Schmertmann y Hartman: k=2.5 para cimientos cuadrados y 3.5 para largos.

dcy N se relacionan de la siguiente manera:

" Norma Sismo Resistente NSR -98
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Tabla 18: valores de q./N para varios tipos de suelo-

TIPO DE SUELOS gc/ N OBSERVACIONES

Limo, limo arenoso, mezclas de 2.0 e en Kg/cm?

limo y arena ligeramente cohesivos.

Arena fina a media limpia o algo 3.5 en Ton/pie”
limosa. |
Arena gruesa, arenas con grava 5.0 N=golpes por pie
pequeia.
Grava arenosa o gravas. 6.0

3.7.2 Asentamientos por consolidacion.: Los asentamientos por consolidacion
ocurren a lo largo del tiempo, y ocurren en suelos arcillosos saturados cuando son

sometidos a una carga creciente causada por la construccién de una cimentacion.

Figura: 112: calculo de asentamientos por consolidacion

Ap

Incremento
del

esfuerzo
Nivel freatico

Profundidad z
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Se vio que a partir de la consideraciéon del suelo en sus fases, la variacion

volumétrica es:

Adv =28 .4z (191)
l+e

Figura 113: Relacion con la variacion de volumen

Sea que la deformacién total por compresién se puede calcular por la expresion:

_Ae.H

- 192
1+e ( )

P

En la cual Ae es la variacion de la relacion de vacios por los esfuerzos colocados,
e es la relacion de vacios donde inicia la compresion y H es el espesor de la capa

gue se comprime.

A partir de la curva de consolidacion, la ecuacion se aplica de la siguiente manera

(ver figura 114):
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Figura 114: asentamientos por consolidacion

a a  (Log)

e MODIFICACION A LA ECUACION DEBIDA A SCHMERTMANN (1970)

SUELOS NORMALMENTE CONSOLIDADOS

Figura 115: suelos normalmente consolidados.

A
S —x 1

Ae
-—\\‘ke y ) he

0.42e0 \

r : - >
G, G, o (Log)

Fuente: Schmertmann (1970)
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H o, +Ac
p=——=Cclog| —0—— (193)
1+e, o,
Distribucion de estrato compresible en suelos normalmente consolidados:
Figura 116: suelo normalmente consolidados
n ,+A
p=>- cc.Log| AT (194)
T 1+€, o,

SUELOS PRE CONSOLIDADOS

Caso Ao <o, -0,
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Figura 117: suelos pre consolidados caso Ao <o, -0,

'S

W [ M S 1

0.42e0]

o o (Logh.

Fuente: Schmertmann (1970)

(195)

P =

_1+e0

CeLog [Mj

Oy

Caso Ao >0, -0,

Figura 118: suelos pre consolidados Ao >0, -0,

A

eo

0.42e0

v >
o o o (Logh.

Fuente: Fuente: Schmertmann (1970)
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1+e, o, o,

p= H {CeLog {ﬁJ +Cc-Log (O_;’JF—.AGH (196)

Distribucion de estrato compresible en suelos pre consolidados:

Figura 119: suelos pre consolidados

3.8 DISTRIBUCION DE ESFUERZOS EN LAS MASAS DE SUELOS

Las cargas que se aplican en la superficie de dos depdésitos de suelo generan dos

tipos de esfuerzos sobre el mismo, a saber:

e Esfuerzos Superficiales (Presiones de Contacto): se generan en la superficie
de contacto suelo-cimentacion, es la reaccidn que ofrece el suelo sobre la
estructura de cimentacion. Estas presiones nos permiten conocer todos los
elementos mecanicos mediante los cuales es posible disefar
estructuralmente a la cimentacion.

e Esfuerzos Sub-Superficiales: son inducidos por las cargas superficiales en el
interior del suelo, su conocimiento resulta basico en el célculo de

desplazamientos.
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3.8.1 Teorias De Buossinesq: Considera un estado de deformacion tridimensional

y cuya solucion se basa en las siguientes hipotesis generales:

e El suelo es un material Homogéneo
e El suelo es un material Isétropo

e El suelo es un material Elastico-lineal
e El suelo es un material Semi-infinito

e FEl suelo es un material Continuo

Para la solucion se considera los siguientes casos:
Caso |: Carga Puntual - La distribucion de esfuerzos se determinara mediante las

isobaras que son curvas que unen puntos de igual esfuerzo (bulbos de presion)

Caso lI: Carga Lineal - Fadum realizo la integracion de la solucion de Boussinesq
para el caso de la carga puntual, extendiéndola para el caso de la carga lineal,

considerando lo siguiente:

e La carga lineal siempre estara sobre el eje y alojada a una distancia X 2 0

e La carga lineal debera empezar tocando el eje X

El punto de célculo debe de estar sobre el eje Z

Caso llI: Carga Uniformemente Distribuida - En este caso, la solucién planteada
por Fadum, la realiza haciendo la consideracion de que el punto donde se desea
obtener el esfuerzo debe de estar en la esquina del area cargada

Caso |V: Carga Circular Uniformemente Distribuida

3.8.2 Abacos De Newmark: El incremento de esfuerzo vertical bajo cualquier tipo

de superficie flexible cargada es facilmente determinado con el uso de la carta de
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influencia de Newmark (1942). En principio la carta se basa en la ecuacion (197)

para la estimacion del incremento esfuerzo vertical bajo el centro de una superficie

circular cuadrada.

