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’ RESUMEN

METODOLOGIA DE CALCULO Y DISENO DE
CIMENTACIONES SUPERFICIALES

En los tres primeros capitulos se tratan la clasificacion
de las cimentaciones, los métodos de prospeccion
geotécnica y ensayos de laboratorio ademas del fenbmeno

de la consolidacion.

A partir del capitulo cuatro se tratan las diferentes
teorias para la obtencion de la capacidad de carga ultima
del suelo dadas por Prandtl, Terzaghi y Brinch Hansen con
sus respectivas acotaciones y limitaciones incluyendo ;
luego de la obtencidén de la capacidad portante ultima se
trata la capacidad por asentamientos, capitulo cinco,
aspecto de gran importancia ya que en muchas ocasiones
el fendmeno del asentamiento es el que prima para el
diseno y eleccion de la cimentacion; ademas en este
capitulo se incluyen tablas y graficos que contiene
asentamientos tolerables y distorsiones admisibles para

diferentes tipos de estructuras.

Para culminar este trabajo; se incluyen dos capitulos
mas, en los cuales se tratan la obtencion de los esfuerzos
de diseio para los miembros estructurales y Ilas
especificaciones respectivamente; por un lado se llega a

obtener la distribucién de esfuerzos para el disefio de la

WILSON EDUARDO NUNEZ LOPEZ 1
CARLOS ENRIQUE OCHOA VINTIMILLA /2.007



- UNIVERSIDAD DE CUENCA
égt FACULTAD DE INGENIERIA
m"m ESCUELA DE INGENIERIA CIVIL

cimentacion y se adjunta la metodologia de calculo del
método rigido convencional y el meétodo flexible
aproximado, por otro lado se indican las especificaciones
mas importantes para el diseio de cimentaciones desde
excavacion hasta llegar a las normas para el hormigén

armado.

PALABRAS CLAVES: Prandtl, Terzaghi , Brinch
Hansen, cimentaciones, métodos de exploracion,
prospeccion geotécnica, consolidacion, capacidad de
carga, asentamientos, metodologia de calculo, método

rigido convencional, método flexible.
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LISTA DE ABREVIATURAS
A= Area de la base de cimentacion (m2)
A1, A, = Funciones de r/L’
As = Area de acero por ancho unitario
B = Ancho de la cimentacion
B' = lado menor efectivo de la cimentacion entre.

s - Ancho de zapata.
c =cohesion.
C, .es el factor de correccién

C,: coeficiente de consolidacion secundaria del suelo
C.: coeficiente de compresion del suelo
C:: coeficiente de recompresion del suelo

d,, dc, dq = factores de profundidad.
n,.Profundidad de cimentacion.
Do = diametro de la base del cimiento (m).

DL: carga muerta

e = excentricidad en general (m).

E= Modulo de Elasticidad.

eo: relacion de vacios inicial del suelo

Er = Mddulo de elasticidad del material de la cimentacion
Er = Modulo de elasticidad del material de la cimentacion
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Es*="Modulo de elasticidad del suelo

f’= Resistencia a compresion del concreto a los 28 dias
(MN/m?)

Fd = factor de profundidad=1+0.33(%) < 1.1

FS = factor de seguridad global.

fy = Esfuerzo de fluencia del refuerzo en tensién

dy, 9c, 9q = factores de inclinacion del terreno.

H = carga horizontal.

i, ,ic ,iq = factores de inclinacion de carga.

Ilr = Momento de inercia de la seccion transversal de la

cimentacion

IP: Indice de plasticidad

Ix = (1/12)BL> = Momento de inercia respecto al eje x

ly = (1/12)LB® = Momento de inercia respecto al eje y

k @xsy = Coeficiente del moédulo del subsuelo de una
cimentacion cuadrada con dimensiones B x B

k = coeficiente del médulo del subsuelo de la cimentacion

rectangular (L x B)

kosy k = Coeficientes de la reaccion del subsuelo de las
cimentaciones que miden 0.3m x 0.3m y B(m) x B(m),
respectivamente, (las unidades son kN/m®).

L: espesor de la capa que se va a consolidar

L: Longitud de la zapata.
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H
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He-

Bs el lado efectivo mayor (m).

LL: carga viva

LL: Limite liquido

LP: Limite plastico

M = momento flector actuante a nivel de cimentacion.

M = Momento sobre la cimentacion

M" = momento flector actuante a nivel de la unién del cimiento
con la estructura.

Mr=momentoradial

Mt =momentotangencid

Mu = Momento factorizado

Mx = Momento de las cargas de la columnas respecto al eje x
= Qe

My = Momento de las cargas de la columnas respecto al eje y
= Qey

N' = carga vertical en la unidén del cimiento con la estructura.

N = carga vertical resultante de todas las solicitudes a nivel
de cimentacion.

N,.-valor N obtenido en el campo

N,,-es el valor de N corregido.
N,, Nc, Nq = factores de capacidad de carga.

OCR: coeficiente de preconsolidacion
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2 Carga de la columna

Q

Q = Carga vertical total

g = presion efectiva que actua en el nivel de solera alrededor
del cimiento (kPa).

Qyr = carga bruta de rotura resistente a la estabilidad de la
base de la cimentacion.

Qut = carga bruta de trabajo resistente a la estabilidad de la
base de la cimentacion.

Qc = peso del cimiento.

Jneta(act) = Carga neta actuante.

r = Distancia radial desde la carga de la columna

S,,Sc ,Sq = factores de forma.

S: asentamiento total

Su: Esfuerzo no drenado.

T: es un numero adimensional llamado el factor de tiempo

t: tiempo en el cual se quiere calcular la consolidacion total

t,: tiempo de consolidacion primaria de la capa a consolidar

U = Carga factorizada de la columna (MN), o (carga de la
columna) x (factor de carga)

u’: presion de agua de poros en exceso creada por la
consolidacion

U, : Presién de poros in situ.
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\/c*="Es la resistencia nominal al cortante proporcionada por

el concreto

Vn = Es la resistencia nominal al cortante calculada mediante

Vs = Es la resistencia nominal al cortante proporcionada por
el acero de refuerzo para cortante

Vu = La fuerza cortante factorizada en la seccion considerada

z: profundidad del suelo o muestra sometida a consolidacién

Vsat = peso especifico saturado del suelo.

o0=La deflexion en cualquier punto
Ms = Relacion de Poisson del suelo
¢ = Factor de reduccion 0.85
¢ = 0.9 = Factor de reduccion.

se = asentamiento tolerable.

Ag i incremento en ol esfuerzo efectivo.

Apy incremento en la presion de poro del agua

+: Presion vertical efectiva de sobrecapa in situ.

kp: Indice de esfuerzo lateral

I Indice del material o del depésito

Yw = peso especifico del agua.

Y4 = peso especifico seco.

o’p: esfuerzo efectivo de preconsolidacion del suelo

o’s. esfuerzo efectivo final en la mitad de la capa a consolidar
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cs"':'.fg'sfuerzo efectivo inicial en la mitad de la capa a
consolidar

v = peso especifico sumergido.

v = peso especifico en estado natural.

¢ = angulo de friccidn interna.
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SO GO

e INTRODUCCION

Uno de los grandes problemas que debe enfrentar el
Ingeniero Civil es la eleccion, analisis y disefio de las
cimentaciones, ya sean éstas, superficiales o profundas; esto
debido a que este diseno engloba la interaccion de algunas
disciplinas para llegar a una solucion o6ptima y econdmica,
teniendo muy en cuenta que no siempre la solucidn mas
economica es la técnicamente mejor.

La cimentacion es la parte de una estructura cuya funcién
fundamental consiste en trasmitir las cargas de la estructura
al suelo donde se apoya, de modo que no se produzca la falla
del suelo subyacente, ni que se originen asentamientos

excesivos que alteren el buen funcionamiento de la obra.

En el presente trabajo se presenta una compilacidn
general para el disefo de cimentaciones superficiales,
constituyéndose en un manual de disefio y estudio, ya que
contiene desde la clasificacion de las cimentaciones, los
metodos de exploracion del suelo hasta el diseno geotécnico

y estructural de una cimentacion.

Es importante el conocimiento previo y adecuado de las
caracteristicas geomecanicas del suelo que soporta e

interactua con la base de la cimentacion y de igual modo se
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deBe'tener presente la situacion geografica de la obra; de ahi

que todos estos aspectos tengan influencia, tanto directa
como indirectamente, es por esto que en los tres primeros
capitulos se tratan la clasificacion de las cimentaciones, los
meétodos de prospeccion geotécnica y ensayos de laboratorio

ademas del fendmeno de la consolidacion.

A partir del capitulo cuatro se tratan las diferentes teorias
para la obtencion de la capacidad de carga ultima del suelo
dadas por Prandtl, Terzaghi y Brinch Hansen con sus
respectivas acotaciones y limitaciones incluyendo ; luego de
la obtencion de la capacidad portante ultima se trata la
capacidad por asentamientos, capitulo cinco, aspecto de gran
importancia ya que en muchas ocasiones el fenobmeno del
asentamiento es el que prima para el disefio y eleccion de la
cimentacion; ademas en este capitulo se incluyen tablas y
graficos que contiene asentamientos tolerables y distorsiones

admisibles para diferentes tipos de estructuras.

Para culminar este trabajo; se incluyen dos capitulos
mas, en los cuales se tratan la obtencion de los esfuerzos de
disefo para los miembros estructurales y las especificaciones
respectivamente; por un lado se llega a obtener la distribucion
de esfuerzos para el disefio de la cimentacién y se adjunta la

metodologia de calculo del método rigido convencional y el
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método flexible aproximado, por otro lado se indican las
especificaciones mas importantes para el disefio de
cimentaciones desde excavacion hasta llegar a las normas

para el hormigon armado.
OBJETIVOS
OBJETIVO GENERAL

A lo largo de la carrera universitaria hemos palpado la
necesidad de tener un documento que englobe muchos de
los parametros que hay que considerar para el disefo de las
cimentaciones, en especial las superficiales que son las mas
usadas y de mayor aplicacion en nuestro medio; por esta
razon se decidio realizar este trabajo con el apoyo del Ing.

Luis Matute.
OBJETIVOS ESPECIFICOS

1. Llegar a una clasificacion general y especifica de las
cimentaciones, ademas de exponer diferentes métodos
de exploracion del subsuelo incluyendo
recomendaciones practicas para el estudio en el sitio de
la obra con ensayos de laboratorio necesarios.

2. Obtener la metodologia de calculo tanto para capacidad
portante ultima, como capacidad por asentamientos,

ademas de incluir graficos y tablas de asentamientos vy
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estructuras.

3. Dar una metodologia de calculo para los diferentes tipos
de cimentaciones y adjuntar las especificaciones mas
importantes que se deben respetar en el disefio vy

construccion de las cimentaciones.
HIPOTESIS

Al finalizar este documento se otorgara un trabajo que
recoja los conceptos, abacos, graficos y figuras de los
mejores estudios realizados hasta la actualidad y que sean de
gran ayuda y apoyo para las futuras generaciones que cursen

la carrera de ingenieria civil.
FUNDAMENTACION

La presente tesina se enmarca en los métodos de
prospeccion, analisis y disefio de cimentaciones superficiales
por aplicando las teorias mas usadas en la practica

profesional comun.
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ALCANCE

En la presente monografia se otorgaran las herramientas
necesarias para el disefio de diferentes tipos de cimientos
superficiales, ademas se han elaborado ejemplos de calculo
tanto para capacidad portante dltima para cimientos
cuadrados y circulares con la influencia del nivel freatico
aplicando las diferentes teorias de Terzaghi y Brinch Hansen,
como para el disefio de una losa de cimentacion con el

meétodo convencional rigido.
ACTUALIDAD DEL TEMA

El mundo de la construccidn se encuentra inmerso
dentro de un incesante desarrollo y en casi cualquier proyecto
de ingenieria se debe realizar el disefio de la cimentacion, es
por esto que al presentar este documento se pretende hacer
una exposicion unificada del proceso de disefio y analisis de
las cimentaciones superficiales teniendo en cuenta que
existen conceptos que son temas de cursos mas especificos
de analisis, es decir; no se traté de sustituir el tratamiento
formal de estos temas, sino de mostrar de que manera éstos

se insertan en el disefio global de las cimentaciones.
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. 4 tabe recalcar ademas, que los libros en espanol que
son utilizados en el desarrollo de esta asignatura no tienen
muchas de las veces el alcance tedrico que tienen los libros
extranjeros, es por esto que junto con la colaboracion del Ing.

Luis Matute se pudo llegar a concretar este documento.

Ademas esperamos que este trabajo sea de gran utilidad
en la Universidad de Cuenca especificamente en el area de
suelos y geotecnia de la Facultad de Ingenieria, ya que
contiene informacion de muy alta valia en estos temas

mencionados.
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e CAPITULO 1
TIPOS DE CIMENTACIONES

1.1 Generalidades y tipos de cimientos

La cimentacion es la parte de la estructura que permite
la transmisidn de las cargas generadas por la estructura hacia

el suelo o hacia la roca subyacente.

Cuando los suelos reciben las cargas de la estructura,
se comprimen en mayor 0 en menor grado, y producen
asentamientos de los diferentes elementos de la cimentacion
y por consiguiente de toda la estructura. Durante el disefio se
deben controlar tanto los asentamientos absolutos como los

asentamientos diferenciales.

El suelo constituye el material de ingenieria mas
heterogéneo y mas impredecible en su comportamiento, es
por ello que los coeficientes de seguridad que suelen
utilizarse, tienen en rango que oscila entre 2 y 4 con relacion
a la resistencia. La presencia de diferentes tipos de suelos y
de distintos tipos de estructuras da lugar a la existencia de

distintos tipos de cimentaciones.
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“57Por lo tanto el disefio de cualquier tipo de estructura

depende en gran medida de la naturaleza del suelo y las
condiciones geologicas circundantes al lugar, asi como de las
transformaciones realizadas por el hombre en esos dos
factores, razon por la cual después de un analisis técnico
econdmico adecuado, tomando en cuenta la relacidon
desempeno vs costo; el ingeniero debe encontrar la solucion
optima de cimentacion a utilizar; para lo cual a continuacion
se presenta una definicion y clasificacion de los diferentes

tipos de cimentaciones:

1.2 Definicién de cimiento

El cimiento es un elemento estructural intermedio entre
el suelo y la estructura, encargado de transmitir las cargas al
suelo y cuyas dimensiones van a depender de las
caracteristicas estructurales de la obra y de las cargas que
ésta transmita, asi como del tipo de suelo o roca donde se

sustenta la cimentacion.

1.3 Tipos de cimentaciones
Dependiendo de la ubicacion y de las caracteristicas de
los estratos resistentes de los suelos los tipos de sistemas de

cimentacibn mas comunes se clasifican en profundos y
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superficiales; existiendo también una clasificacién tanto por
su forma, como por la manera de transmitir las cargas al
suelo.

Cimientos Superficiales.- Son aquellos cuya capacidad

portante es producto solamente, del efecto o resistencia dado
por su base; es decir, que las cargas actuantes solo se
transmiten al suelo por la base del cimiento. La superficie o
estrato de cimentacion se localizan directamente debajo, o a
una profundidad muy pequefia comparada con las
dimensiones de la estructura.

Cimientos Profundos.- Son aquellos cimientos donde la

capacidad portante de la cimentacion esta dada por la
resistencia de su base y de su fuste. Existe cierta separacién
entre el estrato o los estratos resistentes y la base de la

estructura propiamente dicha.

1.3.1 Clasificacion de las cimentaciones superficiales
1.3.1.1 Por su forma

Cimientos Aislados.- Se los utiliza como soporte de una

sola columna, o de varias columnas cercanas, en cuyo caso
sirve de elemento integrador. Pueden utilizar una zapata de
hormigdbn armado, o un macizo de hormigon simple o de

hormigon ciclopeo.
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Lgm??apatas de Hormigon Armado deben de tener un espesor
tal que asegure una rigidez minima a la flexion como se
indica en el capitulo 7 de Especificaciones en la seccion 7.1.3
(Fig. 1.1).

Figura 1.1 Cimentaciones Aisladas
(Fuente:
http.//bvirtual.espe.edu.ec/publicaciones/academicas/hormigo
n/hormigon08-b.htm)

Cimientos Corridos.- Se las utilizan para cimentar muros o

elementos longitudinales continuos de distintos materiales

como hormigoén o mamposteria. (Fig.1.2)
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Figura 1.2 Cimentaciones Corridas
(Fuente:
http://bvirtual.espe.edu.ec/publicaciones/academicas/hormigo
n/hormigon08-b.htm)
Cimientos Combinados.- Se los suele emplear para integrar

4D X N
.‘.‘

el funcionamiento de una zapata inestable o ineficiente por si
sola, con otra zapata estable o eficiente. Se utiliza mediante

una viga rigida. (Fig. 1.3).