Ap=q,,1

[

1
B

22

B/2=radio de la superficie cargada =R

Y

_ap
Ao

Figura 120: Carta de Newmark

Fuente: Newmark 1942

(197)

(198)

A continuacion se presenta la tabla con los valores de R/z para varios valores de

Ap/sQqe Yy la carta de Newmark
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Tabla 19: Valores de R/z para varios valores deAp/sqo

AplsQqo R/z

0 0
0,1 0,2698
0,2 0,4005
0,3 0,5181
0,4 0,637
0,5 0,7664
0,6 0,9174
0,7 1,1097
0,8 1,3871
0,9 1,9084

1

Fuente: Newmark 1942

Para utilizar esta carta se siguen los siguientes pasos:

Identificar la profundidad z bajo la superficie cargada donde va a
determinarse el esfuerzo.

Adoptar una escala z=AB de acuerdo a la longitud unitaria de la carta de
Newmark

Dibujar la planta de la superficie cargada con base en la superficie
adoptada en el paso anterior.

Colocar la planta dibujada en el paso anterior sobre la carta de Newmark de
manera que el punto bajo en el cual el esfuerzo va a ser determinado,
guede directamente arriba del centro de la carta.

Contar el numero de elementos de la carta que caen dentro de la planta.
Estos son igual a N.

Calcular el incremento de esfuerzo como:

AP:(IV)(N)(qO) (199)
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Donde IV = ! (200)

numero de elementos sobre la carta

q, =Carga por area unitaria sobre superficie cargada.
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4. FUNDACIONES PROFUNDAS

Con la demanda de estructuras pesadas en lugares de terreno blando, surge el
pilote de concreto que era capaz de soportar compresiones y tensiones mayores.
Ademas puede hacerse en cualquier forma estructural de acuerdo a las cargas y
el tipo de suelo sobre el que se hinca. Con el desarrollo de maquinas de gran
eficiencia de perforacion a gran profundidad y diametro, se utilizaron los pilotes in-
situ. Posteriormente se utilizaron los pilotes de acero, por su facil maniobrabilidad
y gran resistencia de hincado a grandes profundidades.

4.1 TIPOS DE FUNDACIONES PROFUNDAS:

Los principales tipos de fundaciones profundas son:
e Pilotes: diametros con cargas pequefas.
e Pilas: gran diametro y gran carga.

e Cajones (Cayssons)

4.1.1 Pilotes: Los pilotes son una de las técnicas mas antiguas para superar las
dificultades de cimentacion de estructuras en suelos blandos. Inicialmente los
pilotes eran de madera por su abundancia y su facil maniobrabilidad. La capacidad
de carga del pilote estaba limitada por el grosor de la madera y su capacidad de

soportar el peso del martillo sin astillarse.
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Figura: 121: Clasificacion de los pilotes

Diametros

pequefos
I PILOTES | cargas

pequenas

excavados)

I Madera

Concreto
refabricad
Simplex
Strauss
Franki

Raymond
etc.

e MATERIAL CONSTITUTIVO DEL PILOTE

Pilotes de madera

Figura 122: Pilotes en Madera

Solera
mecanica

Fuente: Braja M. Das
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La longitud maxima de la mayoria de los pilotes de madera es de entre 10 y 20 m.
Para calificar como pilote, la madera debe ser recta, sana y sin defectos. Existen
varias tipos de estos pilotes:

Pilotes clase A, que estan sometidos a cargas pesadas. El diametro minimo del
fuste debe estar alrededor de 356 mm.

Pilotes clase B se usan para tomar cargas medias. Con un didmetro minimo del

fuste alrededor de 220 mm.

Pilotes de clase C, se usan para trabajos provisionales de construccién. Estos se
usan permanentemente para estructuras cuando todo el pilote esta debajo del

nivel freatico. El diametro del fuste esta alrededor de 305 mm.

Pilotes de concreto: Los pilotes de concreto se dividen en dos categorias: (a)

pilotes prefabricados y (b) colados in situ. Los prefabricados se preparan usando
refuerzo ordinario, con seccion transversal como en la figura. Se disefa el refuerzo
para que el pilote resista el momento flexionante desarrollado durante su
manipulacion, la carga vertical y el momento flexionante causado por la carga
lateral, si la tuviere. Los pilotes son fabricados en las longitudes requeridas y

curados antes de transportarlo al sitio.

Figura: 123: Pilotes en concreto
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Los pilotes prefabricados también son presforzados usando cables de preesfuerzo

de acero de alta resistencia. Durante el colado de los pilotes, los cables se
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pretensan y se vierte concreto alrededor de ellos. Después del curado, los cables

se recortan produciéndose asi una fuerza de compresion en la seccion del pilote.

Los pilotes colados in situ se construyen perforando el agujero en el terreno y
llendndolo con concreto. Varios tipos de pilotes de concretos in situ se usan
actualmente en la construccién y la mayor parte fueron patentados por sus
fabricantes. Esos pilotes se dividen en dos amplias categorias: (a) ademados o
revestidos y (b) no ademados. Ambos tipos tienen un pedestal en el fondo.