Figura 1.3 Cimentaciones Combinadas
(Fuente:
http.//bvirtual.espe.edu.ec/publicaciones/academicas/hormigo
n/hormigon08-b.htm)
Vigas de Cimentacién.- Se las emplea en suelos poco

resistentes, para integrar linealmente la cimentacion de varias
columnas. Cuando se integran las columnas superficialmente
mediante vigas de cimentacion en dos direcciones, se forma
una malla de cimentacion, su funcion es minimizar los
asentamientos diferenciales y distribuir mejor la carga. (Fig.
1.4).
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Figura 1.4 Vigas de Cimentacion
(Fuente:
http://bvirtual.espe.edu.ec/publicaciones/academicas/hormigo
n/hormigon08-b.htm)
Balsas o Losas de Cimentacion.- Son empleadas en suelos

poco resistentes, para integrar superficialmente Ia
cimentaciéon de varias columnas. Cuando al disefar la
cimentacidon mediante cimientos aislados, la superficie de

cimentacion supera el 50% del area total, es recomendable

utilizar losas de cimentacion. (Fig. 1.5).

Figura 1.5 Losas de Cimentacion
(Fuente:
http://bvirtual.espe.edu.ec/publicaciones/academicas/hormigo
n/hormigon08-b.htm)
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1.3'1.2 Por su simetria
Por su simetria los cimientos superficiales pueden ser
simeétricos y asimétricos.

Cimentaciones Simétricas.- Son aquellas donde el centro

de gravedad de la columna o pedestal esta situada en la
vertical que pasa por el centro de gravedad de la base del
cimiento. (Fig. 1.6).

Cimentaciones Asimétricas.- Los cimientos asimétricos son

aquellos que no cumplen con la condiciéon anterior; es decir,
el centro de gravedad de la columna o pedestal no esta
ubicado en la vertical que pasa por el centro de gravedad de
la base. (Fig. 1.7).

d d
ix v
CG CG
Figura 1.6 Cimentaciones Simétricas. Figura 1.7

Cimentaciones Asimétricas.
(Fuente: Los Autores)
1.3.1.3 Teniendo en cuenta el tipo de carga que actua

sobre la
cimentacion
Se clasifican en cimientos cargados axialmente vy

cimientos cargados excéntricamente.
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resultante de todas las cargas verticales se encuentran
aplicadas en su centro de gravedad; en este caso, sobre la
cimentacion solo actuan cargas verticales como se muestra
en la (Fig. 1.8).

Cimientos Cargados Excéntricamente.- Seran aquellos

donde la resultante de todas las fuerzas verticales no estan
aplicadas en el centro de gravedad de la base y se
consideran cimientos excéntricos a aquellos que estan

sometidos a fuerzas horizontales y/o momentos (Fig. 1.9).

T sl

l-::Jrr“ |

CG CG

Figura 1.8 Cimientos cargados axialmente.  Figura1.9
Cimientos cargados
excentricamente.

(Fuente: Los Autores)

1.4 Clasificacién de las cimentaciones profundas
Se originan naturalmente por la necesidad técnica vy
econOmica de trasladar las cargas de las estructuras a

mantos profundos competentes a través de secuencias
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directamente elementos de cimentacion.

Las cimentaciones profundas constituyen en amplio
conjunto de soluciones estructurales y métodos constructivos,
a los que tiene que recurrir cuando la profundidad necesaria,
conjuntamente con los problemas asociados de estabilidad y
control de agua, se vuelve excesiva o compleja para realizar
una excavacion convencional a cielo abierto hasta el manto
portante. Estas cimentaciones suministran adecuada
flexibilidad y libertad en la disposiciéon arquitecténica y los
sistemas estructurales, ya que ofrecen suficiente capacidad
para asumir grandes variaciones en las cargas y el
espaciamiento de columnas, y asi lograr que los
asentamientos diferenciales sean de pequefia magnitud.

Las cimentaciones profundas se clasifican en:

Pilotes.- Son elementos estructurales de tipo columnar,
relativamente esbeltos que se instalan verticalmente o
ligeramente inclinados. Se los emplea cuando los estratos
resistentes de suelo son muy profundos. El hincado de pilotes
permite que se alcancen esos estratos resistentes. Pueden ir
acoplados a zapatas o losas. Se utilizan varios pilotes para

sustentar a cada unidad de cimentacion (Fig. 1.10).
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"mr_a seleccion de parametros y criterios de disefo, es muy
significativa por lo cual hay que tener muy claro la distincion
entre los pilotes hincados y los excavados:

a) Pilotes hincados.- en los que un elemento prefabricado
se hinca por medio de golpes de martinete dentro del
terreno, con desplazamiento total del suelo.

b) Pilotes preexcavados y fundidos in situ.- en los
cuales previo al fundido del cuerpo del pilote se
preexcava en el terreno una cavidad para alojarlo,

evitando asi el desplazamiento del terreno.

La seccidn transversal de los pilotes puede ser circular,
ortogonal, hexagonal,
cuadrada o una triangular, pueden tener forma de H,

especialmente en el caso de pilotes metalicos, y ser solidos o

huecos.
=cas
R,
=) \Jj
Figura 1.10 Pilotes Preexcavados
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(Fuente:
http://bvirtual.espe.edu.ec/publicaciones/academicas/hormigo
n/hormigon08-b.htm)

Pilas o Pilares.- Se las utiliza igualmente cuando los

estratos resistentes se encuentran muy profundos, o en su
defecto cuando la estructura es muy pesada o las
condiciones geologicas son desfavorables; éstas transmiten
las cargas de la estructura al lecho de suelo o roca estable
sobre el que descansan (Fig. 1.11).

Se construyen por perforacion o excavacion de una
cavidad cilindrica; se colocan en caso necesario armaduras
de refuerzo, y se funde el concreto en el interior de
excavacion. Se dispone de equipos de perforacion que hacen
posibles diametros hasta 6m y profundidades que pueden
exceder los 75m, sin embargo la mayor parte de las
aplicaciones normales son tipicos los diametros entre 1 y 3m.
Usualmente se busca que el diametro sea lo suficientemente
grande para permitir el acceso de personal con fines de
inspeccion u operaciones constructivas. Cuando el terreno es
favorable se produce un ensanchamiento en su base, en
forma de tronco de cono o campana, para asi obtener
reducciones convenientes de la presion de contacto sobre el

manto portante.
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il as pilas constituyen en esencia una zapata de
cimentaciéon profundamente cimentada y una columna de
soporte construidas en un pozo entibado, son utiles en los
casos en que se desea aislar el cuerpo de la pila de
movimientos indeseables del terreno vecino, o como medio
de soporte a traves de mantos que se excavaran

posteriormente.

Figura 1.11 Pilas o Pilares.
(Fuente:
http://bvirtual.espe.edu.ec/publicaciones/academicas/hormigo
n/hormigon08-b.htm)

1.5 Criterios para escoger el tipo de cimentacién
El criterio para usar uno u otro sistema de cimentacion
depende, tanto de la experiencia que tenga el proyecitista,

como de toda la informacion estructural, geoldgica vy
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deétécnica que pueda ser recolectada; a continuacion se
mencionan algunos parametros que se deben tomar en
cuenta para la correcta concepciéon del uso de las

cimentaciones en los proyectos.

1.5.1 Uso de las cimentaciones:

En general las cimentaciones superficiales son mas
econdmicas que las profundas y siempre se debe evaluar su
posible utilizacion.

Se debe analizar el uso de cimentaciones profundas en los
siguientes casos:

e El estrato resistente se encuentra a profundidades
apreciables.

e La potencia de los suelos no aptos para construir es
grande (suelos expansivos, turbas, etc.)

¢ La existencia de nivel freatico, préximo a la superficie del
terreno, que dificulta la construccion.

e Posibilidad de socavacion del suelo existente en la base
de las cimentaciones, debido a la accion erosiva de las
corrientes de agua o del mar.

e Efectos dinamicos de sismos puede producir licuefaccion

de estratos superficiales.
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A continuacion se enumeran diferentes aspectos

practicos para la elaboracion de un disefio de cimentaciones:

1. Completa claridad respecto a la estratificacion del suelo

y a sus propiedades fisicas, igualmente informacion

relativa al sitio y area adyacente a la construccion
prevista.

2. Tener claros los conocimientos de ingenieria de
cimentaciones y los depdsitos existentes.

3. Conocimiento definitivo de los codigos de edificacion y
ordenanzas de construccion, y de las practicas
tradicionales de ejecutar cimentaciones por las
diferentes organizaciones de la industria de Ia
construccion.

4. Investigacion cuidadosa de la maquinaria disponible y de
los materiales de construccion y de su uso.

5. Factores econdmicos.

De acuerdo con la naturaleza del suelo y si ofrece una
adecuada capacidad portante es usual por prudencia vy
economia emplear cimentaciones superficiales directas tipo
zapatas. Uno de los principios basicos de disefio de
cimentaciones usado con frecuencia en la practica, es el de

ubicar la base de las zapatas de cimentacion tan cerca como
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sed 'posible del nivel de la superficie del terreno (por

supuesto, sujeto a exigencia de seguridad y codigos de
edificacion), si al hacerlo:

1. Se obtienen economias en costo de desague de la
excavacion.

2. Puede reducirse a magnitud tolerable los esfuerzos
sobre capas del suelo subyacentes a mayor profundidad,
compresibles y débiles.

3. Se puede obviar el cambio de la capacidad portante de
una capa de arcilla que resiste presion de agua.

4. Se hace posible ejecutar los trabajos de excavacion vy

colocacion del concreto por encima del nivel freatico.

Sin embargo al hacer la cimentacion, si se encuentra suelo
con alta capacidad de carga o roca a una mayor profundidad
bajo la superficie del terreno, puede llegar a ser inevitable el
uso de cimentaciones profundas, especialmente cuando:

1. No puede distribuirse las cargas estructurales.

2. El desague de la excavacion acarrea dificultades en el
trabajo de cimentacion (peligro inminente de erosion y
colapsos).

3. Existe, en suelos arcillosos, una fuerte tendencia de la

estructura a asentarse.
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"4 1a estabilizacion geotécnica de las capas débiles

intercaladas se presenta prohibitiva.

5. Puede anticiparse que en el futuro se haran

excavaciones en el suelo o se colocaran cimentaciones

profundas cerca de la estructura contemplada.

Algunos factores que inciden en la seleccion y disefio de

las cimentaciones con pilotes son:

1.

Los pilotes de madera no tratada deben siempre
permanecer por debajo de la cota mas baja de

fluctuacién del nivel freatico para evitar su deterioro.

. En algunos medios acuaticos, los insectos perforadores

marinos pueden atacara los pilotes de madera.

. La consolidacion de capas compresibles de suelo, bajo

el estrato portante del pilotaje, puede ocasionar el

asentamiento de cimentaciones sobre pilotes.

. Se debe comprobar el estrato portante de los pilotes

para verificar que pueden soportar su sistema completo.

. La consolidacidon de capas de suelo a lo largo del pilote,

producida por sobrecargas en la superficie del terreno,
genera friccion negativa de los mantos en contacto con

los pilotes.
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1‘?5‘.5'Requisitos esenciales que debe cumplir el proyecto

de una cimentacion superficial

Para que se considere satisfactorio el proyecto de una

cimentacion debe cumplir:

Estar situada a una profundidad adecuada para impedir
posibles dafnos a la construccion que sustenta debido a
cambios climaticos, socavacion o acciones que pueda
generar las futuras construcciones préximas al lugar.

Ser segura contra una posible falla por capacidad
resistente de la base de la cimentacion o perdida de
estabilidad de ella.

Como elemento estructural debe ser capaz de resistir los
esfuerzos que lleguen a ella.

Lados o diametro del cimiento,

Cumplir los requisitos asociados al criterio de estabilidad
y deformacion.

Tipo de suelo en el cual se apoya el cimiento, definido
por sus propiedades fisico-mecanicas. (y, ¢, C, Eo).
Solicitaciones actuantes (cargas y momentos).
Condiciones de trabajo de la base.

Importancia de la obra.

Influencia de las aguas subterraneas.
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Transmitir al terreno las cargas de la estructura con

deformaciones (asentamientos) tolerables, garantizando
que no existan problemas estructurales, como el
fisuramiento que se puede producir, por asentamientos
considerables.

Poseer suficiente resistencia como elemento estructural.
No resultar afectada por la eventual agresividad del
terreno.

Estar lo suficientemente protegida frente a las
modificaciones naturales o artificiales del entorno
(congelamiento, cambios de volumen, variaciones del
nivel freatico, efectos dinamicos, excavaciones
préximas, etc.).

Peralte de la base,

Cantidad y disposicion del acero de refuerzo,

Resistencia de los materiales (acero y hormigén).
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i i CAPITULO 2
PROSPECCION GEOTECNICA

2. Métodos de exploracién
La exploracién es un ambito fundamental de la ingenieria

geotécnica. Los métodos de exploracion, el equipo, la
calibracion e interpretacion constituyen en derecho propio una
subespecialidad de las ciencias de la tierra. Los métodos de
exploracion se pueden dividir en tres grandes campos:

1) El mapeo geoldgico,

2) Los métodos de exploracién directa vy,

3) Los métodos de exploracién indirecta.

2.1 Mapeo Geoldgico

El mapeo geologico se refiere a todos los datos
geoldgicos que se puedan recabar en el campo o por
investigaciones bibliograficas y que nos ayuden a compilar y
entender el ambito geoldgico en el cual vamos a asentar la
obra de ingenieria civil que estamos disefando.

Como primer paso el mapeo geoldgico debe presentar
una interpretacion general de la geologia existente en la zona
del proyecto, su relacion con la geologia regional y en

algunos casos global. En este paso es necesario diferenciar
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el brigen de las rocas que tengan mayor presencia en la

zona.
Luego debe de presentar de manera mas detallada la
geologia local y sus particularidades para esto debe de seguir

los siguientes pasos:

1. Describir las estructuras primarias presentes o formas de
depositacién de los materiales, especificando su edad, su
posible origen, presentando mediciones en campo con
respecto a su distribucion geografica y su orientacion.
Describir cualquier tipo de inconformidad que exista y
postular teorias con respecto a su origen.

2. Describir las  estructuras  secundarias  presentes
diferenciando los eventos ductiles de los fragiles,
correlacionando sus posibles edades con eventos
regionales o locales segun sea el caso. De nuevo es
necesario describir la distribucién geografica de las
estructuras y su orientacion espacial para esto debemos
documentar todas las mediciones u observaciones que se
hayan efectuado en el campo y explicar detalladamente la
interpretacion estructural dada en funcion de la informacién
recabada.

3. Describir cualitativamente parametros como permeabilidad,
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: ¢ompacidad, resistencia, gradacion; etc.

4. Describir posibles problemas geotécnicos, estudiar sus
causas Y brindar las posibles soluciones.

5. Especificar la cantidad, distribucion y el tipo de exploracion

geotécnica a realizar

2.2 Métodos de Exploracion Directa

Los métodos de exploraciéon directa se refieren a todos
aquellos métodos que nos permitan obtener caracteristicas
de los materiales mediante la obtencion de muestras del
material sean alteradas o inalteradas o de parametros in situ
por medio de la introduccién de equipos a través del suelo.

A continuacion hacemos una breve presentacion de los

meétodos mas comunes con sus ventajas y desventajas.

2.2.1Excavaciones a cielo abierto (Calicatas y Trincheras)

Este es el método mas antiguo y basico aunque no
necesariamente el mas sencillo de realizar. Lo que si
podemos asegurar es que indudablemente es el método con
un mayor grado de confiabilidad y que en muchas ocasiones
sirve de método de calibraciéon para otro tipo de ensayos. Un
gran limitante para continuar la excavacion lo constituye el
nivel freatico especialmente cuando se esta trabajando en

suelos no cohesivos. Otro limitante es la excesiva necesidad
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de* entibamiento en suelos deleznables, pues aparte de

encarecer las operaciones complica el proceso al reducir el
espacio y las paredes libres de la excavacion donde realizar
las observaciones.

Las ventajas.- De las calicatas y trincheras son: su

confiabilidad, la calidad de muestras obtenidas, su
elaboracion con  herramientas sencillas 'y  poco
especializadas.

Sus desventajas.- Los costos, el tiempo de elaboracion y la

disponibilidad del personal con la practica necesaria para su
elaboracion.

Utilizando éste método de exploracion, se pueden
obtener muestras inalteradas de muy buena calidad con las
cuales se pueden realizar cualquier tipo de prueba o ensayos
de laboratorio; sin embargo en suelos granulares es
complicado obtener muestras inalteradas pero en este tipo de
suelos se pueden obtener densidades en campo para luego
reconformar muestras remoldeadas en el laboratorio para

realizar los ensayos necesarios.
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2.2"2Perforaciones con barrenos helicoidales o

posteadoras

Con este tipo de método las muestras obtenidas son
completamente alteradas, inclusive el contenido de humedad
de la muestra se ve alterado aunque en menor grado en el
caso de los suelos cohesivos.

Las ventajas.- Es su rapidez y economia.

Las desventajas.- radican en la calidad de las muestras

obtenidas y el hecho de que la prueba es mas puntual que
una calicata y peor aun que una trinchera.

Los siguientes graficos muestran algunos tipos barrenos
y su utilizacion en el campo:
%\Cabezal J v

>‘{Cuerpo del

muestreados

Cuerpo del
muestreador

\dzanata Retén
e ataque
\“Zanata

(b) (@ (b)

Herramientas para sondeos exploratorios por rotacion. Tipos de cucharas muestreadoras para
A) Barrenos helicoidales. B) Posteadora suelos no cohesivos.
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Figure 1-2.—Auger sampling, PX-D-16331,

Figura 2.1 Equipos de Perforacion con barrenos
helicoidales o posteadoras

(Fuente: Earth Manual, 1980)

Al utilizar éste método de exploracion se obtienen
muestras remoldeadas; y los ensayos que se pueden realizar
son de clasificacién y compactacion del material, aunque para
éste ultimo no siempre se obtiene la cantidad suficiente de

material.

2.2.3Método de Lavado

Este es un método econdmico y rapido para avanzar una
excavacion. Utiliza un barreno en la punta que ademas de
avanzar la perforacion por rotacion permite el introducir agua
a presion que ayuda a deleznar el suelo y al emerger permite

evacuar los residuos de la perforacion.
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"% Por lo comun se suspende la perforacion cada 1.50 my
se extrae muestras mediante la cuchara apropiada, excepto
cuando el contacto entre dos estratos se localiza en una
distancia inferior a la antes indicada.

Este procedimiento de perforacion permite un rapido
avance en practicamente todo tipo de deposito de suelo,
salvo en los estratos excepcionalmente duros o compactos,
en donde el avance puede volverse muy lento.

En la Fig. 2.2 y Fig. 2.3 se puede apreciar la disposicion

para hincar el revestimiento y remocién del suelo por lavado y

barrenado.
// %\» - Polea
':/.’ \{:\ - — —
Tripode \1.}\ - Sy
N
\_\‘:}\ - Tope
/\, ~ Martillo
g o '\;\\ Guia
Cabrestante JEL ™ w7 Golpeador

Unién

"\ Revestimiento

Figura 2.2 Disposicion para hincar el revestimiento
(Fuente: Manuel Delgado Vargas, 2002)
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T
=L\F—' 1

-.E
o

Elevador
Unidn giratoria swivel

Manguéra Barra de perforacion

Cabrestante Te de lavado
Bomba para agua ./
£ Reciplenta para

Agua

L

Barra de perforacion

Barrena picadora

Zapata de hinca
¥ Revestimienta

Figura 2.3 Remocion del suelo por lavado y barrenado
(Fuente: Manuel Delgado Vargas, 2002)
Las ventajas.- Son su rapidez y economia.

Las desventajas.- La calidad de las muestras obtenidas no

permite determinar propiedades in situ de los estratos.

La utilizacion de éste método nos permite obtener
muestras para clasificacion del material, aunque no siempre
con buenos resultados; y tener alguna idea de Ia
estratificacion del suelo. Combinado con otros métodos de

extraccion de muestras da muy buenos resultados.

2.2.4Método de penetracién estandar (SPT)

Este es uno de los métodos mas difundidos y que cuenta
con una gran cantidad de correlaciones a propiedades
inalteradas de los suelos especialmente en suelos granulares.
La prueba consiste en introducir en el suelo un muestreador

estandar (cuchara partida) una distancia de 1 pie o 30 cm
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metliante el uso de un martinete que tiene 140lbs de peso y
que cae desde 30 pulgadas o 76 cm (Fig. 2.4). El resultado
de la prueba es el numero de golpes, conocido como valor N,
necesarios para introducir el muestreador la distancia
requerida, por lo comun se introduce el muestreador una
distancia de 45 cm pero se desechan los primeros 15 cm por
la alteracion producida en el suelo durante la perforacion

previa a la prueba.

g ;
Martillo, peso 63.5kg [ [ ]| (i
. Wit

| Caida libre
76.2cm

Golpeador

Zapata para hincado

.

2
id
Tomamuestras partido

normal T
B

I
'Il":l

Figura 2.4 Disposicion para la toma de muestra y ejecucion
del ensayo SPT.
(Fuente: Manuel Delgado Vargas, 2002)
Es importante conocer que existen dos correcciones

basicas que se debe de realizar a los resultados de
penetracion estandar. La primera corresponde al esfuerzo
efectivo que incrementa con la profundidad y afecta el
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nufheéro de golpes. Asi N incrementa segln incrementa el

confinamiento del suelo, por lo tanto es necesario corregir el
valor antes de aplicarlo en algunas correlaciones, para esto
se utiliza un esfuerzo efectivo estandar de 95.6 KPa.
Factores de correcciéon mas usados (Tabla 2.1):

N, =CyN;
Donde:

N, es el valor de N corregido.

cor

c, es el factor de correccién n.valor N obtenido en el
campo

Source Cy

Liao and Whitman (1986) 9.78 \/;

2
1+ 0.010,

Skempton (1986)

Seed et al. (1975) 1 - 125 log (%)

195
Peck et al. (1974) 0.77log (—)
oy’

for o, = 25 kN/m?

Tabla 2.1 Factores de Correccion para SPT.
(Fuente: Coduto, 1994)
La segunda correccion de importancia se refiere al tipo

de equipo usado para realizar la prueba, vale mencionar que
la mayor parte de correlaciones y formulas empiricas fueron
elaboradas con mediciones realizadas con equipos cuya
eficiencia era del 60%, hoy en dia los equipos modernos de

SPT tienen eficiencias superiores al 80% o en su defecto se
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sigﬂé'n usando equipos antiguos con eficiencias menores al
60%, esto significa que el numero de golpes obtenido con un
equipo moderno es inferior al numero de golpes obtenidos
con un equipo de referencia.

Los resultados del SPT pueden ser afectados por
factores tales como:

1. El diametro de la cavidad perforada.

2. El numero de vueltas de cable alrededor del cabrestante.

3. La longitud de la barra de perforacion.

4. El uso de lodo de perforacidn comparado con tubos de
revestimiento para el soporte de las paredes de la
cavidad perforada.

5. El empleo de tubos muestreadores no normalizados.

6. El tramo de profundidad sobre el cual se mide la
resistencia a la penetracion (0.0 — 0.30m o 0.15 -
0.45m).

Para varios investigadores las variables que constituyen
principalmente las fuentes de error mas comunes son:
1. Peso y altura de caida del martillo.
2. Profundidad de la perforacion.
3. Limpieza del fondo de la perforacion.

4. Flujo del material hacia la perforacion.
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' 5.’”‘Diémetro de la perforacién.
6. Presencia de material grueso o muy fino.
7. Descuido en el conteo de golpes.
8. Estado de los equipos.
9. Dejar caer bruscamente la barra de perforacion.

10. Lavado excesivo.

A continuacion se presentan las dimensiones de un
penetrometro estandar (Fig. 2.5) y algunas relaciones de
propiedades fundamentales de los suelos obtenidas segun el

numero de golpes en la penetracion estandar.

= —-——800 mm —-- 4

Jf v
—+ 175 mm + 550 mm + 75 mm—p—
Aplanado para la Ilave\ : Aplanado para la llave
i
et greeen) o 1 .. U = SO, B
Rosca Dafa‘;m“ﬂh_n_“"“ Ml T { [N - ﬁr—\
unir la tuberia | 35 mm 508 mm t
de perforacionit i~ ____ : . L h
_____________ . :
— : Jre V A———— L=
Agujeros de 16 mm Parte central partida longitudinalmente ilapata de acero —4
Pego total 6.8 kg 20 mm

Figura 2.5 Dimensiones del Penetrometro Estandar

(Fuente: Das, 2001)
Relacién para Arcillas (Tabla2.2)

Resistencia a la compresidn

Consistencia No. de golpes, N simple, qu
—— I‘ —— kg/em?® o
Muy blanda ' <2 < 0.25 _
Blanda 2-4 0.25-0.50
Media 4-8 0.50-1.0
Firme 8-15 1.0 —2.0
Muy firme | 15-30 2.0 4.0
Dura I > 30 l > 4.0
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Tabla 2.2 Relaciones fundamentales para arcillas obtenidas
segun el numero de golpes SPT.
(Fuente: Das, 2001)

m"\ Compacidad relativa
e II\ madiana compacta | muy compacta
;- Y
t
RN
§° % N
2 NN
40
58 N [N
g2 o A\
= \ N
2 ® (2) (1)
=
E- 10
: N \
80 p
28° 30° 32° U° 36° 38° 40° 42° M° 46°

Angulo de friccién interna ¢

(1) Relacién para arenas de grano anguloso
o redondendo e mediano a grueso

(2) Relacidon para arenas finas y para arenas
limosas

Si debe corregirse por eficiencia

Np
del apagatay o s e
0 T T

. T T 50 T T
E
2z
& 50l
=
g
2 100+ 40+ N
¢
[ o~
&0
=1
B 1501 S
3 ©
g
o 200 |- 0F 7
&
ks
s 250 | 4
.g 20N, + 20
R 950 20 | I
300 ' 0 ? g ° °
, Laboratory test result of Hatanaka
rigunc o.s Schmertmann’s (1975) correla- . y
) o . and Uchida (1996) for correlation between ¢
tion among Ny, o, and ¢ for granular soils and \/N—co;
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Figura 2.6 Abacos de correccion y correlacion del método
SPT
(Fuente: Coduto, 1994)
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L'a$ 'ventajas que podemos mencionar de la prueba SPT

040 I

tenemos su sencillez, rapidez, economia, amplia difusion y
gran cantidad de correlaciones con propiedades
fundamentales de los suelos.

Las desventajas.- Solo se obtienen muestras de muy baja

calidad, la posibilidad de errores en el campo y la dispersion
de los resultados que introducen cierto grado de
incertidumbre.

La obtencion de testigos con éste método de exploracién
en suelos cohesivos nos brindan muestras mas o menos
inalteradas; en tanto para los suelos granulares existen
cucharas especiales para la obtencion de las muestras. Los
ensayos de laboratorio que se pueden realizar con éste tipo
de muestras son: compresion simple y consolidacion, pero los

resultados se deben tratar como de muestras remoldeadas.

2.2.5Cono de penetracién estandar (CPT)

El cono de penetracién estandar es un método mas
moderno de exploracion. Consiste en un cono que tiene un
area de 10 cm? y el angulo en su punta es de 60° esta
ubicado inmediatamente debajo de una manga de friccidn
cilindrica de 150 cm? de area. El penetrémetro es empujado

en la tierra a una velocidad constante de 2 cm/s. La punta
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codica y la manga cilindrica estan conectadas a celdas de

carga que miden la resistencia en la punta y la resistencia a
friccidn en la manga durante la penetracion (en la Fig. 2.6 se
muestran correlaciones y correcciones para este método).
Generalmente dos tipos de penetrometros se utilizan
para medir la resistencia en la punta y la resistencia a friccion:
Penetréometros de cono de friccibn mecanica.- Fig. 2.5 la
punta del penetrometro esta conectada a un conjunto de
barras internas. La punta es primero empujada aprox. 40mm
dando la resistencia al cono. Con un empuje adicional la
punta acciona la friccion de la manga. Conforme la barra
interior avanza, la fuerza en la barra es igual a la suma de la
fuerza vertical sobre el cono y la manga, restando la fuerza
sobre el cono se obtiene la resistencia lateral.
Penetrometro de cono eléctrico de friccion.- Fig. 2.6 la
punta esta unida a un grupo de barras de acero. La punta
empuja en el terreno a una razon de 20mm/s. alambres de los
transductores se pasan por el centro de las barras y dan en
forma continua las resistencias de cono y lateral. La razén de

friccion Fr se define como:

Resistencia por friccion

Fr=
Reszistencia de cono
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Figura 2.7. Penetrodmetro de cono eléctrico de friccion
(Fuente: Das, 2001)
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1 Punta ednica (10 em?)

2 Celda de cirg

3 Extensometros

4 Manguito de Triceion (150 cm?)
5 Anillo de apush

6 Bujc impermeable

7 Cable

8 Conexién con barras

Figura 2.8. Penetrometro de cono eléctrico de friccion
(Fuente: Das, 2001)

A continuacion se muestran los diferentes tipos de conos que
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4 e

) Posiciones de irabayo.

Figura 2.9 Diferentes tipos de conos
(Fuente: www.IngenieriaGeologica.com)

Toete iiafdigini siselses

Figura 2.10 Equipo mixto de sondeos y ensayos CPT
(Fuente: www.conepenetrationtest.com)
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Lermad de lerm o Caws

Sapar dz preman ioia

Pressn mivsicial

L |-

Figura 2.11 Auscultacion de un terraplén con sensores
instalados con CPT
(Fuente: www.conepenetrationtest.com)

Cable to Comr peder

Elecdric Come
Pemefronefer
waith G0 Apex\
d =36 mm (10 ¢m®)

ar
d =44 mm (15 em®)

1. Saturation of Cone Tip Cavities
and Flacement of Pre Saturated
Faorous Filter Element.

2. Obtain Baseline Readings for
Tip, Sleeve, Porewatar Trans ducer,
& Inclinometer Channels

Continuous
Hydraulic Push
= 20 mmds; Add

rodewvery 1 m.

Cone Penetration Test (CPT)

per ASTID 5778 procedures

frchirom eher

Cone Rod
‘/ﬁﬁ it i)

1. = sleevefriction

A Readings taken

U, = porewater pressure eveny 10 to 50 mm

&, = net area ratio (from triazial calibration)

; 2 4. = measured tip stress or cone resistance o

;= comected tip stress =q_ + {(1-au,

Figura 2.12 Esquema del método CPT
(Fuente: www.conepenetrationtest.com)
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SO

"W ale 1a pena recalcar que se debe hacer una
diferenciacion entre el cono de penetracion dinamica (DCPT)
y el cono de penetracion estandar (CPT, algunos autores
prefieren PCPT). Este ultimo es introducido en la tierra a una
velocidad constante y se mide las variaciones en la presion
necesaria para introducirlo. En tanto que el cono dinamico es
en muchos aspectos comparable con el ensayo SPT pues se
usa los golpes de un martillo para irlo introduciendo en la
tierra y los resultados de este ensayo nos dan asi mismo un

numero de golpes por 30 cm de introduccion del cono.

Cabe recalcar que existen algunos aditamentos para
éste método de exploracién, como son los dispositivos
adicionales de medicion de presion de agua de poros,
camaras que mientras avanza la exploracion nos sirven para

identificar las estratificaciones y materiales presentes, etc.

Las ventajas.-Son su velocidad y economia mayor que los

resultados obtenidos con cualquier método de excavacion, el
hecho de que es un método nuevo y con investigacion muy
activa, las disrupciones al entorno donde se realiza la prueba
son minimas y se miden las propiedades del suelo sin

alteraciones.
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Las desventajas.- es que no se recuperan muestras del

suelo explorado, la interpretacion de los resultados es
sumamente especializada y hace que el método no sea
sencillo, el equipo es costoso.

Cabe recalcar que con éste método de exploracion no se

obtienen muestras para realizar ensayos de laboratorio.

2.2.6Métodos de perforacion con barrenos huecos

Este constituye el mejor método de perforacion, consiste
en elementos helicoidales que tiene al centro un eje hueco
que permite introducir aparatos para extraccion de muestras
inalteradas, aparatos para penetracion estandar o hacer
circular fluidos o lodos que permitan avanzar mas
rapidamente con la excavacion, extraer los residuos de la
excavacion o mantener la perforacion abierta en el caso de
suelos deleznables (Fig. 2.7).

Las ventajas.- es su alcance, es el unico método utilizable

cuando las perforaciones son muy profundas, la posibilidad
de obtener muestras inalteradas o ensayos en sitio como el
SPT.
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La$ 'desventajas.- podemos mencionar su costo, el tiempo

de realizacion y lo especializado de las operaciones que

requiere este tipo de aparatos.

Al utilizar el método de perforacion con barrenos huecos
se obtienen muestras inalteradas de muy buena calidad, a
las cuales se les puede realizar cualquier tipo de ensayo en el

laboratorio.

Figura 2.13 Método de perforacion con barrenos huecos
(Fuente: Earth Manual, 1980)

2.2.7Tubos de pared delgada

Los tubos de pared delgada son dispositivos que se

empujan en el terreno a una presion constante con el fin de
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obtener muestras lo mas inalteradas posible. Para esto se

utilizan tubos cuyos diametros exteriores no son muy
superiores a sus diametros interiores, estos tubos a diferencia
de los muestreadores utilizados en la penetracién estandar no
son partidos y las muestras deben ser extraidas en el
laboratorio. EIl tipo mas popular de estos tubos son los de

tipo Shelby (Fig. 2.14)

Las ventajas.- con este método es la extraccion de muestras

inalteradas v,

Las desventajas.- es que siempre debe ir asistido por algun

otro método de excavacion.