Figura:124: pilotes de concreto colocados en situ. (a) Pilotes Raymond (b) Pilotes
Armco (c) Pilotes tipo Cobi. (d) Pilote ademado de Franki. (e)Pilote Union Metal
Monotube. (f) Pilote Franki no ademado

(e)

m

fal (b) (c)
C Cabora

para himcar

Camisa Tubo do
Bl paredes

weigagas

Tapda de conciato
precolade

Fuente: Rico y del Castillo

La figura 124 muestra ejemplos de pilotes colocados en sitio:
e Pilotes Raymond conicos escalonados hincados con mandril
e Pilotes Armco de tubo de pared delgada hincados con un véastago, con el

extremo cerrado por una punta precolada.
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e Pilotes tipo Cobi cilindricos corrugados de paredes delgadas, hincados con
mandril que se aprieta contra el tubo por medio de aire comprimido.

e Pilote ademado de Franki hincado por medio de un martinete de gravedad
gue cae en el concreto fresco que esta dentro del ademe.

e Pilote Union Metal Monotube que se hinca con mandril.

e Pilote Franki no ademado.

Pilotes de acero: Los pilotes de acero son generalmente a base de tubos o de

perfiles H laminados; se pueden hincar en el terreno con sus extremos abiertos o
cerrados. Las vigas de acero patin ancho y de seccion | también se usan. Sin
embargo, se prefiere los perfiles H porque los espesores de sus almas y patines
son iguales. En las vigas de patin ancho y de seccidn |, los espesores de alma son
menores que los espesores de los patines. En algunos casos, los pilotes de acero
se empalman por medio de soldaduras, remaches o tornillos, tal como se muestra

en las figuras:

Figura 125: Empalme de pilotes, (A) pilote H con soldadura; (B) tubo con

soldadura; (C) pilote H con remache y tornillo

%

Soldadura

En casos de condiciones dificiles de hincado, como a través de grava densa,

lutitas y roca blanca, los pilotes de acero se usan adaptados con puntas o zapatas
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de hincado, la figura 125 b muestran dos tipos de zapatas usadas en pilotes de
tubo. Los pilotes de acero llegan a estar sometidos a corrosion, especialmente en
suelos pantanosos, como turbas y otros suelos organicos. Para compensar el
efecto de la corrosion se recomienda considerar un espesor adicional de acero
(sobre el &rea de la seccién transversal real de disefio). En muchas circunstancias,
los recubrimientos epoxicos, aplicados en la fabrica, sobre los pilotes funcionan
satisfactoriamente. Esos recubrimientos no son dafiados facilmente por el hincado

del pilote.

e Funciones de los pilotes: Los pilotes constituyen elementos de fundacién
apreciablemente verséatiles, en razon a que pueden realizar gran variedad de

funciones, tales como las que se describen a continuacion:

e Forma de instalacion: Un criterio aplicado en muchos sistemas de
clasificacion es distinguir dos categorias referentes a diferencias basicas en las
acciones sobre el suelo vecino al pilote durante la instalacion y, por

consiguiente, al comportamiento de los pilotes bajo carga.
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Figura 126: Pilotes hincados
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Pilotes hincados: En este sistema el suelo es desplazado del espacio que va a

ocupar el pilote, por accion de los esfuerzos de penetracion. Puede generarse una
densificacion, posiblemente benéfica, en los suelos granulares sueltos. En otros
medios tiene lugar levantamientos del terreno, empujes sobre elementos vecinos y
otras consecuencias casi siempre nocivas para estructuras y servicios aledafios al
sitio de instalacion. Algunos los clasifican como de bajo o alto desplazamiento, de
acuerdo con su didmetro o dimension, lo que produce un menor o mayor volumen

de material a desplazar. Dentro de esta categoria los mas importantes son:

e Pilotes prefabricados, hincados por el impacto de martillos
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e Pilotes hincados por impacto y fundidos en el sitio
e Pilotes atornillados

e Pilotes penetrados mediante presion continua, como la producida por gatos

Pilotes pre excavados (0 perforados): En este sistema de pilotaje, se remueve el

suelo del espacio que va ocupar el pilote, al aplicar varias posibles técnicas de
excavacion o perforacion, formando asi una cavidad que en caso necesario se
protege del derrumbe de sus paredes, en cuyo interior se funde el concreto

integrante de cuerpo del pilote:

TRANSFERENCIA DE CARGA: La transferencia de carga axial depende de
muchos factores relacionados con las condiciones del subsuelo, la disposicion
geomeétrica y estructural del pilote, el método constructivo y el tiempo transcurrido

desde la construccién. Algunos de estos factores son:

e Resistencia por friccion en el fuste y resistencia portante en la base. En
funcién de los desplazamientos.

e Relacion entre la resistencia ultima en el fuste y la resistencia al corte inicial
no drenado de los suelos en contacto con el mismo.

e Rigidez del pilote comparada con el material de soporte.

e Dimensiones del pilote, seccion en la base y instalacion.

e Consecuencias producto de la instalacion, como alteraciones y cambios en

las caracteristicas de esfuerzos del suelo vecino.

4.2 CAPACIDAD DE CARGA AXIAL DE PILOTES

La estimacion de carga ultima de un pilote se puede hacer por diferentes métodos

tanto estaticos como dinamicos, para este estudio se consideran los mecanismos
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en pilotes verticales cargados axialmente, los cuales se basan en métodos
mecénicos del suelo se tiene una formula general que se basa en la resistencia

total por friccion y por punta.

Qu = Quf +Qup _Wp (201)
Q, = capacidad ultima del pilote
Q,, = capacidad de carga de la punta del pilote

Q,; = resistencia por friccion
W = peso del pilote

4.2.1 Capacidad De Carga De La Punta (Q,,): En el caculo de la capacidad por
punta, Q,,, se utilizaron los estudios previos para la estimacion de la capacidad

ultima de carga de cimentaciones superficiales realizados por Terzaghi (1943)

Para cimentaciones cuadradas superficiales
d, =1.3cNc+qgNq+0.4yBN, (202)

Para cimentaciones circulares superficiales
d, =1.3cNc+agNg+0.3yBN, (203)

Meyerhof (1963) establecié una ecuacion general para la estimacién de capacidad
de carga ultima en cimentaciones superficiales para carga vertical

d, =CcNcFF ., +aNgF,F,, +0,5/BN F (F (204)
De donde  F,F,, F,=factores de forma

S*% qgs?

F o Foas Fq = factores de profundidad

Nc, Ng, N, = factores de capacidad de carga.
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De manera general la presion unitaria ultima para apoyo de pilotes se puede
expresar como

Oy, =CN; +gN, +7BN_ (205)

De donde N;,N;,N’ son los factores de capacidad de carga integrales que

incluyen los factores de forma y profundidad. La presion unitaria ultima para apoyo
de pilotes se puede expresar de manera similar a la de cimentaciones
superficiales, con algunas modificaciones como la sustitucién del término B por D

(ancho del pilote) y teniendo en cuenta que la determinacion de los valores

N:,N;, N se hacen de forma diferente. Por tanto:

Gy = N, +0aNg +DN; (206)

Esta expresion puede modificarse teniendo en cuenta que generalmente el ancho

D de un pilote es relativamente pequefio, por tanto el termino 7DN; puede ser

omitido sin producir un error serio, ademas el termino q se puede sustituir por q
para indicar que se trata del esfuerzo vertical efectivo en la punta del pilote. La

capacidad de carga por punta ultima es entonces:

Q, = A0, = A (CN; +aN;) (207)

Donde A, = area de la punta del pilote

¢ = cohesion del suelo que soporta la punta del pilote

q,, = resistencia unitaria de punta

q =esfuerzo vertical efectivo en la punta del pilote

N, N, = factores de capacidad de carga
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4.2.2 Resistencia Por Friccidon (Qs): Para pilotes se puede expresar la resistencia
por friccion o superficial como:

Q, = PALf (208)
Donde: p = perimetro del pilote

AL =longitud incremental del pilote sobre la cual p y f se asumen constantes

f = resistencia unitaria por friccion a cualquier profundidad z.
4.2.3METODOS PARA ESTIMAR Q, y Qs

e Método De Poulos Y Davis: Basados en las experiencias obtenidas por
varios autores como, Tomlinson, Meyerhof, Vésic y otros, Poulos y Davis
(1980), propusieron el siguiente método de analisis de capacidad de carga en
pilote:

Capacidad de carga:

Qu = Quf +Qup _Wp (209)

Carga ultima por punta:
Q, = A, (cN, +0,N, +0.3yDN, ) (210)

Carga ultima por friccion:

L -

Qs =[P(C.+0,K, tang, Jiz (211)
0

Donde:

A, = area del pilote

¢ = cohesion del suelo en la punta del pilote
o, = esfuerzo vertical efectivo en la punta
N.,N,,N = factores de capacidad de carga
p = perimetro del pilote

D = diametro del pilote

C, = adhesion
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o, = esfuerzo vertical efectivo medio en la longitud

¢, = angulo de friccion suelo — pilote.

e CAPACIDAD DE CARGA DE ARCILLAS NO DRENADAS (p=0°):. Para
pilotes en arcilla, Poulos y Davis, trabajaron con la condicién de capacidad de

carga no drenada, con ¢=0:4,=0 C=C, Ny=0 N, =1

Tomando: Ao, W,

Como los efectos que produce el factor Ny, es minimo este se puede despreciar,

por tanto:
L

Q, = AC,N, + [ Pec,dz (212)
0

Donde: c,= adhesion no drenada

La adhesion no drenada varia considerablemente con:
e Material del pilote
e Tipo de suelo

e Forma de instalacion

Para obtener c,Poulos y Davis, recomiendan el uso de los valores experimentales

obtenidos por varios autores. Para arcillas blandas presentan la compilacion de

McCleland (1974) en la que relaciona la cohesién no drenada con el factor de

., C
adhesion, C—“

u
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Figura 127: Factores de adhesion para pilotes hincados en arcillas saturadas
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Fuente: Mc Cleland (1974)

Para el caso de las arcillas rigidas recomiendan la siguiente tabla N° 20 de

Tomlinson asi como las figuras 128 y 129.

Tabla 20: Capacidad de carga para arcillas rigidas

CASO| CONDICION DEL SUELO | RELACION DE c,/c,
PENETRACION
I Arenas o0 suelos arenosos <20>20 1.25
sobre arcilla rigida. Figura 128
I Arcillas blandas o limos <20(>8)>20 0.4
sobre arcilla rigida. 0.7
[l Deposito de arcilla rigida. <20>20 0.4
Figura 129
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Figura:128: Factores de adhesion caso |I.
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Fuente: Tomlinson, 1970.