Con los tubos de pared delgada se obtienen muestras
inalteradas que nos sirven para realizar cualquier tipo de
ensayo en el laboratorio; pero especialmente a las muestras
obtenidas se les realizan pruebas de compresion simple y el
ensayo Triaxial. Generalmente se los utiliza en combinacion

con meétodos de perforacion.
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Conexién con 1a tuberia de perforacion
Tubo de acero sin costura Tornjllo Vélvyla

TR
e e e AN
- : it
oY ]
4 :n||||||r!I'lI|ll'alf

~~agrttirgred

el

|
’ | Rosca para ia i
I Normalmente entre 80cmy I m - tuberla de perforacién

(a)

Sujetador de la varilla del
pistén a los tubos de
perforacion

HA Sujetador de 1a varilla
del pistén al ademe
SNy

Tubo de perforacién
S Varilla de pistén

Diferencial

Tripode

Polea

Yug

In:

o
c)

Muerto de
anclaje l@ Ademe
Muestreador
(

Figura 2.14 muestreadores de tubo de pared delgada, a)

T

tipo Shelby, b) De Piston, c) Disposistivo de hincado por
presion de un diferencial.
(Fuente: Das, 2001)

2.2.8Dilatometro

El Dilatometro plano (Fig. 2.8) fue desarrollado por

Marchetti a fines de los anos setenta en ltalia. Consiste en
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und pala de acero inoxidable de 15mm de espesor, 96mm de
ancho y 150mm de largo. Su lado inferior posee un filo
cortante agudo en V (angulo aprox. de 10°) lleva una,
membrana flexible de acero inoxidable de 60mm de diametro,
centrada en la pala y a ras con una de sus caras, el
dilatbmetro se conecta a una sarta de barras de perforacion y

se presiona, o se hinca en el terreno por ensayar.

El dilatbmetro es un aparato que se utiliza
fundamentalmente para investigar la relacién que existe entre
la presion vertical y la presion horizontal en un suelo. Este
parametro del suelo puede ser util al momento de evaluar si
un depdsito es normalmente consolidado o no, ademas nos
da guias acerca del proceso de envejecimiento de los suelos

y la relajacion de esfuerzos con el tiempo.

El dilatbmetro es un aparato de aplicacion puntual, se
presiona en el terreno con incrementos de 15 a 30cm la
fuerza o los golpes necesarios para producir la penetracion
suministran informacion similar a la del SPT.

En cada incremento de presiones se miden tres

presiones:
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" Presion A es la necesaria para iniciar el movimiento (es
un tipico movimiento de 0.05mm) de la membrana.

Presion B requerida para producir una deflexion de
1.1mm en el centro de la membrana.

Presion C se obtiene cuando la membrana vuelve
exactamente a su posicion inicial. Al liberar cuidadosamente

la presion del gas.

Las presiones leidas se tienen que corregir por factores
de calibracion tales como la rigidez de la membrana.
Lapresion A corregida se designa como p, Yy la presion B

como p1 Marcheti(1980) propuso los siguientes parametros

indices:
Ip = 2 Indice del material o del depdsito
Py —u
—u
kn = M Indice de esfuerzo lateral
g o
Donde:

Uo = presién de poros in situ.

s = Presion vertical efectiva de sobrecapa in situ.
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A partir de correlaciones empiricas se pueden estimar: el

é UNIVERSIDAD DE CUENCA

coeficiente de presion lateral en reposo de tierras, ko. La
relacion de sobreconsolidacion, OCR, y el coeficiente de
compresibilidad volumétrica, también es posible apreciar el
tipo de suelo. Schmertmann (1986) ilustro el uso de
resultados del dilatbmetro para el calculo rapido de

asentamientos.

La presiéon efectiva de sobrecapa s S€ puede

determinar a partir de los pesos unitarios de las capas
involucradas. La presion de poros, uo se puede tomar como
la presion de hidrostatica a partir de mediciones de presiones

de agua en el suelo.

Alambre al equipo de toma de datos

J 57 15 mm

" Tuberia fe—3

( j neumatica | |

A A A
-
ik
3
3

Membranaﬁ
flexible

60 mm de
diametro |

Figura. 2.15 Dilatbmetro Plano.

(Fuente: Manuel Delgado Vargas, 2002)
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. Mas pruebas por medio del dilatbmetro, se realizan en
forma opcional, como pruebas de presién o como pruebas de
esfuerzo con carga constante. Utilizando aire comprimido las
pruebas también pueden realizarse en lugares de reservas
protegidas de aguas potables minerales o aguas termales. A
través de éste método no es posible la obtencion de

muestras.

A continuacion se presenta un resumen para la eleccion vy

utilizacion de los penetrometros en obra (Tabla 2.3):
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‘B TIPO VENTAIJAS INCONWVENIENTES
ESTATICOS ngistrag con gran precision la | Manejo laborioso
) resistencia del suelo.
El mas wtilizado v por tanto el de |Realizacion v limpieza
SPT mayor fiabilidad, ademds de |del sondeo previo
permutir la recogida de muestras.
R . El cono puede perderse
PESADOS Hasta 20 m Detegrn};ygind si 0o queremns
f:f;if;:ciz recuperar la punta e
DINAMICOS SIN de estratos imposibilidad de llevar
) MEDIOS menosde 15m |y m’mlero- de mstrumental en la
ENTUBAMIENTO golpes da | PUnaZA par ser
idea de 12 golpeada
.. resistencia Selo v:tl_e para
LIGEROS | 10 m como maximo del suelo reconociientos
superficiales

DINAMICOS CON

Son muy fiables sobre todo en
suelos con resistencia al vanllaje v

La entubacion v con
ella el aumento en la

ENTUBAMIENTO aquellos con  posibilidad de |cantidad de tiempo del
hundimiento ensayo
TIPO DE SUELO TIPO DE PENETROMETRO UTILIZACION
ESTATICOS Consrmc_n-_:rn robusta v
contrapesos
GRAVAS . Na suedl: iser ua?!:};:i por
DINAMICOS causa de los posibles
rebotes en el caso de
bolos grandes
ESTATICOS Igual que gravas
Es mejor usar
ARENAS DINAMICOS enmb_ado; s1 sobrepasa
el nivel piezométrico v
usar el SPT
Pueden emplearse todos, pudiendo elimnar la resistencia del
LIMOS i - .
varillaje con un con de mavor diametro que éste.
Pueden emplearse el estitico, el SPT y el dmdmico entubado.
ARCILLAS No emplear los dindmicos sin entubacion por adherencia de

la arcilla al varillaje entre otras cosas.

Tabla 2.3 Eleccion y utilizacion de los penetrometros en obra

ventajas e inconvenientes de su uso

(Fuente: http://www.geocisa.com)

2.3 Métodos de Exploracion Indirecta (Geofisicos)

Los métodos de exploracion indirecta utilizan principios
fisicos para medir ciertas caracteristicas de los suelos que
pueden ser correlacionadas con caracteristicas mecanicas de
los mismos o para definir la estratigrafia de una zona sin
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neédesidad de realizar una perforacion. Los métodos mas
difundidos y usados son los métodos sismicos y eléctricos
aunque no son los unicos pero son los que mas aplicaciones

tienen.

040 I

2.3.1Método Sismico

El método sismico utiliza como principio basico la
medicion de la velocidad de transmision de las ondas
sismicas a través de los distintos estratos de suelo. Para esto
siempre se cuenta con una fuente de excitacion que puede
ser un explosivo de pequena potencia o un método de
excitacion mecanica como un martillo golpeando una placa o
una viga asentada sobre el suelo. Y por otro lado contamos
con los receptores que son por lo comun gedéfonos que
registran la llegada de las distintas ondas producidas por la

fuente de excitacion.

2.3.1.1 Sismica de Reflexion, es mas util en exploraciones
de gran escala y/o estratigrafia muy profunda. Es muy
raramente usado para delinear la configuracion de estratos
superficiales. La prueba y su interpretacion son
conceptualmente muy simples. Correlacionan la velocidad de
transmision de onda con la rigidez del suelo.

Como se puede ver a continuacion (Fig. 2.16) se tiene una

fuente de excitacion y un receptor, el receptor registrara
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priféramente la llegada de la onda que sigue el camino
directo a nivel superficial. Si se conoce la distancia entre la
fuente y el receptor y el tiempo de llegada de esta primera
onda podemos determinar la velocidad de transmisiéon de las

ondas a través de esta capa de suelo.
x

Donde:

ty= tiempo de llegada de la primera onda.

x= distancia entre la fuente y el receptor.

Vp1= velocidad de transmisién de las ondas a través de
la capa de suelo.

<o .~ A “e;_[,';;gge-ﬁi .

\ N~
Wavefront § 5. A H e

I - Direct wave

y ¥l =

(a) (b)

Figura. 2.16 Esquema Sismica de Reflexion en estratos
horizontales.

(Fuente: Kramer, 1996)
Una vez obtenida la velocidad de la onda podemos

calcular la profundidad del estrato con las siguientes

expresiones:
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vl

En el caso de tener estratos inclinados se utiliza la

siguiente expresion:

szl (tra + trs)(trs — tra) — x5
2tp, X V,y X x5

Sena =

X

Figura. 2.17 Esquema Sismica de Reflexion en estratos
inclinados.

(Fuente: Kramer, 1996)

2.3.1.2 Sismica de Refraccion, esta prueba elimina la mas

importante limitacibn de la prueba sismica de reflexion
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i . . .
usdndo los tiempos de llegada de las primeras ondas, sin

importar el camino utilizado, que llegan al receptor.

El siguiente grafico muestra un arreglo tipico y un grafico
de los datos obtenidos en los distintos receptores. Si todos
los receptores hubieran captado el paso de una onda
propagada a través de la superficie a una velocidad constante
la grafica mostraria una linea recta, como se ve ese no es el
caso un proceso diferente con un mecanismo mas

complicado se encuentra trabajando (Fig. 2.18).

Travel time of
first arrivals

Arrival time (m

0

0 100 200 300 400 500

Recording | ! ' Distance (ft)
equipment ; 1 i

! 7 Geophones

Explosive charge
In shallow hole

Figura. 2.18 Esquema Sismica de Refraccion en estratos
horizontales.

(Fuente: kramer, 1996)
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“#E| método de refraccion sismica supone que los estratos
mas profundos son mas competentes que los superficiales y
por ende la velocidad de propagacion de las ondas p son mas

rapidas

Mientras mas lejanos se encuentran los gedfonos de la
fuente, la onda no sigue el camino geométricamente mas
corto sino que sigue la ruta donde el tiempo se minimiza lo
que puede suponer que baja hacia un estrato inferior; con
velocidad de transmisidon de onda superior se refracta en este
estrato para luego refractarse nuevamente en las
inmediaciones del receptor y volver a emerger llegando antes
que la onda superficial. Para el caso de mas de un estrato el
grafico de tiempos de llegada presentara mas que un solo
quiebre. Los siguientes graficos ilustran el proceso (Fig.
2.19):

i = Direct " Haad
Shot ¥ waves C waves
. # Y 2
i b ¥ A
i e - ¥
¥y 1 3
sty & f°
Vs
5 & o Hy hHe by hLs bs he Hr ks
WILSON EDUARDO NUNEZ LOPEZ 76

CARLOS ENRIQUE OCHOA VINTIMILLA /2.007



UNIVERSIDAD DE CUENCA
FACULTAD DE INGENIERIA
ESCUELA DE INGENIERIA CIVIL

it L |

) A
i . I L e 7
H H\ A i H
v CoSis '\ ‘ / oS I ¥i
- 2Htani; »| Yo
Distance
¢
1 H.
£ i va o
g " Hy
z - 2
: | | Yy
1 ; | <<yl
il | L
X X:—-z Xr:l_i
Distance
Figura. 2.19 Esquema Sismica de Refraccion en varios
estratos.
(Fuente: kramer, 1996)
La expresion para determlnar Ia orofundldad del estrato
es la siguiente: B = B Z ot ==
x -1 )
H= 2 \ill-'z+1-1 ¥

Como se puede ver el método lleva implicita la hipotesis
de que los estratos inferiores tienen velocidades de
transmision de onda superiores, esto no siempre es cierto y la

interpretacion de este tipo de datos se vuelve compleja. Es
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por esto que la realizacién de la prueba vy la interpretacion de
los resultados es un area sumamente especializada y de

activa investigacion.

2.3.2 Método de Resistividad Eléctrica Este método se
basa en el hecho de que los suelos, dependiendo de su
naturaleza, presentan una mayor o menor resistividad
eléctrica cuando una corriente es inducida a través de los

mismos.

2.4 Investigacién del sitio de obra
1. Recopilar y ordenar la informacién previa del sitio.
¢ Topografia.
¢ Geologia.
¢ Servicios estructuras previas.

¢ Estructuras sensibles.

2. Exploracién del terreno.

¢ Conocer las caracteristicas, la geologia y distribucién
de los depdsitos (Fig.2.20).
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Figura 2.20 Estratigrafia del suelo

(Fuente: http://www.geocisa.com)

Estudios para construccién.
Densidad de Exploraciones.
Son factores fundamentales en la planificacion de estos
estudios:
- El tipo de construccién.
- La morfologia del terreno y sus caracteristicas.
Para el primer caso se emplea una tabla que es

aproximada para clasificar el tipo de edificio (Tabla 2.4).

CLASIFICACION DE LAS ESTRUCTURAS
TIPO DESCRIPCION

C-1 Edificios de 4 plantas sin muros de carga, con estructura
isostatica o muy flexible v cerramientos independientes de la
deformacién de la estructura.

Cc-2 Edificios de 4 a 10 plantas o teniendo menos no cumplen con las
disposiciones anteriores.

C-3 Edificios de 11 a 20 plantas.

C-4  |Edificios de cardcter monumento o singular, edificios con més de
20 plantas
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" #Tabla 2.4 Clasificacion de las estructuras segun los tipos

En caso de edificios altos que se vayan a construir en

suelo (arcillas, limos...) se recomienda realizar algun sondeo

de edificios

(Fuente: http://www.geocisa.com)

para conocer la profundidad de la roca inalterada ya que

estos suelos pueden dar lugar a importantes asientos que

puedan danar la estructura o los cimientos.

Separaciones en metros segun el terreno y el edificio (Tabla

2.5).

TIPO DE . N TIPO DE EDIFICIO
TERRENO DESCRIPCION DEL TERRENO o ca c3 ca

T-0 Terlreno? de uannl':'ileza desconocida o de los que no 30 30 55 35
se tiene informacién
Terrenos de variabilidad baja
- Sedimentos finos consolidados (margas, arcillas,
limos...) con relieve suave ¥ en grandes potencias. 60 50 45 40
- Vegas y terrazas de grandes rios en su curso medio

T-1 o bajo. 40 2 30 25
- Marismas y albuferas. 40 2 30 25
- Rocas blandas y sedimentarias. 50 45 40 35
-Depdsitos granulares gruesos no fluviales, con
finos. 45 40 35 30
Terrenos de variabilidad media
-Deltas y estuarios de grandes rios. 35 35 30 25
-Depositos costeros edlicos, dunas. 30 30 25 20
-Formaciones encostradas caliches. 25 25 25 20

T2 -Depdsitos de pie de ladera, salida de barrancos. 30 30 25 20
-Suelos residuales sobre granitos o calizas en la
periferia peninsular. 35 35 30 25
-Suelos residuales sobre esquistos y otras rocas. 30 30 25 25
-Coladas basalticas antiguas 30 25 25 20
-Rocas blandas no estratificadas 25 25 20 20
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Terrenos de variabilidad alta o potencialmente

problematicos

-Cauces, terrazas y del tas de rios torrenciales. 20 20 15 15

-Antiguas llanuras de mundacién de rios divagantes

(con meandros). 25 25 20 20

-Morrenas y depdsitos glaciares. 25 25 20 20
T-3 -Alternancias de gravas y suelos finos en laderas

suaves no fluviales. 25 25 20 20

-Terrenos yesiferos 20 20 15 15

-Suelos residuales sobre granitos o calizas en la 15

meseta . 25 20 20

-Calizas con eventuales problemas de disolucion. 30 25 25 15

-Terrenos volcanicos. 25 20 20

Tabla 2.5 Separaciones en metros segun el terreno y el
edificio

(Fuente: http://www.geocisa.com)

Profundidad de cimentacion segun el tipo de edificio (Tabla
2.6)

Profundidades para la planificacion preliminar de reconocimiento (m)
SITUACION Tipo de Edificio | Profundidad
-Laderas de montafias o terrenos de relieve suave sobre C-1 10
formaciones consolidadas o rocosas. C-2 12
-Valles fluviales en zonas altas de rios. C3 14
-Zonas urbanas tradicionalmente con cimentaciones directas. C-4 16
- Llanuras y valles de rios mportantes. C-1 2
- Zonas urbanas de nueva ocupacion. C-2 15
C-3 18
C-4 2
Zonas de deltas, marismas o albuferas antiguas. C-1 15
Tramos finales de rios importantes. C-2 2
Nueva ocupacion de zonas urbanas o industriales antiguas. 3 2
Zonas tradicionalmente, en cimentacion profunda. C-4 30

Tabla 2.6 Profundidad de cimentacion segun el tipo de
edificio

(Fuente: http://www.geocisa.com)
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“ %A continuacion se presentan tablas y graficos en las que

se indican algunas expresiones que involucran la profundidad
y separacion de las excavaciones; de acuerdo a las
necesidades (Fig.2.21), (Tabla2.7).

ESTRUCTURA ESPACIAMIENTO (m)
Edificios industriales de 1 piso 30-90
Edificios de varios pisos 15 - 30
Excavaciones para préstamo 30-120
Presas de tierra y diques 30 - 60
Carreteras 300 — 600

TIPO DE EDIFICIO | PROFUNDIDAD (m)

Estrecho y/o ligero 3p°7

Ancho y/o pesado 6p°7

P = # de pisos del edificio.