Figural29: Factores de adhesion caso lll. Fuente Tomlinson, 1970. El factor

de carga se obtiene de la grafica propuesta por Skempton (1951).
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Fuente: Tomlinson, 1970.
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El valor de Nc es obtenido de la figura 130 de Skempton (1951) en funcion de la
relacion de penetracion del pilote en la capa de arcilla. Se observa que Nc se
vuelve asintético con valor de 9 para relacion de penetracion baja, por lo que
muchos autores adoptan el valor de Nc=9 y:

Q, =9ApCu (213)

Figura 130: Factor de capacidad de carga N_en arcillas.
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e ARCILLAS DRENADAS:

Para esta condicion se asume ¢ =0por tanto ¢, =0
Lo

Q, = AN+ P(a;st tang, )dz (214)
0

Donde: N,, se obtiene de La grafica 131
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Figura 131: Relacion entre el factor de carga N, y el angulo de friccion del

suelo ¢ .
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Fuente: Skempton

Para Arcillas normalmente consolidadas:

K, tang, , este factor se obtiene de los aportes hechos por Burland (1973), y

Meyerhof (1976), los cuales sugieren:
S =(—senp)tan ¢ (215)

20° < ¢ < 30°

K tangp, = S
0.24< 5 <0.29 Para
Para pilotes largos (L>60m): S ~0.15

Para Arcillas rigidas pre consolidadas:

K, =1.5K, (216)
K, = (1—sengp)VRSC (217)
Pa=¢ (218)
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4.2.4 CAPACIDAD DE CARGA DE ARENAS:

e METODO DE MEYERHOF PARA EL CALCULO DE Qup

Arena:

Meyerhof (1976) estableci6 la relacion de variacion de L,/D con el angulo de

friccion del suelo en el estrato de apoyo ¢ (en grados), del cual se determinan

los factores de capacidad de carga N y N;.

Donde: L,= longitud de penetracion en el estrato de apoyo

La capacidad de punta de un pilote en arena crece generalmente con la
profundidad de empotramiento en el estrato de apoyo y alcanza un valor maximo

para una relacion de empotramiento L, /D=(L, /D),

En el caso en que el pilote penetre en un estrato de apoyo, L, <L, se observa
que después de (L,/D), el valor de q, =q,, tal como se observa en la grafica

132.

Figura 132: Variacion de la resistencia unitaria de punta en arena homogénea.

Resistencia unitaria de punta

e

-—, = g—=

k J
L/D =L, /D
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Figura 133: Variacion (L, /D), cong.

ﬁ
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Fuente: Meyerhof 1976

De la figura 134 se puede apreciar la variacion de los factores N_ y N; respecto

a la relacion Ly/D y el angulo de friccion del suelo ¢ . Estos factores alcanzan un

valor maximo en Ly/D = 0.5(L,/D),,

La figura indica que (L,/D), para ¢= 45° es aproximadamente de 25 y decrece al

disminuir el angulo de friccion.

Generalmente en pilotes la magnitud Ly/D > 0.5(L /D), , por tanto para la

estimacion de estos valores maximos de N; y N;se obtienen de la grafica 134
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Figura 134: Variacion de valores maximos de N; y N, con ¢.
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Fuente: Meyerhof 1976

Si se toman pilotes en arena con c=0 la ecuacion (1) se simplifica como:

Qp =Ad, = A (N +aN))—> Q, =Aq, =A.(AN,) (219)
Sin embargo, Qup no debe exceder el valor limite A g, por tanto

Qu = AN, <A (220)
De donde la resistencia limite es

0 (KN/m*)=50N tanp O o, (Ib/ pies®) =1000N, tan ¢ (221)

Meyerhof (1976) basado en sus estudios de campo sugirié que la resistencia de
punta ultima g, en un suelo granular homogéneo (L = Lp) se obtenga de los

nameros de penetracion estandar como

g, (KN /m?) = 40N, L/ D < 400N, (222)
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g, (Ib/ pies”) =800N,,, L/ D <8000N (223)

N.or = Numero de penetracion estandar corregido promedio cerca de la punta del

pilote (aproximadamente 10D arriba y 4D abajo de la punta del pilote).

. METODO DE MEYERHOF PARA EL CALCULO DE Qs.Para el célculo de
la resistencia unitaria (f) se debe tener en cuenta la instalacion del pilote, porque
en el caso de pilotes hincados en arena la vibracion generada en el hincado

interviene en la densificacion del suelo contiguo.

Meyerhof (1961), obtuvo una grafica en el que se muestra la variacion del angulo
de friccion ¢ alrededor de un pilote debido al hincado, con angulo de friccion del

suelo original de 32°.

Figura 135: Compactacion de arena cercana a pilotes hincados.
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Fuente: Meyerhof 1961.

De la figura 137 se puede apreciar que la zona de densificacion que rodea al pilote

es aproximadamente 2.5 veces el didametro del pilote.
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La variacidon de f en campo se puede apreciar aproximadamente en la figura 136
donde la friccién unitaria superficial crece con la profundidad mas o menos

linealmente hasta una profundidad de L’ y después permanece constante.

También se aprecia que la magnitud de la profundidad critica L’ esta entre 15y 20
veces el diametro del pilote. Por tanto:
L'=15D

D = diametro del pilote

Para z=0 hasta z=L' —— f =Ko, tans

Para z=L'hasta z=L —— f=1_.

=

Donde K = coeficiente de presion lateral

o, = esfuerzo vertical efectivo a la profundidad bajo consideracion.

o = angulo de friccion entre suelo y pilote.

Figura 136: Resistencia por friccion unitaria para pilotes en arena

Resistencia unitarii por friceion f

L

Se tienen los siguientes valores promedio recomendados para el célculo de K:
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Tabla 21: valores recomendados de K

TIPO DE PILOTE K
Perforado ~ K, =1-sen¢g
Hincado, de bajo ~ K, =1-seng ald

desplazamiento K, =1.4(1—seng)

Hincado, de alto ~Ky=1-seng _ 1 o

desplazamiento K, =1.8(1—seng)

Para pilotes hincados de gran desplazamiento Bhusan (1982) recomendo:
K tan 6 =0.18+0.0065C, Y K =0.5+0.008C,

Donde C, = compacidad relativa (%)

Meyerhof (1976) establecio la resistencia por friccion unitaria promedio como:

Para pilotes hincados de gran desplazamiento:

:(KN /mz)ZZNcor

fprom

B (224)

1:prom

Donde N = valor corregido de la resistencia a la penetracion estandar.

Para pilotes hincados de pequefio desplazamiento:

= (KN /mz) = Ncor

fprom

) (225)
fprom =(lb/ piesz) =20 N cor
Por tanto:

Q, = pLf o (226)
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Método De Meyerhof Para El Calculo De Q,, En Arcilla: Para pilotes en arcillas
saturadas en condiciones no drenadas ¢ =0,

Tomando los resultados de Skempton (1959), N =9

Q, =Nec, A, =9c, A (227)

¢, = cohesion no drenada del suelo debajo de la punta del pilote.

4.3 ASENTAMIENTOS EN PILOTES

Un pilote sometido a carga vertical Q,, sufre asentamiento debido a tres factores:
S=8+S,+S, (228)
Donde: s = asentamiento total del pilote

s, = asentamiento elastico del pilote
s, = asentamiento del pilote causado por la carga en la punta del pilote

s, = asentamiento del pilote por la carga transmitida en el fuste.

Suponiendo el material del pilote elastico, la deformacion del fuste se evallua

como:

L
5, = Qyp +6Qu)L (229)
APEP
Donde: Q,,= carga en la punta del pilote bajo condicion de carga de trabajo.

Q.= carga por resistencia de friccion bajo condicion de carga de trabajo.

A, = area de la seccion del pilote.
E, = modulo de elasticidad del material del pilote

L = longitud del pilote.

4.3.1 Método De Vésic En Arenas, Arcillas Y Limos: Método de Vésic para el

calculo del asentamiento de un pilote: Vésic (1977), propuso la magnitud & =0.67,
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donde ¢ depende de la distribucion de la resistencia por friccibn que para el caso

se estima de forma triangular, entonces s, :

(Q,, +0.67Q,.)L
= (230)
PP

Para la estimacion de la variable s, propuso un método semiempirico:

C
Q,.C, (231)
Dq

p

2

Donde: Q,,= carga por resistencia de friccion bajo carga de trabajo.
D = diametro del pilote.

g, = resistencia ultima en la punta del pilote.
C, = coeficiente empirico.
Vesic dio valores tipo para C:

Tabla 22: Valores de Cp segun Vesic

TIPO DE SUELO PILOTES HINCADOS | PILOTES PERFORADO
Arena (densa o suelta) 0.02-0.04 0.09-10.18
Arcilla ( firme a blanda) 0.02 -0.03 0.03-0.06

Limo ( denso a suelto) 0.03-0.05 0.09-0.12

Para la estimacion de s, propuso una relacion empirica:

c
s, = % (232)
q

p

Donde: L = longitud del pilote.

C, =£0.93+0.16« ’Cp LJ = constante empirica (233)
D
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4.4 GRUPOS DE PILOTES

4.4.1 EFICIENCIA DE GRUPO

Definido por: 7 = Qow

u

Donde: 7 = eficiencia del grupo

Q. = capacidad ultima de carga del grupo de pilotes

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

Entre las ecuaciones mas utilizadas para la estimacion de la eficiencia de grupo de

pilotes se tienen:

Tabla 23: ecuaciones en grupos de pilotes

NOMBRE ECUACION
p=1- F”& 1), +(m, = 1), }9
Ecuacion Converse-Labarre 90*m, *n,

Donde & (grados) =tan™ (D /d)

Group Action

Ecuacion Los Angeles

)
n=l-— 2 [, )]
7T¥d*n, +n, -

+ny(n, 1) ++2(n, = 1)(n, —1)

Ecuacién Seiler-Keeney

(Seiler y Keeney, 1944)

[ 11d [m+n-2]1 03
n=ql- — ‘
-

7(d* -1) | m+mn, =1 J m + 1,

Donde d esta en pies

Las siguientes figuras muestran los resultados de las investigaciones de varios

autores respecto a la eficiencia de un grupo de pilotes.
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Figura 137: variacion de la eficiencia en un grupo de pilotes en arena. Pilotes de (3

x 3)
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Fuente: Kishida y Meyerhof (1965)

4.4.2 Capacidad De Carga De Grupos De Pilotes: Feld (1943), sugirio un método
para estimar la capacidad de carga de pilotes individuales de (friccion) en un grupo
hincados en arena, y consistia en reducir 1/16 por cada pilote adyacente la

capacidad ultima del pilote, por tanto se tiene:

Factor de reduccion para cada pilote: f =1— 123 (235)

Donde n= numero de pilotes adyacentes al pilote.