Tabla 2.7 Profundidad y separacién de las excavaciones
segun el tipo de edificio.
(Fuente: http://www.geocisa.com)

WILSON EDUARDO NUNEZ LOPEZ ]2
CARLOS ENRIQUE OCHOA VINTIMILLA /2.007



. B UNIVERSIDAD DE CUENCA
45 FACULTAD DE INGENIERIA
— ESCUELA DE INGENIERIA CIVIL

SO € O

ZAPATAS AISLADAS

LOSAS DE CIMENTACION

158

ZAPATAS ADYACENTES

/"J\r/ ..-""J\‘f .-""J\‘K

Figura 2.21 Profundidad de excavacioén para los diferentes
tipos de cimentacion.
(Fuente: Autores)
3. Realizar perforaciones en:
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¢ Zonas muy cargadas.
¢ Zonas de geometria dificil.
¢ Partes opuestas de la estructura.

¢ Zonas con geologia distinta.

2.5 Ensayos de laboratorio
Dentro de lo que se refiere a la investigacion del sitio de

obra, por lo general es necesario realizar los siguientes
ensayos de laboratorio para poder tener un buen grado de
confiabilidad en los calculos que se vayan a realizar para las
cimentaciones, se explicaran brevemente los mas
importantes.

¢ Clasificacion del material (Granulometrias, LL, LP;

IP;etc).

Granulometria: Esta definida como la distribucién de los
tamanos de las particulas que constituyen una masa de
agregados. Se determina mediante el analisis granulométrico
que consiste en dividir una muestra de agregado en
fracciones de igual tamano. La medida de ésta cuantia de
cada una de estas fracciones es lo que se conoce como
granulometria.

Limite Liquido (LL): Es el contenido de agua; en

porcentaje requerido para cerrar una distancia de 12.7mm a
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16 iI},‘E'go de la ranura con un numero de golpes igual a 25; en

el ensayo de la Cuchara de Casa Grande (Fig. 2.22).

Figura 2.22 Limite Plastico (LP): Se define como el
contenido de agua, en porcentaje, con el cual el suelo al ser
enrollado en rollitos de 3.2mm de diametro, se desmorona. El
limite plastico es el limite inferior de la etapa plastica del
suelo.

Indice de Plasticidad (IP):Es la diferencia entre el limite
liquido y el limite plastico.

(Fuente: Autores)

IP=LL-LP
¢ Densidad. - Densidad relativa — Para evitar éste
ensayo es comun utilizar un valor de Ss = 2,65; y para

suelos con un alto contenido organico Ss = 2 4.
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Humedad natural. W=Ww/Ws

Determinacion de la resistencia cortante del suelo

¢ Ensayos de Compresion simple. - ..-==  para
arcillas — preconsolidadas validas para un OCR = 1,5

(ocr=2"L); ademas cabe recalcar que el valor de Su=
O 0

qu/2 (Fig.2.23)

Figura 2.23 Equipo para ensayo de compresion simple

(Fuente: http://www.geocisa.com)

¢ Ensayos de Corte directo.
¢ Triaxial (U.U)
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¢ Consolidacion  (Necesario si se tiene una capa

i

g

compresible o se quiere cambiar el N.F.)

2.5.1 Prueba de Corte Directo

Esta prueba consiste en colocar un espécimen circular o
rectangular dentro de un molde partido que permite la
aplicacion de un desplazamiento relativo dentro de la masa
del suelo y por lo tanto impone una superficie de falla en la
muestra. Adicionalmente permite colocar un esfuerzo normal
a la muestra que no sufrira variaciones por la aplicacion del
esfuerzo de corte (Fig. 2.9).

La prueba de corte directo permite realizar ensayos tanto
consolidados como no consolidados dependiendo si se
permite el cambio de volumen de la muestra luego de
aplicada la carga normal. Para esto se procede con la etapa
de rotura inmediatamente luego de aplicada la carga normal o
luego de que se ha completado la consolidacion primaria de
la muestra. Tomar en cuenta que la consolidacion es
unidimensional y no es posible controlar la presion de
confinamiento de la muestra solamente la presion vertical.

En cuanto a si el ensayo es drenado o0 no drenado
depende de la tasa de deformacion impuesta a la muestra y

de la capacidad de disipacion de presion de agua de poros de
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Iémﬁsma. En general se realiza pruebas drenadas en
materiales granulares y se considera la presion inducida de
poros cero independientemente de la tasa de deformacion
impuesta. En tanto que para arcillas si la prueba es drenada
0 no depende de la tasa de deformacion impuesta, mientras
mas pequefia la tasa de deformaciéon impuesta mayor la

posibilidad de disipar la presion inducida de agua de poros.

Figura 2.24. Equipo de corte directo y consolidacion
(Fuente: http://www.geocisa.com)

2.5.2 Prueba de Compresién Simple

En esta prueba se lleva a la falla a un espécimen
cilindrico de suelo mediante la aplicacion de una tasa de
deformacién constante que puede variar entre 0.5% y 2.0%
por minuto. El espécimen cilindrico debe tener una relacion
altura/diametro entre 2 y 2.5. Por lo comun se utiliza
especimenes con diametros de 3.5 cm. Es una prueba muy

sencilla de realizar, se utiliza para suelos cohesivos o
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dgrahllares con cierta cementacion o contenido de arcillas de

forma tal que permita tallar el espécimen cilindrico. En esta
prueba se puede realizar solo ensayos no consolidados no
drenados ya que la Uunica presion aplicada en todas
direcciones previa a la rotura de la muestra es la presion
atmosférica. La velocidad con la cual se aplica la
deformacién no permite la disipacion de la presién inducida
de agua de poros lo que hace que la prueba sea no drenada
pese a que no se coloca ningun mecanismo para impedir el

flujo de agua fuera de la muestra.

2.5.3 Ensayo Triaxial

Es el ensayo mas sofisticado y que permite controlar de
mejor manera los parametros de la prueba durante las dos
etapas principales de la misma. En este ensayo podemos
someter al espécimen, el mismo que nuevamente es un
cilindro con las mismas caracteristicas del ensayo de
compresion simple, a una presion hidrostatica en todas
direcciones y permitir la consolidacion o no del espécimen.

Luego se aplican los esfuerzos desviadores en el sentido
vertical y se lleva a la muestra a la falla. En esta etapa
también es posible controlar el drenaje o no de la muestra,
asi como se puede medir la presion inducida de agua de
poros con cierta certeza de ser necesario (Fig. 2.11).
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Figura 2.25 Equipo para ensayo Triaxial.
(Fuente: http://www.geocisa.com)

1 presiin de pors

Figura 2.26 Equipo para er;gayo Triaxial.
(Fuente: http://www.geocisa.com)
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CAPITULO 3
CONSOLIDACION

3.1 Consolidacion
3.1.1 Introduccioén:

Dentro de las actividades que desarrollamos con la
construccién de edificios, vias, rellenos, presas, etc.,
cambiamos los esfuerzos que se aplican en la masa del suelo
y por lo tanto inducimos deformaciones en la misma. Estas
deformaciones, por lo comun, se manifiestan en
asentamientos o abultamientos del nivel del terreno. El
problema en suelos es que la relacidon que existe entre el
esfuerzo aplicado y la deformacion no es facil de definir a
diferencia de lo que sucede con materiales como los metales

y el hormigon.

El fendmeno de la consolidacion es un incremento del
esfuerzo provocado por la construccion de cimentaciones u

otras cargas que comprime los estratos del suelo.
La compresion es causada por:

a) Deformacién de las particulas del suelo.
b) Reacomodo de las particulas del suelo.

c) Expulsién de agua o aire de los espacios vacios.
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4 E| asentamiento del suelo puede dividirse por categorias,

en asentamientos elasticos vy los producidos por

consolidacion:
3.1.2 Asentamientos Elasticos:

1. Asentamiento inmediato.- provocado por |la
deformacion elastica del suelo seco y de suelos
himedos y saturados sin ningun cambio en el contenido

de agua.
3.1.3 Asentamientos por Consolidacién:

1. Asentamiento por consolidacion primaria.- es un
cambio de volumen en suelos saturados cohesivos
debido a la expulsion del agua que ocupa los espacios
vacios, existe un cambio en el esfuerzo efectivo.

2. Asentamiento por consolidacidn secundaria.-se
observa en los suelos saturados cohesivos y es

resultado del ajuste plastico de la estructura del suelo.

Si suponemos que el suelo se encuentra completamente
saturado, es decir todos los vacios estan llenos de agua, y
consideramos el rango de presiones con las cuales
trabajamos en ingenieria podemos considerar que la

deformacién de las particulas de sodlidos y la deformacién que
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suften los liquidos es despreciable. Por lo tanto, la

deformacion que sufre toda la masa de suelo depende
unicamente del cambio en el volumen de vacios y por lo tanto
del liquido que sale o entra dentro de la masa de suelo. En
definitiva, la mayor parte de la deformacién que sufren los
suelos se debe al reacomodo de las particulas que los
conforman y en este proceso cambian el volumen de vacios y
por lo tanto la cantidad de agua dentro de la masa.

En realidad siempre existe un componente de Ia
deformacion que se da inmediatamente a la aplicacion de la
carga el cual es causado por deformacion elastica del suelo
seco y en los suelos humedos o saturados sin cambio de
contenido de agua. Generalmente utilizamos la teoria de la
elasticidad para resolver este componente de la deformacidn.

Por otro lado, si la deformacion es dependiente del
tiempo y conlleva un cambio en el contenido de agua dentro
de la masa del suelo entonces estamos hablando de
consolidacién. La consolidacion puede ser dividida en dos
fases.

La primera fase es la consolidacion primaria en donde el
esfuerzo adicional aplicado a la masa del suelo inicialmente
es soportado por una presion de poros adicional y luego se va

lentamente transformando en esfuerzo efectivo segun existe
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u‘h‘ﬂﬁjo de agua fuera de la masa del suelo y por lo tanto se
va disipando la presion de agua de poros.

La segunda fase corresponde a la consolidacion
secundaria en la cual no existe un cambio en el esfuerzo
efectivo de la masa del suelo pero todavia existe un
reacomodo de las particulas de suelo hasta encontrar
nuevamente un equilibrio interno de la estructura del suelo.

Para entender mejor el proceso de consolidaciéon vamos
a analizar el cambio volumétrico y de esfuerzos que se
produce dentro de un elemento de suelo sometido a una
presion hidrostatica (igual en todas direcciones) inicial como
lo muestra a continuacién (Fig.3.1).

|-

Ve

z

ap
Figura 3.1 Presion Hidrostatica
(Fuente: Curso CEE 483 UIUC G. Mesri)
Bajo las condiciones mostradas el elemento tiene un
volumen inicial (Vp), una presion de agua de poros inicial (up)

y un esfuerzo efectivo inicial (¢’p). De manera instantanea se
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a'pﬂ'cé a este elemento una presion hidrostatica adicional (Ap)
que modifica las condiciones de esfuerzo total. Apenas
hemos realizado el cambio en esfuerzo este se manifiesta en
un incremento de la presion de agua de poros, pues estamos
considerando a la masa del suelo incompresible a menos que
exista una salida de agua. El proceso de cambio de volumen
toma tiempo y por lo tanto la presion de agua de poros
comienza ahora a disminuir y disipar la presion adicional
generada de agua de poros, a la cual llamaremos u’, lo que
provoca que la presion efectiva comience a aumentar. Se
llega a un punto en donde el cambio en esfuerzo efectivo
cesa, esto marca el fin de la consolidacion primaria. Pero
todavia continua la deformacién en la llamada consolidacion
secundaria. Todo esto lo podemos expresar

matematicamente de la siguiente forma:

Ent=0 — aplicacion de la carga
Au _il.u _
Ao Bp
Por lo tanto
Au=Ap vy Au=Aho
y COMo
g = Ag — Au -  Aoc" =10
Durante la consolidacién primaria:
da’

— =10

dt
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t : . . s .
4“burante la consolidacion secundaria:

da”

E =10
El mismo fendmeno se explica de una manera grafica a
continuacion (Fig. 3.2)

AP
o ) SRR}

ap

e

Comsslidahion Stage
dv I ens i 3 ‘.{cr_n--huj

Comsalidtlivn st age

Figura 3.2 Consolidacion Primaria y Secundaria
(Fuente: Earth Manual, 2001)
Durante cualquier etapa de la consolidacion el cambio en

volumen se debe principalmente al reacomodo de las

particulas, durante la consolidacion primaria para resistir el
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nudvo esfuerzo efectivo aplicado y durante la consolidacion

secundaria para encontrar nuevamente el equilibrio interno
que perdio al comenzar a deformarse. Es decir, el cambio en
volumen durante la consolidacion secundaria es debido a una

redistribucion de fuerzas internas de la estructura del suelo.
3.2 Consideraciones fundamentales sobre consolidacion.

Cuando un estrato de suelo saturado esta sometido a un
incremento de esfuerzos, la presion de poro del agua

aumenta repentinamente.

En suelos arenosos que son altamente permeables, la

disipacion del incremento en la presion de poro del agua se
lleva a cabo inmediatamente. El drenaje del agua de los
poros va acompanado por una reduccion en el volumen de la
masa del suelo, generandose un asentamiento. Debido al
rapido drenaje del agua de los poros en los suelos arenosos,
el asentamiento inmediato y la consolidacion se efectuan

simultaneamente.

Para _suelos arcillosos no ocurre lo mismo ya que

tienen baja permeabilidad. El asentamiento por consolidacion

depende del tiempo.
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"#78e analizara la deformacién de un estrato de arcilla

saturada sometida a un incremento instantaneo, es decir la
aplicacion de la carga no depende del tiempo en el esfuerzo

total de as de espesor H confinado entre dos estratos de

arena (Fig. 3.3)

Como se sabe:

Ao =Ac” + Ap

Donde: Ag” — incremento en el esfuerzo efectiva.

Au — incremento en la presion de poro del agua.

Como la arcilla tiene muy baja permeabilidad y el agua
es incompresible comparada con el esqueleto del suelo, en el

tiempo t=0, el esfuerzo incrementado total, ac sera tomado por
el agua (as =au) en toda la profundidad del estrato (Fig. 3.4).

Ningun esfuerzo sera tomado por el esqueleto del suelo (es

decir, el esfuerzo efectivo incrementado a¢” = 0).

Después de la aplicacion del esfuerzo al estrato de
arcilla, el agua en los espacios vacios empezara a ser
expulsada y se drenara en ambas direcciones hacia los
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estfgfos de arena, el exceso de presion de poro del agua en

cualquier profundidad sobre el estrato de arcilla decrecera
gradualmente y el esfuerzo tomado por los solidos del suelo

(esfuerzo efectivo) se incrementara.

Asi en el tiempo o<t <,

Ac=Acd"+Ap (A" =0y Ap =< Ag)

. L& R
Feena

. Protindidad .

Figura 3.3 Consolidacién en suelos arcillosos.
(Fuente: Das, 2001)

Sin embargo las magnitudes de asyapa diversas

profundidades cambiaran (Fig. 3.4), dependiendo de Ia
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distancia minima de la trayectoria de drenaje a cualquiera de

.mrmmu:u

los estratos de arena, superior e inferior.

En el tiempo t=tp, la presion de poro completa se
disipara por drenaje desde todos los puntos del estrato de

arcilla, dando ax=0. El incremento de esfuerzo total as se

tomara entonces por la estructura del suelo (Fig. 3.4) por lo

que: Ac’ = Au
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Figura 3.4 Incremento de esfuerzos totales b) Para t<0, c)
Para O<t<t, d) Para t<t,
(Fuente: Das, 2001)
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3.3 Prueba de consolidacién unidimensional en el

.mrmmu:u

laboratorio.

Esta prueba es una de las primeras que se postuld en
mecanica de suelos y de hecho su interpretaciéon ayudo a
Terzaghi a entender el principio de esfuerzos efectivos. Para
que la consolidacion sea unidimensional se restringe la
deformacion de la muestra en sentido horizontal mediante el
uso de un anillo indeformable, fabricado comunmente de
acero inoxidable, y se aplican cargas verticales. Se colocan
dos piedras porosas en la parte superior e inferior de la
muestra con el fin de permitir el libre flujo de agua en el
contacto entre la muestra y las superficies inferior y superior

(Fig. 3.5).

Dial gauge ./~

Figura 3.5 Esquema del aparato de laboratorio para prueba
de Consolidacion.
(Fuente: Das, 2001)
Como se observa se miden los asentamientos que se

producen en funcién del tiempo los cuales pueden ser
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reptesentados graficamente para definir el final de la

consolidacion primaria para cada estado de carga de la
muestra (Fig. 3.6).

SETTCE mEWT

Figura 3.6 Asentamientos en funcién del tiempo.
(Fuente: Earth Manual, 2001)
En las graficas se observa primeramente que el

asentamiento va disminuyendo en su tasa de cambio segun
avanza el tiempo y por lo tanto resulta mas conveniente
representar la deformacion utilizando una escala logaritmica

de tiempo o en su defecto la raiz cuadrada del tiempo.