Por tanto la capacidad ultima para un pilote: fQ,

Qg(U) ZQU
Yn= = 236
n S0, nQ, (236)
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Donde: ZQU =sumatoria de fQ, de todos los pilotes del grupo.

n, = pilotes totales del grupo.
e Grupo de pilotes en roca.: La mayoria de los reglamentos de construccion

para cimentaciones profundas establecen la carga ultima del grupo de pilotes
en roca como:

Qg(u) = ZQU (237)

Esto se cumple siempre que el espaciamiento minino entre ejes de pilotes sea de

D +300, en el caso de pilotes H o cuadrados la magnitud de D es la dimension
diagonal de la seccion transversal del pilote.
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5. CIMENTACIONES PROFUNDAS CON PILAS PERFORADAS

Las pilas perforadas generan varios beneficios en cimentaciones profundas como:

e Una pila perforada puede remplazar un grupo de pilotes con capuchon.

e Las pilas se pueden construir antes de terminar la nivelacion.

e Es mas facil construir pilas perforadas en arena densa y grava que hincar

pilotes.

e Los golpes generados por el matillo al hincar pilotes generan una vibracion

gue puede ocasionar dafios a estructuras contiguas, este efecto se evita

con las pilas.

e Al hincar pilotes en arcilla producen levantamiento del terreno ocasionado

desplazamientos laterales a los pilotes ya hincados.

e Las pilas tienen bases mas amplias lo cual mejora la resistencia al

levantamiento.

e Se evita el ruido del hincado que se genera con los pilotes.

e Las pilas perforadas presentan mejor resistencia a cargas laterales.

5.1 TIPOS DE PILAS PERFORADAS
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Se pueden clasificar las pilas perforadas de acuerdo como se diseflan para

transferir las cargas al subsuelo:

Figura 138: (a) pila recta; (b) y (c) pila acampanada: (d) pila empotrada en roca.
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Fuente: Braja.M Das

5.2 CAPACIDAD DE CARGA EN PILAS

Para la estimacion de carga ultima de una pila se puede hacer por diferentes
métodos los cuales se basan en métodos mecanicos del suelo, pero en general se
tiene:

Q =0 +Qs (238)
Qu = capacidad ultima de la pila

Qp = capacidad de carga en la base

Qs = resistencia por friccion.

5.2.1 VESIC PARA EL CALCULO DE Qp
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Arenas: Si consideramos el caso en pilas perforadas en arena con c=0, entonces:
Qp(neta) = qu I(N; _1) (239)
Donde: A = area de la base de la pila.

q' = esfuerzo vertical efectivo a la base de la pila

N; = factor de capacidad de carga.

Vésic (1963), establecié una relacion entre el angulo de friccion del suelo y N; tal

como se presenta en la grafica 139:

Figura 139: capacidad de carga N; contra angulo de friccion.
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Fuente: Vésic (1963)

Para el célculo de la carga ultima de punta de una pila Vésic (1977), establecio:

Qp(neta) = Ap (GO I N:r —q I) (240)

Con: ao'={1+2K%}*q' (241)
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Donde: Q.= capacidad ultima de punta
A, = area de la base de la pila.

o, = esfuerzo efectivo medio del terreno al nivel de la punta de la pila.
N, =factor de capacidad de carga.

q' = esfuerzo vertical efectivo al nivel del fondo de la pila.

De la grafica 140 se pueden obtener los valores de N .

Figura 140: factor N, angulo de friccién del suelo ¢
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Fuente: Vésic 1977
5.2.2 Vésic Para El Calculo De Qs. Vésic planteo para la resistencia por friccion

Qs, para pilas perforadas la siguiente expresion:

L1 L1
Q, = [ pfdz = #D, (1-seng) [ o, 'tan 5dz (242)
0 0
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Donde: p = perimetro de la pila =D,

f = resistencia unitaria por friccion = Ko, 'tans

K = coeficiente de presion de tierra = K = (1—seng)

o, '= esfuerzo vertical efectivo a cualquier profundidad z

o,"' Crecera hasta una profundidad de aproximadamente 15D, , después

permanecera constante como se ve en la grafica 141.

Figura 141: resistencia por friccion unitaria para pilas en arena.
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5.2.3 TOUMA Y REESE PARA EL CALCULO DE Qs. Touma y Reese (1974),
presentaron el siguiente método para estimar la capacidad admisible de carga

para pilas perforadas en arena.
En el caso de L >10D, y un movimiento en la base de 25.4 mm se tiene:

0.508A,

padm(neta) = D q p
b

En unidades métricas: Q (243)

A

padm(neta) — ﬁ q p (244)
' b

En unidades inglesas: Q

Donde: Q.4nnen = CAPacidad por punta admisible neta

A,= area de la base de la pila
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D, = diametro de la base de la pila
g, = resistencia unitaria por punta

Touma y Reese recomiendan la siguiente tabla de ¢, para arenas:

Tabla 24: g, para arenas

Tipo de arena d, (KN/m?) d, (Ib/pie?)

Suelta 0 0
Media 1530 32.000
Muy densa 3830 80.000

En el caso de arenas de compacidades intermedias se usa interpolacion lineal de

donde se expresa la resistencia en el fuste como:

L1 L1 L1
Q, = [0.7pa, 'tan pdz =0.7(zD,) [ o, 'tan pdz = 2.2D, | 7, 'tan pdz (245)
0 0 0

Donde: ¢ = angulo de friccion del suelo
o,'= esfuerzo vertical efectivo a una profundidad z.

L1=longitud de la parte recta de la pila
El método de Touma y Reese permite un desplazamiento maximo de 1 pulg
(25.4mm) en la base de la pila, por tanto la carga admisible se puede expresar

como:

Q
Qadm(neta) = Qpadm(neta) + F_S (246)

Con FS.= factor de seguridad =2

5.2.4 REESE Y O'NEILL PARA EL CALCULO DE QpY Qs . Reese y O’Neill
(1989), realizaron ensayos de prueba de carga a 4qg pilas, de los resultados

obtenidos a estas pruebas estimar un método para calcular la capacidad ultima de
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carga de una pila perforada basada en el asentamiento, el método es aplicable
bajo las siguientes condiciones:

e Profundidad de la campana : L=15.4pies a 100pies (4.7ma 30.5m)
e Diametro de la pila: D, =1.7 pies a 3.93 pies (0.52m a 1.2m)

¢ Resistencia por penetracion estandar de campo: N, =5 a 60

e Revenimiento del concreto = 4 pulg a 9 pulg (100mm a 225mm)

Con referencia a figura 142 Reese y O’Neill se establece:

Figura 142 Referencia Reese y O'Neill

Q.

_ !

2

|

Z/ﬁa if&’g/pies que no contribye
(linicamente suelo cohesivo)
—t

i=2 T
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it [}
1 e
fip AL, i=j Zonas que no contribuyen:
Longitud = D, (dnicamente suelo cohesivo)

| I
l € b

T Ninguna transferencia de

carga lateral permitida sobre
el perimetro de la campana

N
Qu(neta) = Z fi pAL| + qup (247)
i=1

Donde: Q = carga ultima en la pila.

u(neta) —
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f,= resistencia cortante unitaria ultima en el estrato i.
p = perimetro del pilote = zD,
g, = resistencia unitaria de punta

_ Dy

Ap
4 = 3rea de la base.

En suelos granulares se tiene:

f. = Bo., < 4klb/ pie?

Donde: 8 =1.5-0.135z7’ 025< <12
o, = esfuerzo vertical efectivo a la mitad del estrato i.
z,= profundidad a la mitad del estrato i (pies).
D, <50pulg
=1.2N, <90(klb/ pie?)

qp(klb/ pie?)

N: = numero de penetracion estandar no corregido dentro de una distancia de 2D,

debajo de la base de la pila perforada.

D, > 50pulg Para esta condicion pueden ocurrir asentamientos excesivos, para

este caso se tienen:
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Figura 143: trasferencia de carga lateral normalizada contra asentamiento para

suelo sin cohesién
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Figura 144 Trasferencia de carga normalizada en la base contra asentamiento

para suelo sin cohesion.
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5.3 PILAS PERFORADAS EN ARCILLA

5.3.1 Capacidad neta en la base de la pila: Para el caso de arcillas saturadas
bajo las condiciones de ¢=0yN; =1se puede expresar la resistencia neta en la
base como:

Qp(neta) = Apcu N: (249)
Donde: A = area de la base de la pila

¢, = cohesion no drenada.

*

Ne= factor de capacidad e carga usualmente = 9

5.4 ASENTAMIENTO DE PILAS PERFORADAS BAJO CARGAS

Una pila sometida a carga vertical Q,, sufre asentamiento debido a tres factores:
S=S,+S,+S; (250)
Donde: s= asentamiento total del pila

s, = asentamiento elastico del pila
s, = asentamiento del pilote causado por la carga en la base de la pila

s, = asentamiento de la pila por la carga transmitida en el fuste.

Suponiendo el material de la pila sea elastico, la deformacion del fuste se evalla

como:

L _(QrEQuL

: (251)
AP EP

Donde: Q,,= carga en la punta de la pila bajo condicion de carga de trabajo.

Q.= carga por resistencia de friccion bajo condicion de carga de trabajo.
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A, = area de la base de la pila.
E, = modulo de elasticidad del material de la pila

L = longitud de la pila.

5.4.1 VESIC Para La Estimacion Del Asentamiento De Una Pila.: Vésic (1977),
propuso la magnitud &£=0.67 , donde ¢ depende de la distribucion de la
resistencia por friccion que para el caso se estima de forma triangular, entonces

S,

(Q,, +0.67Q, )L
5 =—" NG (252)
p—p

Para la estimacion de la variable s, propuso un método semiempirico:

C
s, = M (253)
qup

Donde: Q,,= carga por resistencia de friccion bajo carga de trabajo.
D, = diametro de la base de la pila.
g, = resistencia ultima en la base de la pila.

C, = coeficiente empirico.

Tabla 25: Valores tipo para C, :

Tipo de suelo Pilotes hincados Pilotes perforado
Arena (densa o 0.02-0.04 0.09-10.18
suelta)

Arcilla ( firme a 0.02 -0.03 0.03-0.06
blanda)

Limo ( denso a 0.03-0.05 0.09-0.12
suelto)
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Para la estimacion de s, propuso una relacion empirica:

C
S, = h (254)

La,
Donde: L = longitud del pila.

C, =(0.93+0.16, /Cp% = constante empirica (255)
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CONCLUSIONES

Se desarrollo este material escrito, donde se logro recopilar los temas propios de

la asignatura fundaciones 1

En cada capitulo se presenta una recopilacion de los diferentes temas para ayudar

al estudiante a comprender el desarrollo de los mismos y sus respectivos usos.

Junto a este documento guia para la clase, se elaboro ademas presentaciones en
Microsoft Power Point, para facilitar al profesor el desarrollo de las clases de la

asignatura.
Se recomienda el mejoramiento continuo tanto del texto guia como de las

presentaciones para la clase acorde a las nuevas investigaciones en cada uno de

los campos que abarca el temario de la materia.
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