El primer método, utilizando la escala logaritmica de
tiempo, se llama el método de Casagrande y define el final de
la consolidacion primaria como el punto en donde se

interceptan los dos tramos rectos de la grafica (Fig.3.7):
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Figura 3.7 Obtencion de la curva EOP a partir de la
prueba de laboratorio definido por Casagrande

(Fuente: Curso CEE 483 UIUC G. Mesri)
El segundo método fue definido por Taylor y encuentra el

final de la consolidacién primaria (Fig.3.8):

\\\\

b,

T
' ol

d N & \?‘

X

Figura 3.8 Obtencion de la curva EOP a partir de la
prueba de laboratorio definido por Taylor

(Fuente: Curso CEE 483 UIUC G. Mesri)
Mediante cualquiera de estos métodos se encuentra la

deformacion y el tiempo que corresponden a la consolidacion
primaria de la muestra de suelo bajo la carga aplicada, luego
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se*pluede proceder a incrementar la carga y se repite el

procedimiento.

Es recomendable duplicar cada vez las cargas con el fin
de que las deformaciones producidas por la carga anterior no
influyan en las lecturas de la nueva carga. Ademas se toman
medidas de deformacion con respecto al tiempo cada vez
mas espaciadas entre si pues como se nota la tasa de
deformacién va disminuyendo. Los tiempos recomendables
para la toma de lecturas son: 6 s, 15 s, 30s, 1 min, 2 min, 4
min, 8 min, 15 min, 30 min, 1 hora, 2 horas, 4 horas, 8 horas,
16 horas, 24 horas. Si se usa el método de Taylor se puede
acelerar el proceso de pasar a la siguiente carga pues se
puede determinar mucho mas rapido cuando la muestra ha
llegado al final de la consolidacion primaria.

Con estos datos se puede construir la curva de relacion

de vacios vs. el esfuerzo efectivo en escala logaritmica.

3.4 Curva relacidon de vacios vs. esfuerzo efectivo (EOP)
La curva de relacion de vacios vs. el esfuerzo efectivo es

una propiedad intrinseca de cada material y demuestra en si

la historia geologica que ha tenido dicho material. En esta

curva se grafica la relacion de vacios que presenta el material
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jlsto"cuando ha concluido la consolidacién primaria, es decir

cuando el esfuerzo efectivo ha dejado de variar.

Asi la curva puede presentar una zona de recompresion
si existe un esfuerzo de preconsolidacion (c’p) en el suelo. El
esfuerzo de preconsolidacion se puede presentar debido a
distintos eventos geologicos previos a los que haya sido
sometido el material, como los siguientes:

e Sepultamiento del material por otros estratos y posterior
erosion de estos estratos suprayacentes.

e Formacion y deshielo de capas de hielo durante las eras
geoldgicas de glaciacion.

e Desecacion del suelo o descenso del nivel freatico lo
que produce una reduccion en presiones de agua de
poros y aumento de los esfuerzos efectivos.

e Envejecimiento de los suelos, el paso del tiempo crea
cementantes o reacomoda (densifica) las particulas que
conforman el suelo.

Por lo tanto se pueden definir tres pendientes en una
curva EOP. La primera corresponde a C; (recompresion) que
es la pendiente de la recta que une el punto de esfuerzo
actual (c’g) con el punto de esfuerzo de preconsolidacion (c’p).
La segunda es la pendiente C. (compresion) que es la

pendiente que se da en el tramo virgen de la curva, es decir
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cudndo el material es sometido a esfuerzos a los cuales no

ha sido sometido con anterioridad en su historia geologica.

La tercera es la pendiente Cs (hinchamiento) que es aquella

que se da cuando se retira las cargas de la muestra y la

muestra presenta cierto rebote pero nunca vuelve a su estado

original. Las expresiones matematicas para estas pendientes
son:
Ae Ae Ae
Cr = p Ce= s Cz= e
log — Eugﬁ '[E'Hg_"r_
Graficamente (Fig. 3.9)
1
f 2.0 ~Covapressien

Lo

03

‘.\{ curve gtur." = Cc ST

Reoompressm
curve, s’lop C;
¢ o—-c—;:—'(‘,%_
~Rebound (swelling)

curve, sleps = € T,

\n Locatien 1

100 1000 10,000
Effecttive Verticol Stress, psf

Figura 3.9 Pendientes de Recompresién, Compresion,
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%% (Fuente: Curso CEE 483 UIUC G. Mesri)
Este grafico muestra una prueba de consolidacion de

una arcilla normalmente consolidada o remoldeada.
Mediante varios ciclos de carga se llega de punto “a” al punto
“b”, en este punto se descarga hasta llegar al punto “c”. En el
tramo “a” — “b” se puede definir la pendiente C., en tanto que
en tramo “b” — “C¢” se puede definir la pendiente C..
Finalmente se vuelve a cargar la muestra y esta regresa
hasta una relacion de vacios un poco menor a la existente en
“b” y nuevamente sigue la curva virgen. En el tramo “c” — “b”
se puede definir la pendiente C,. En este ejemplo la
diferencia entre C; y Cs no es muy clara debido a que no se
permitid un envejecimiento de la muestra. Caso contrario se
puede observar que en depositos mas antiguos o con una
historia geolégica mas larga C, es menor que Cs.

En definitiva toda la consolidacion primaria puede quedar
definida por una curva EOP, para la consolidaciéon secundaria
requerimos otro tipo de grafico.

3.5 Consolidacién secundaria

La consolidacion secundaria ya habiamos indicado es
aquella que se produce no debido a un cambio de esfuerzo
efectivo sino solamente debido al paso del tiempo. Esto es,
se produce un reacomodo interno de la estructura del suelo

que propicia que aun se produzcan asentamientos una vez
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qué el esfuerzo efectivo ha terminado de variar. Por lo tanto,
para definir la pendiente C, que define el asentamiento
secundario es necesario hacer una grafica del cambio en la
relaciéon de vacios con respecto al logaritmo del tiempo. La
pendiente C, se define matematica y graficamente de la

siguiente forma (Fig. 3.10):

Ae

t
{ugt—n

Ce=

Time, 1 (log scale)

Figura 3.10 Pendiente C, del asentamiento
Secundario.
(Fuente: Coduto, 1994)
En la practica es necesario unicamente definir con cierto

grado de confiabilidad el parametro C. pues existen
relaciones constantes entre este parametro y los parametros
C:ryC,.

As=C,/C. varian dentro 0.002 y 0.2 para cualquier tipo de
suelo en tanto que

C./C; varia entre 0.01 y 0.07.
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3.6' Calculo del Asentamiento total.

Una vez que hemos definido todos los parametros que
intervienen en el asentamiento por consolidacion podemos
escribir la férmula que sirve para el calculo del asentamiento

total producido por consolidacion, la expresion matematica es

la siguiente:
_ Le Cr oy oy Oy t
5_1+FDILI(EEEHE+{EHE+EEEEE)
Donde

S: asentamiento total

C.: coeficiente de compresion del suelo

€o: relacion de vacios inicial del suelo

L: espesor de la capa que se va a consolidar

C:: coeficiente de recompresion del suelo

c’o: esfuerzo efectivo inicial en la mitad de la capa a

consolidar

o'p: esfuerzo efectivo de preconsolidacion del suelo

o’s. esfuerzo efectivo final en la mitad de la capa a
consolidar

C,. coeficiente de consolidacion secundaria del
suelo

t. tiempo en el cual se quiere calcular Ia

consolidacion total
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]

i t,: tiempo de consolidacion primaria de la capa a
consolidar

En esta formula estan implicitos varios factores del suelo
que inciden en su compresibilidad como son la relacion de
vacios inicial, el espesor de la capa a consolidar, el esfuerzo
de preconsolidacion del suelo, los esfuerzos iniciales y finales
a los cuales esta sometido el suelo y el tiempo de la
consolidaciéon primaria del suelo.

La velocidad de consolidacion del suelo se calcula con la
teoria de consolidacion de Terzaghi la cual considera las
condiciones de frontera en cuento a drenaje y cambio de

esfuerzos efectivos.

3.7 Esfuerzo de preconsolidacion.

Como ya vimos el esfuerzo de preconsolidacion es el
esfuerzo maximo al cual el material ha sido sometido en su
historia geolégica. Podemos por lo tanto definir un el
coeficiente de preconsolidacion (OCR) de la siguiente forma:
Oy

ocR =

o

=]

El esfuerzo de preconsolidacion gobierna el
comportamiento de los suelos en condiciones no drenadas.
En general, se puede determinar el esfuerzo de

preconsolidacion con los datos obtenidos de una prueba de
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corsolidacion unidireccional, sin embargo la alteracion

producida a la muestra durante su extraccion modifica en algo
la estructura del suelo y por lo tanto induce errores en la
determinacion del esfuerzo de preconsolidacion. Casagrande
propone el siguiente método grafico para obtener el esfuerzo
de preconsolidacion de la curva EOP obtenida en laboratorio

(Fig. 3.11):

Void ratio, e

Effective pressure, o’ (log scale)

Figura 3.11 Curva de esfuerzo de preconsolidaciéon definido
por Casagrande.
(Fuente: Das, 2001)
1) Se localiza el punto de mayor curvatura en la curva de

compresion, punto “a”
2) Se traza un recta horizontal que pase por “a”, recta “a-b”
3) Se traza una recta tangente a la curva de compresién en
el punto “a”, recta “a-c”
4) Se traza la bisectriz al angulo formado por las rectas “a-b”

y “a-c”, recta “a-d”
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5% Se prolonga la parte recta de la curva de compresion,
recta “h-g”

6) Se localiza el punto “f" y la abscisa que corresponde a
este punto es la presion de preconsolidacion de la

muestra.
3.8 Teoria de consolidacién de Terzaghi.

Hasta el momento hemos definido la magnitud del
asentamiento pero también es importante definir la velocidad
del mismo pues si el asentamiento va a concluir antes de que
culminen las actividades de construccion de una obra se
pueden realizar las reparaciones necesarias para acomodar
el asentamiento sin ningun problema. Por el contrario si este
va a tomar un tiempo excesivamente largo se deben pensar
en estructuras que impidan por un lado el asentamiento
diferencial y adicionalmente colocar uniones flexibles entre la
estructura y los ductos o estructuras exteriores.

Terzaghi formulé esta teoria en 1923 y la concibié con las
siguientes hipotesis:

e Elflujo se da solamente en sentido vertical
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; ¢ ki coeficiente de permeabilidad k es constante a través
de la masa del suelo y no cambia con el tiempo durante
el incremento de cargas

e |Las deformaciones son pequefias

e No existe consolidacion secundaria

e Existe una relacion constante en cualquier incremento
de carga entre el cambio en volumen por unidad de

volumen y el cambio en esfuerzo efectivo. Esto es:

El valor m, es conocido como el coeficiente volumétrico
de compresibilidad. Luego de planteadas y resueltas las
ecuaciones de flujo y relacionadas estas con el cambio

volumétrico se llega a la siguiente expresion:

ﬂ“ﬁ'_ k ﬂ:u'_ atau
3t  myy, 9z 3z
Donde:

u’: presion de agua de poros en exceso creada por
la consolidacion

k: permeabilidad del suelo

z. profundidad del suelo o muestra sometida a

consolidacion
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El coeficiente de consolidacion c, tiene la siguiente

expresion matematica:
k

My Fig

Cr =

En este punto es necesario aplicar las condiciones de
frontera segun las condiciones de drenaje y compresibilidad
que tengan las capas adyacentes a la capa estudiada. Para
el caso mas simple que consiste en una capa de arcilla
limitada por dos <capas de arena practicamente
incompresibles, que por otro lado modela bien el fenbmeno
que ocurre en la prueba de laboratorio, se pueden citar las

siguientes condiciones de frontera:

1) La presion en exceso de agua de poros u’ es igual al
cambio en esfuerzo total Ac en cualquier profundidad

z para el tiempo t = 0.

2) La presion de agua de poros en exceso U’ es cero en
cualquier tiempo mayor que 0 en las superficies de

drenajez=0y z = 2H.

3) Luego de un tiempo bastante largo, u’ = 0 en cualquier

punto de la muestra.
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£
g mf_as condiciones de frontera precedentes y la ecuacién

de consolidacion resultan en la siguiente solucion:

Cy
_Hzt

U) =f(T.) donde T

En esta expresion, T es un numero adimensional
llamado el factor de tiempo, H es la longitud mayor de drenaje
en la muestra o0 en la capa de suelo, y t es el tiempo que
corresponde al grado de consolidacion U,. Las soluciones

para esta expresion se presentan en la siguiente tabla (Tabla
3.1):

U (%) T, U (%) T, U (%) T,

0 0 34 0.0907 68 0.377
1 0.00008 35 0.0962 69 0.390
2 0.0003 36 0.102 70 (0.403
3 0.00071 37 0.107 71 0.417
4 0.00126 38 0.113 72 0.431
3 0.00196 39 0.119 73 0.446
6 0.00283 40 0.126 74 0.461
7 0.00385 41 0.132 75 0.477
8 0.00502 42 0.138 76 0.493
9 0.00636 43 0.145 77 0.511
10 0.00785 44 0.152 78 0.529
11 0.0095 45 0.159 79 0.547
12 0.0113 46 0.166 80 0.567
13 0.0133 47 0.173 81 0.588
14 0.0154 48 0.181 82 0.610
15 0.0177 49 0.188 83 0.633
16 0.0201 50 0.197 84 0,658
17 0.0227 51 0.204 85 0.684
18 0.0254 52 0.212 86 0.712
19 0.0283 53 0.221 87 0.742
20 0.0314 54 0.230 88 0.774
21 0.0346 55 0.239 89 0.809
22 0.0380 56 0.248 90 0.848
23 0.0415 57 0.257 91 0.891
24 0.0452 58 0.267 92 0.938
25 0.0491 39 0.276 93 0.993
26 0.0531 60 0.286 94 1.055
27 0.0572 61 0.297 95 1.129
28 0.0615 62 0.307 96 1.219
29 0.0660 63 0.318 97 1.336
30 0.0707 64 0.329 98 1.500
31 0.0754 65 0.340 99 1.781
32 0.0803 66 0.352 100 w0
33 0.0855 67 0.364

Tabla 3.1 soluciones para esta expresion v,@) =£(r.%)

'm
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& o (Fuente: Das, 2001)
Como se observa de los resultados de la ecuacion el

factor de tiempo correpondiente al 100% de la consolidacion
es infinito. Por lo tanto, para resolver el tiempo necesario
para completar la consolidacién primaria se utiliza por lo
comun Togs.

El coeficiente de consolidacion ¢, puede ser obtenido de
una prueba de consolidacién en laboratorio tomando los
valores correspondientes al 50% de la consolidacion primaria
pues en esta zona la compresion es estable o lineal en los
graficos deformacion vs. Logaritmo del tiempo o deformacion

vs. Raiz cuadrada del tiempo.
3.9 Soluciones en el caso de suelos muy compresibles.

No es deseable construir una estructura sobre suelos
excesivamente compresibles pero en el caso de que otros
factores de los proyectos hagan obligatorio la construccion
sobre este tipo de suelos se puede pensar en las siguientes
soluciones:

e Utilizar un cimentacién compensada para no cambiar el
estado de esfuerzos del terreno.

e No permitir la variacion del nivel freatico con actividades
de drenaje o desecacion.
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e
‘.Je-r__‘ . .
¢ Aplicar una sobrecarga al terreno previo a la

i

construccion de la estructura definitiva y permitir la
consolidacion del mismo, creando un esfuerzo de
preconsolidacion mayor que el esfuerzo maximo a ser
aplicado por la estructura.

e Utilizar drenes verticales con el fin de acelerar el proceso

de consolidacién cuando se precarga el terreno.
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& CAPITULO 4

CAPACIDAD PORTANTE ULTIMA Y FACTOR DE

SEGURIDAD
4. Capacidad de carga ultima

4.1 Capacidad de Carga.

Es la presion para la cual los asentamientos comienzan
a ser muy grandes e imprevisibles debido a la falla por corte.

La solucidon tradicional al problema de capacidad de
carga se plantea en los Cdbdigos de Construccion.
Practicamente todos los reglamentos incluyen una tabla con
los diferentes tipos de suelos, y para cada uno se especifica
la presidn admisible. La mayoria de estas tablas se basan en
la experiencia general de los suelos de una zona, region o
pais en que se aplica el codigo.

Esta es una de las razones, y a nuestro juicio la principal
razén, en que se basa la idea ampliamente conocida pero
totalmente erronea, de que la presion admisible depende sélo
de las caracteristicas del suelo en que se apoye la
cimentaciéon y por tanto, la principal dificultad a que se
enfrenta el ingeniero es la de identificar el tipo de suelo que

servira de base.
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B presion admisible dada por estas normativas en

algunos casos suele dar lugar a dimensionamientos
conservadores para edificios de escasa altura sobre
cimentaciones aisladas y, mas peligrosas aun, en estructuras
grandes o especiales pueden ir contra la seguridad de la
edificacion.

En realidad, este valor depende de numerosos factores,
los cuales pueden ser explicados sin dificultad por medio de
ciertas condiciones tedricas ideales, siendo las dimensiones y
la forma de la cimentacién, las variables mas importantes de
las cuales depende la capacidad de carga ultima en cualquier
tipo de suelo, desde los altamente cohesivos hasta los

granulares.
4.2 Teorias de capacidad portante ultima

4.2.1 Solucién de Prandtl
Puede decirse que todas las teorias matematicas de
capacidad de carga ultima, tienen como punto de partida la

solucion de Prandtl.

Prandtl propuso al problema de capacidad de carga, de
un sélido rigido en un medio continuo, semi-infinito,
homogéneo e isétropo, bajo condiciones de deformacion

plana y considerando que el contacto entre el elemento y el

WILSON EDUARDO NUNEZ LOPEZ 120
CARLOS ENRIQUE OCHOA VINTIMILLA /2.007



e UNIVERSIDAD DE CUENCA
AE!! EMIEMDDEM@@WBE4
£ ] ESCUELA DE INGENIERIA CIVIL

metlio era perfectamente liso, con el siguiente esquema de

falla (Fig 4.1):

( S A T j\< ) D
O /\5//\ 4
S Sl

Figura 4.1 Solucion de Prandtl.
(Fuente: Autores)
Bajo estas consideraciones, Prandtl calculo la presion

limite a que puede estar sometida la superficie AB, quedando

resuelto segun la ecuacion
gy = Ne.c

Donde:
N; es un valor numérico adimensional y se conoce como
factor de capacidad de carga debida a la cohesidn, siendo
para este caso:
Ne=24m

Esta ecuacion indica que, en el momento del flujo
plastico incipiente, el elemento rigido ejerce una presion
uniforme igual a 5,14 veces la cohesion del suelo, sobre el

soélido plastico semi-infinito.
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“#La Teoria de Prandtl permite con otro mecanismo de
falla, obtener una cota superior menor que la obtenida por
Fellenius, reduciendo asi aun mas el intervalo tedrico de la

solucion.

Para el caso de un suelo cohesivo con sobrecarga (q)
sobre el terreno, Prandtl expreso la capacidad de carga

como:
gu = Nyc. +Ng.q

Determinando numéricamente la formulacion de los
factores adimensionales de capacidad de carga N; y Ng, con
los cuales parece haber gran conformidad:

N, =tan? (g + g) exp™t

Siendo ¢ el angulo de friccion maximo del material.

4.2.2 Teoria de Karl Terzaghi
Terzaghi supuso que el terreno sobre la base del
cimiento produce un efecto que puede ser representado por
una sobrecarga (q), actuante precisamente en un plano
horizontal que pase por la base de la cimentacion,

proponiendo el mecanismo de falla que se muestra en la
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IFI'-'*‘ig 4.2, para un cimiento poco profundo y de longitud

infinita normal al plano del papel.

G H AN S AN N SN NN NSNS NN A

P . ‘mn_hargr: Pressure =a'p

WL L

i - | o R - H
N B oY p - P Passive Zone

B

Lowest Shear Surface

Radial Shear Zone

Donde: of ~ &

Figura 4.2 Mecanismo de falla propuesto por Terzaghi.
(Fuente: Coduto, 1994)

A: Cufa de suelo que se mueve con la zapata.
B: superficie de falla curvilinea, espiral logaritmica.

C: Cuna en estado pasivo.

Para zapatas continuas el valor de la capacidad portante
ultima neta viene dado por:

gu=cNc + H'D{Nq. -1)+ 0.5yEN, Ec 4.1
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gu — Capacidad portants dltima.

¢ — Cohesion del suelo.

¥ — Peso especifico del suelo.

o' p — Esfuerzo efectivo a la profundidad Dy,
Dy — profundidad de cimentacion.

B - Ancho de la zapata.

Ny N Ny — Factores de carga

En las que:
ﬂ-gz

N=—
q
2eosi{45 + %

' - a 3
_  mlos—gor tang

Qg = &

N.=57 —para@=10
_ Ng—1)
te tand

N tan@ .R:ﬂ:r. . }
N, = JR o — ici £ it i
' 2 cosip k‘.f'.r coeficiente de presion pasiva

= para @ = 0

Cabe indicar que  Terzaghi nunca  definid
matematicamente sino que soélo lo presentd en graficas; por

esta razon se presenta una expresion aproximada para N[J.

(Ng + 1)tang
TP T £ D.dsen (40)

Para zapatas cuadradas el valor de la capacidad portante

ultima neta viene dado por:

gu =1.3¢N, + o5 (N, — 1) + 0.4¥BN,
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Pata'zapatas circulares el valor de la capacidad portante

B [ GO

ultima neta viene dado por:

gu =1.3cNc + o5 (N, — 1) +0.3yBN,
Limitaciones de la Teoria de Terzaghi:
La teoria de capacidad portante ultima neta sugerida por
Karl Terzagui tiene las siguientes limitaciones o es valida para
las siguientes condiciones:
e La relacion entre la profundidad de desplante y el

ancho del cimiento debe ser menor a 1; %f-=_: 1

e No valida para Cimientos rectangulares.

¢ Valida solamente para Cimientos cuadrados,

circulares e infinitos.

4.2.3 Solucion de Brinch Hansen

La expresion para la capacidad de carga ultima
presentada en la Ec. 4.1, es soOlo para una cimentacion
continua y no se aplica en el caso de cimentaciones
rectangulares. Ademas dicha expresion no toma en cuenta la
resistencia cortante a lo largo de la superficie de falla en el

suelo arriba del fondo de la cimentacion, incluso la carga
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R = . .y . .
soBré la cimentacion puede estar inclinada; para tomar en
cuenta todos estos aspectos Brinch Hansen propuso la

siguiente expresion para capacidad de carga (Fig. 4.3)

ot ancl [§ must both be = 0
o + [} must be <90°

Figura 4.3 Solucion de Brinch Hansen.
(Fuente: Coduto, 1994)

4.2.3.1 Zapatas rectangulares:

gu = cN.S.d.ib.g. + 0 p(N Sodgi bog, — 1) + 0.5yBN,S,d,i,b,g,

A et il A

Donde los parametros son debido a correcciones producto
de:

s..5,.5, Forma del cimiento.
i..ipi,: Factores de Inclinacion de la carga actuante.

d.d,q,. Factores de Profundidad.
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mmm\rl‘-' . ..
anob o Factores de Inclinacién del terreno.

» 1.k Factores de inclinacion de la base.

c-ba- by
Como podemos observar las presiones obtenidas con esta
ecuacion son presiones netas y cabe hacer una observacion
importante, la capacidad de carga ultima presentada; viene
dada por tres factores fundamentales como son:

e La cohesion.

e Esfuerzo efectivo al nivel de desplante.

e Las dimensiones (B) de la cimentacion.

Se puede apreciar que cada uno de estos parametros;
influyen de forma directa con el valor que se pueda llegar a
obtener para la capacidad de carga ultima; es decir, que con
la simple variacion del nivel de desplante, por ejemplo al

aumentarlo; se llegan a tener mayores capacidades de carga.

De la misma manera el tamafno de la zapata también
influye en la capacidad de carga ultima, ya que al aumentar
B, también se van a obtener variaciones en el valor final de la

capacidad de carga ultima.

Al realizar estas acotaciones podemos concluir diciendo,
que en el campo son de mucha ayuda estas observaciones

realizadas, ya que con un reconocimiento visual de las
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cordiciones presentes en el sitio de la obra, se pueden tomar

decisiones como las de aumentar la profundidad de desplante

en el caso de tener un relleno mal conformado por ejemplo; o

en su defecto el variar las dimensiones de mi cimiento para

distribuir mejor las cargas.

Diferentes posiciones de la carga (Tabla 4.1):

Zapatas corridas:

PERPENDICULAR
A LA BASE

INCLINACION EN
LA DIRECCION DE
B

INCLINACION EN
LA DIRECCION DE
L

5:5=1+0.2(8/))ics

5.5 =1+0.2(5/, )i

1= .25/

1 — .25/ Y

5p=1+5/, (send)

Sq._1+[ oz /[ )sen@

Sq._1+[ faL, /| )sen@

5, =1-045/,

Bz /

R !
=1- = 0.
.5' =1 D4( -"'LE;B) 0.€

Tabla 4.1 factores de Forma.

(Fuente: Coduto, 1994)
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4.2.3.2 Factores de profundidad:
Calculo de dy, dc, dq

d,=1

d.=1+04Kk

dy=1+2ktan @ .(1-—sen @)

ParaD/B=1 ;
k=D/B
Para D/B =1;
K = tan*(2) - En la relacion D/B se expresa en
radianes.

D = profundidad del cimiento dentro del estrato al que se
le determina la capacidad de carga. Debe garantizarse,
cuando se toma este parametro, que durante el proceso
constructivo se mantenga esta profundidad del estrato natural

por encima del nivel de cimentacion.

B = Lado menor real del cimiento.

4.2.3.3 Factores de inclinacion:

Calculo de i, ic, iq
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£ 'S i ] — v

i":-\lll_ﬂ pmﬂuﬂd:l
, ¥
i,=0 para ac =1
i'=0.5-0.5 1 v i:ﬁl
i.,"=05-0 | _A.S'H pwrudf_
_ 0.5¢ 7
e = .1_P + Ac cot@l =0
=1 __osv ¥ =0
A = +Accotol T
. —[4 _ow P 0
IT_. p L Accotdl
Donde:
A: Area de la Zapata.
c: Cohesion.
Su: Esfuerzo no drenado.
4.2.3.4 Factores de inclinacion de la base:
Calculo de dy, dc, dg
_ i d
be=1-— E
a _ i d
be —m
by = g~ MHIatan _, o op radianes.
by, = g~ MHIatan _, o op radianes.,
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SO GO

4.2'3'5 Factores de inclinacion del terreno:

Calculo de g4..9..9,

g
=1_—

gc 147
.. B

gc = 1a7

92 = Gy [1—0.5tanp]’

4.2.3.6 Factores de carga de Prandt (Tabla 4.2).

Nq -1
Ne= py—— para @ =0
Ne=5.14para@=10
N = Trang 2 45 ?]
Ny=¢e tan + 2
N, =1.5(N, — 1)tanp
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e
O Terzaghi . Brinch Hansen
I'|J.r‘_!-:,' i = : = U
N ‘ N‘J_ N.i. N, i N 1 N y

0 3.7 1.0 0.0 5.1 1.0 0.0

] 6.0 1.1 0.1 5.4 1.1 0.0

2 6.3 1.2 1 5.6 1.2 (.0
3 6.0 1.3 0.2 5.9 1.3 0.0
4 7.0 15 .3 6.2 |k 3.0
5 73 I.6 0.4 6.5 1.6 (3.1
3 7.7 1.8 (.5 6.8 1.7 0.1
7 8.2 2.0 0.6 il Ly 2

8 86 2.2 0.7 1.5 2.l 0.2

9 9.1 2.4 0.9 7.9 23 03
[0 0.6 2.7 1.0 8.3 2.3 0.4
1] 10.2 3.0 1.2 .8 23 0.5
12 10.8 33 1.4 0.3 3.0 (.6
I3 1.4 3.6 1.6 9.3 33 0.8
14 12.1 4.0 1.2 10,4 3.6 1.0
15 129 4.4 22 11.0 39 i
16 137 4.9 25 1.6 4.3 1.4
17 14.6 55 29 123 4.8 17
18 15.5 6.0 3.3 13.1 5.3 2.1
19 16.6 6.7 3.8 13.9 5.8 25
20 501 T4 4.4 i4.8 64 2.9
20 | 189 8.3 5.1 15.8 7.1 35
22 203 9.2 5.9 16,9 7.8 4.1
23 21.7 10.2 6.8 18.0 &7 4.9
24 234 114 79 19.3 4.6 5.7
25 25.1 127 92 20.7 10.7 0.8
26 27.1 14.2 10.7 223 [1.9 79
27 292 (R 12.5 239 132 9.3
28 3l.6 17.8 14.6 25.8 14.7 10.9
29 4 342 200 17.1 279 16.4 128
30 372 . 225 20.1 30.1 18.4 5.1
31 404 253 23.7 327 206 I2.7
32 44,0 28.5 28.0 355 23.2 208
a3 48.1 22 333 3’6 26.1 244
34 52.6 36.5 39.6 42.2 204 28.8
35 57.8 41.4 47.3 46.1 333 33.9
30 6335 472 6.7 506 37.8 411
37 701 3.8 68,1 55.6 42.9 474
38 T1.5 6l.5 823 6l.4 489 56.2
39 86.0 70.6 99 .4 67.9 56.0 60.48
40 95.7 81.3 121.5 753 fid 2 0.5

Tabla 4.2 Coeficientes de Factores de carga.

(Fuente: Coduto, 1994)
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4.3 Modificaciones por nivel freatico.

A continuacion se muestra los casos de modificacion de
peso especifico del agua por el nivel freatico (Fig. 4.4).
*Case |: O, =D

cCase2: D< D, <D+ 8
v Case DB <

Case 2

e e e

Case }

Figura 4.4 Modificaciones por nivel Freatico
(Fuente: Coduto, 1994)
Caso1:
TJ = ¥ — W
Caso 2:
. _ (D, =D
R =

Caso 3:
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4‘.4‘C'apacidad de carga ultima neta

La capacidad de carga ultima se define como la presién
ultima por area unitaria de la cimentacion soportada para el
suelo en exceso de la presion causada por el suelo alrededor
al nivel de la cimentacion. Si la diferencia entre el peso
especifico del concreto usado en la cimentacién y el peso
especifico de suelo que rodea a esta se supone despreciable,
entonces:

Oneta(u) = qu — Q
Donde:
Jneta(u) = Capacidad de carga ultima neta
q=0p =V¥p
Por tanto las ecuaciones presentadas en éste trabajo

dan como resultados capacidades netas.

4.5 Cimentaciones compensadas.

Una vez establecidas las caracteristicas geomecanicas
de un suelo, es posible mediante los métodos analiticos de la
geotecnia, anticipar la estabilidad y los asentamientos bajo
carga de soluciones tentativas de cimentacion, de tal manera
que desde el punto de vista de las cargas sea posible juzgar

opciones como:
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: ”‘iw?Repartir las cargas sobre una mayor area para reducir
las presiones cimiento-suelo.
e Reducir la carga aplicada mediante compensacion.
e Trasladarlas a una mayor profundidad, a través de
mantos deébiles, hasta un estrato de cimentacion mas
resistente, por medio de pilotes u otros elementos

analogos.

La aplicacion del concepto de reparticion de cargas puede
idealmente conducir a una solucién de placa corrida de
fundacion, pero podrian persistir riesgos de falla por corte
del suelo o asentamientos tolerables para la estructura o la
funcion del edificio. Una vez agotadas las posibilidades de
una mayor reparticion de cargas, la siguiente opcion es la
de reducir la carga sobre el suelo mediante compensacion.
Esta consiste en remover permanentemente por
excavacion un peso de suelo equivalente a una fraccién
debidamente estudiada del peso total de la edificacidon y
cimentar a una profundidad conveniente, preferiblemente
por medio de una placa o infraestructura continua de
cimentacion, la que constituye una cimentacion
compensada, tal como se indica en la figura a

continuacion.(Fig. 4.5)
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".5!..*"— d
i

c.g. de cargas y fundacion

lo mas cercanos posible
c.g. de cargas

| Iy

| ‘ Sétano |

I
N S——— e
RRRRRRRIIRRRRRR

c.g. de la fundacion

Figura 4.5 Cimentaciones Compensadas.
(Fuente: Manuel Delgado Vargas, 2002)
Cuando el peso de la estructura es igual al peso del

suelo excavado, no habra cambio en los esfuerzos en el
suelo debajo de la estructura y por consiguiente, existira
poco asentamiento. Esto a veces se le llama flotar el
edificio, pues el peso de éste es igual al peso del suelo

removido.

4.5.1 Tipos de cimentacion compensada.

Las cimentaciones compensadas se clasifican de la
siguiente manera:
TIPO I:

La resistencia del suelo de cimentacion es tal que no
constituye un problema la falla por corte para las cargas
del edificio, pero los asentamientos, en especial los
diferenciales, puedan ser tan grandes que constituyan una

falla de cimentacion. En este tipo, la profundidad de
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" Eimentacion puede ser mayor que la profundidad de

excavacion; esto se presenta cuando existe un estrato
competente de fundacién que se encuentra debajo de los
estratos compresible causantes del asentamiento.

TIPO II:

La resistencia del suelo es tan baja que se presentarian
fallas por cortante del suelo si el edificio se cimentara justo
en la superficie del primer estrato portante. Si no existen
capas con suficiente competencia dentro de
profundidades razonables, el edificio tendra que
cimentarse por medio de una cimentacion compensada,
para reducir los esfuerzos a valores tolerables. La
profundidad de cimentacion debera también ser suficiente
para controlar los asentamientos; es decir, que la
profundidad de desplante seleccionada sera apropiada
tanto para los esfuerzos de corte como para los
asentamientos, de tal manera que ambos factores resulten

tolerables para la estructura y su funcién.

4.6 Capacidad de carga neta admisible.

La capacidad de carga neta admisible se define como la
capacidad de carga ultima neta dividido para un factor de

seguridad cuyo valor oscila entre 2 y 4.
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Onetatadm) = Qneta(u) I FS
Onetatadm) = (Qu — Q) / FS

4.7 Factor de seguridad.

El factor de seguridad hace que el disefio cumpla con la

filosofia elastica de disefio y prevée los siguientes factores:

1. Variaciones naturales en la resistencia al corte y otras

caracteristicas del suelo de soporte.

. Incertidumbres en la precision o confiabilidad de los

meétodos tedricos 0O empiricos para evaluar las
capacidades de carga. Las hipdtesis o suposiciones e
idealizadas de la teoria geotécnica se acomodan

dificilmente a las complejas condiciones reales.

. Deterioros locales menores en la capacidad portante del

suelo de soporte producido por la construccion o por
eventos posteriores. Una alteracidon significativa o dafo
severo en el suelo de soporte constituye una condicién
que puede no resultar cubierta por el factor de
seguridad, en cuyo caso es necesario replantear la

determinacion de la presion portante.
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4. Asentamiento excesivo ocasionado por la fluencia del
suelo cuando la cimentacidon se encuentra proxima a

sufrir una falla de corte.

La variabilidad de las caracteristicas del suelo constituye
la razén principal para adoptar un apropiado factor de
seguridad. Sin embargo en general, la magnitud asignable al
factor de seguridad, en cada caso depende principalmente de
la confiabilidad de la informacion de disefio y de la exactitud
con que puedan determinarse la resistencia de la estructura
y las cargas actuantes. Inciden también al factor de
seguridad, la precision en los analisis, la calidad en la
construccion y la probabilidad y trascendencia de una falla
durante la vida util de la estructura.

El diseio de cimentaciones involucra mas y mayores
incertidumbres, por razéon de la complejidad del
comportamiento del suelo, la interaccion suelo — estructura y
las deficiencias de las condiciones del suelo de soporte, el
factor de seguridad en cada caso particular debe considerar
la evaluacion de las incertidumbres y aproximaciones
mencionadas, para llegar a una magnitud razonable sin

perder de vista algunos de los siguientes aspectos:
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"Magnitud de los posibles dafos, perdidas de vidas y

2. Costos relativos de un incremento, en el factor de

seguridad.

3. Incidencia en el cambio del factor de seguridad en la

variacion de la probabilidad de falla.
4. Confiabilidad de la informacion del suelo.

5. Tolerancias constructivas.

6. Cambios de las propiedades del suelo producidos por

operaciones constructivas.

7. Hipotesis y limitaciones involucradas en el desarrollo de

los métodos de analisis y diseno.

El calculo de la capacidad de carga admisible total en

cimentaciones superficiales requiere la aplicacion de un factor

de seguridad (FS) a la capacidad de carga total ultima, o:

q — qu!r
adm  p. g

Para el asumir el factor de seguridad se debe tener:

¢ Conocimiento de las caracteristicas geologicas.

¢ Conocimiento de las caracteristicas de la estructura.

¢ Tamano.

¢ Importancia.
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" %8¢ puede utilizar un factor de seguridad igual a 2 en el
caso de que se cumpla los 3 parametros enumerados a

continuacion:

1. Geologia homogénea.
2. Importancia baja.
3. Estructura tolerante a asentamientos

diferenciales.

A continuacioén se presenta el valor de Factor de

Seguridad para las diferentes estructuras (Tabla 4.3):
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CATEGORIAS | ESTRUCTURAS | CARACTERISTICAS F.S
TIPICAS
EXPLORACION | EXPLORACION
COMPLETA LIMITADA
A Puentes, Carga de disefo 3.0 4.0
Ferrocarril, maxima es muy
Bodegas, posible,
Hidraulicos, consecuencias de
Muros de falla son
Retencion, desastrosas
Silos.
B Puentes de vias, Carga de disefio 2.5 3.5
edificios maxima ocurrira
industriales y ocasionalmente,
publicos ligeros. | consecuencias de
falla son serias.
C Departamentos Carga maxima de 2.0 3.0

y edificios de

oficina

disefio es muy
improbable que

Oocurra

Tabla 4.3 factor de seguridad para las diferentes estructuras.
(Fuente: Coduto, 1994)

Nota:

F.S.
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' Estructuras muy altas o cuando el fallo

Es progresivo se mayora. 20 —

50% F.S.

Normalmente se acepta un intervalo del factor de
seguridad entre 2 y 3 para determinar la capacidad portante
admisible de las cimentaciones superficiales sin embargo es
posible consultar muchos criterios particulares sobre valores
aconsejables, en funcion de la naturaleza de las cargas, la
variabilidad del suelo y los riesgos involucrados. Se
describiran algunos de los mas simples:

+ Para construcciones temporales en la que la falla
pudiera ser inconveniente pero no desastrosa sera
aceptable un F.S de 1.5.

+ Para la mayoria de Ilos casos de proyectos
estructurales, donde los datos de suelo y de las
cargas son razonables exactos, se puede emplear un
F.S. de 2.5, para la carga permanente y toda la carga
accidental.

+ Si gran parte de la carga accidental no suele
aplicarse, se permite un F.S. de 2.

+ Cuando las condiciones son dudosas un F.S. de 4 es

una garantia.
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4.8" 'Ejemplo de calculo:

A continuacion se presenta un ejemplo de aplicacion en
el cual se obtienen los esfuerzos admisibles; utilizando la
teoria de Karl Terzaghi; y de Brinch Hansen, realizando las
correcciones por nivel freatico y utilizando asentamientos

permisibles; suponiendo:

a) Zapata Cuadrada.
b) Zapata Circular.
c) NF. a 1.5m del suelo.

d) NF. a 3.0m del suelo.

Determinacién de la Capacidad Ultima y Capacidad
Admisible

Mediante el Método de Terzaghi

Caracteristicas del Suelo
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Pedo Especifico Saturado 2050 Kg/m?®
Cohesion 0 Kg/m?
Angulo de Friccion 35 0
Caracteristicas de la Zapata
Tipo Cuadrada
Ancho 2 m
Profundidad de Cimentacion 1.5 m
Excentricidad 0.2 m
Ancho Efectivo 1.6 m
Factor de Seguridad 3
1. Determinacion de la Capacidad Ultima
CASO ||
q'u :1‘3ch+aD'(Nq—l)+0.4yBN7
Ng= 2Cos(4§ 1 4)2)
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a, = e;r(o.75—¢/360)zg¢

Ne = Ng -1
8¢
_ 2(Ng+1)gg
" 1+0.4Sen(49)
all 4.204
Ng 41.440
Nc 57.754
N[ 47.277
Esfuerzo Efectivo| 3075 |Kg/m?

Capacidad Ultima | 186380.2 |Kg/m”
Capacidad

Admisible 62126.7 |Kg/m?
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Fj— b
e=0.20m 2

(1—

|

|

[ ) )

i ‘4 fﬂ e DE CARGA

| | |

} Df= 1.5m B

i

|

= | L
— SECCIONA-A
Nivel Freatico a 1.5m
Modificacién por N.F al Peso
Especifico Saturado
7/’: Vsat —Vw
0’ 1050 |Kg/m®

Capacidad Ultima |156122.6 |Kg/m?

Capacidad Admisible| 52040.9 |Kg/m?
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L
4"
P

e=0.20m
T
| 2

—\l
I
I
|
|
|
|
I o A.C: APLICACION
7 N E = SEee DE CARGA
I Df = 1.5m I |_AC.
| o | -
| Lo
|

AL% }»ﬁ N.F.=3.0m
SECCION A -A
N.F.

Nivel Freatico a 3m

Modificacion por N.F al Peso Especifico Saturado

7'=Voar = 7W{1 —(DWTTD/IH

0’ 1800 |Kg/m®

Capacidad Ultima | 178815.8 |Kg/m?

Capacidad
Admisible 59605.3 |Kg/m?

Determinacién de la Capacidad Ultima y
Capacidad Admisible

Mediante el Método de

Terzagui
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Caracteristicas del Suelo

Peso Especifico Saturado 2050 |Kg/m®
Cohesion 0 |Kg/m®
Angulo de Friccion 35 |°

Caracteristicas de la Zapata

Tipo Circular
Diametro 2 m
Profundidad de Cimentacion 1.5 |m
Excentricidad 0.2 'm
Ancho Efectivo 1.6 |m
Factor de Seguridad 3
1. Determinacion de la Capacidad
Ultima
CASO |
q'u=13cNc + O'D'(Nq - 1)+ 03yBNy
N = 2Cos(4gs+¢/2)
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a, = eﬂ(0.757¢/360)tg¢

Nc = Ng-1
189

_ 2(Ng+1)gs

" 1+0.4Sen(4¢)
all 4.204
NG 41.440
Nc 97.754
N 47.277

Esfuerzo Efectivo 3075 |Kg/m*

Capacidad Ultima 170873.2|Kg/m?
Capacidad Admisible | 56957.7 |Kg/m*
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A.C: APLICACION
DE CARGA

Df = 1.5m

SECCIONA-A

Nivel Freatico a 1.5m

Modificacién por N.F al Peso Especifico

Saturado

V'=Vsat ~Vw

0’ 1050 |Kg/m®

Capacidad Ultima  |148180.0|Kg/m”

Capacidad Admisible | 49393.3 |Kg/m?
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NN\

- =7

A.C: APLICACION

DE CARGA
Df = 1.5m

SECCION A -A

N.F.

Nivel Freatico a 3m

Modificacién por N.F al Peso Especifico

Saturado

V'=Vsar —YW{I_[DW;DJ(H

4

[]

300 |Kg/m®

Capacidad Ultima  [165199.9|Kg/m?

Capacidad Admisible | 55066.6 |Kg/m”
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SO GO

e CAPITULO 5
CAPACIDAD POR ASENTAMIENTOS

5. Capacidad por asentamientos en las cimentaciones
superficiales.
5.1 Tipos de asentamientos de cimentaciones.

El asentamiento de una cimentacion consta de un
asentamiento inmediato (o elastico),s, y una asentamiento por
consolidacién, s..

Es importante sefalar que, por lo menos una
cimentacién se considera completamente flexible o totalmente
rigida, una cimentacion uniformemente cargada,
perfectamente flexible descansando sobre una material
elastico como arcilla saturada, tendra un perfil de distribucion
de esfuerzos (Fig.5.1), debido al asentamiento elastico. Sin
embargo, si la cimentacion es rigida y esta descansando
sobre un material elastico como arcilla, sufrira un
asentamiento uniforme y la presion de contacto se
redistribuira (Fig. 5.2).

5.1.1 Asentamiento inmediato.
En (Fig. 5.3) muestra una cimentaciéon superficial

sometida a una fuerza neta por area unitaria igual a q,, sean
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14 fefacion de Poisson y el modulo de elasticidad del suelo
soportante, u; y Es, respectivamente. Tedricamente, si
D,=0H=0o, Yy la cimentacion es perfectamente flexible el

asentamiento se expresa como:

B
8= ;ﬂ (1— " ]— (esquina de la cimentacion flexible)
§.= = = p)a  (centro de la cimentacion flexible)
=
Donde:
1 Vi+m? +m Vi+m? +m
T Vi+m? —m Vi+m? —m
m= Lfg

B — ancho de la cimentacion.
L = longitud de la cimentacion.
Los valores de « para varias razones longitud a ancho

L/, se muestra en la (Fig. 5.4) El asentamiento inmediato

promedio para una cimentacion flexible también se expresa

como.

b = Nea,, (promedio para una cimentacion flexible)

EE‘
En (Fig. 5.4) se muestra también los valores de a,,,.,

para varias razones /. de la cimentacion.
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48N embargo si la cimentacion mostrada en la Fig. 5.1 es

rigida, el asentamiento inmediato sera diferente y se expresa

como.

EBg,
Es

de=

(1—u;*)ea, (cimentacion rigida)

Distribucion de carga

Perfil del asentamiento

Figura 5.1 Cimentacién Flexible
(Fuente: Autores)
Distribucion de Carga

2 ™~

Perfil del asentarmiento

Figura 5.2 Cimentacion Rigida
(Fuente: Autores)
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Cirmentacion B ¥ L

= I
*, o - ;
Asertarniento de s ———  Asertafrierto de H
cirnentacion rigida & = reloefon de Polssen ©ermertaden

flexible

Ez = rodulo de elasticidad

Figura 5.3 Cimentacion superficial sometida a una fuerza neta
por area unitaria qo
(Fuente: Autores)

Valores de o, aiprom, ar
3.00
2.50 _— —
/ﬁf"’/gr—-‘“"ﬂn
: p i
g / /-‘I'""”F-d
5 1.50 4 e B G=le)
3 / dmentacion
< / drcular
1.00
r ——a
0.50 —& o.prom
1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
I./B —a&— Or

Figura 5.4 los valores de «,,,,, para varias razones %/, de
la cimentacion.

(Fuente: Autores)
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Férmulas y Datos tabulados de [, (I prom, [Ir (Tabla 5.1):
e =0.002 (g]‘ — 0.000 (g]d + 0.534 (g] + 0.65

L+? Ly L
Cprom = 0.001 (E] — 0.040 (E] + 0.419 (E] 4+0.578

uuu1(5]3 uuaﬁ(L]z uaa?(L] 0.515
“r =5 g/ ~ Uity U g/ tY

[ prom Ly
1.10 ] 0.95 | 0.85
1.54 | 1.28 | 1.18
1.79 ] 1.52 | 1.40
1.98 | 1.70 | 1.55
212 ] 1.84 | 1.70
223 | 1.96 | 1.81
2.33 | 2.08 | 1.90
242 | 214 | 2.00
249 | 2.20 | 2.05
10 | 2.55 | 2.28 | 2.10

Tabla 5.1 Datos tabulados de [, [lprom, [r
(Fuente: Autores)

CO&\ICDO‘I-&OOI\)A%

5.1.1.1 Asentamiento inmediato de cimentaciones sobre
arcillas saturadas.

Janbu y otros propusieron una ecuacion para evaluar el
asentamiento promedio de cimentaciones flexibles sobre
suelos de arcilla saturada (relacion de Poisson, x_=0.5).

Para la notacion usada en la en (Fig. 5.5) la ecuacion es la
siguiente:

q.B
&TE =A. A,
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Dohde:
A1 es una funcion de H/B y L/B, y A2 es una funcion de Df/B

qo ;
l l l l l Arcilla saturada
Bxl i
Es = modulo de elasticidad H
*a oL o) -
Vet ® oy o Baserigides. % T

Figura 55 Asent”afnient“o'ihme'diato' sobre 'ar'c'iliiés saturadas.
(Fuente: Autores)
Chistian y Carrier (1978) modificaron los valores de A1,

A2 que se dan en las siguientes tablas (Tabla 5.2 y Tabla
5.3):

A1

L/B

Circulo 1 2 3 4 5
0.36 0.36 | 0.36 | 0.36 | 0.36 | 0.36
0.47 053 | 0.63 | 0.64 | 0.64 | 0.64
0.58 0.63 | 0.82 | 0.94 | 0.94 | 0.94
0.61 0.67 | 0.88 | 1.08 | 1.14 | 1.16
0.62 068 | 09 | 113 | 1.22 | 1.26
0.63 0.7 ] 092 | 118 | 1.3 | 142

20 0.64 0.71 | 093 | 1.26 | 147 | 1.74

30 0.66 0.73 | 095 | 1.29 | 1.54 | 1.84
Tabla 5.2 Datos tabulados de A1, para la relacion

- L
cm@-hN—\a

profundidad/ancho y L/B
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(Fuente: Das, 2001)

i B

Variacion de A2 con Df/B

DfB| A2
0 |1.000
2 ]0.900
4 ]0.880
6 |0.875
8 10.870
10 | 0.865
12 | 0.863
14 | 0.860
16 | 0.856
18 | 0.854
20 | 0.850

Tabla 5.3 Datos tabulados de A1, para la relacion profundidad
de cimentacion/ancho.
(Fuente: Das, 2001)
Rango de los parametros del material para calcular el

asentamiento inmediato (Tabla 5.4)

Relacion
Tipo de Mod_ulp de de
Elasticidad, .
Suelo Poisson,
Es(MPa)
s
Arena 0.20 -
suelta 10.35-24.15 0.40
Arena
Media - 0.25 -
Densa 17.25 - 27.60 0.40
Arena 0.30 -
Densa 34.50 - 55.20 0.45
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& Arena 0.20 -
limosa 10.35-17.25 0.40
Arenay 0.15 -
Grava 69-172.5 0.35
Arcilla 0.20 -
Blanda 4.10-20.70 0.50
Arcilla 0.20 -
Media 20.70 -41.40 0.50
Arcilla 0.20 -
Dura 41.40 - 96.60 0.50

Tabla 5.4 Parametros del material modulo de Elasticidad de
Young, y Poisson.
(Fuente: Das,2001)

E(KPa) = 766N

E =2qc

E = 2.5qc — cimentaciones cuadradas o circulares
E = 3.5qc —+ cimentaciones corridas.

gc — Resistencia de la punta del cono del método CPT capitulo2

Arcilla normalmente consolidadas Arcillas

sobreconsolidadas

E = 250c — 500¢ E = 750c — 1000c¢
En prueba de compresion simple:
C =qu/2
5.2 Presion admisible de carga en arena basada en
consideraciones de asentamiento
Meyerhof (1956) propuso una correlacion para la presion

de carga admisible neta para cimentaciones con la resistencia
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porf "'penetracién estandar corregida, Ncor. La presion
admisible neta se define como:
Qagmineta) — Taam — VD
Para 25mm de asentamiento maximo estimado:
G paminera) KN/m*) = 11.98N,,, — Para B < 122m

3288 +1

) —+ Para B =122 m
3.28E

Qudimtnated (KN /m?) = 7.99N,,, (

Donde:

Ncor =numero de penetracion estandar (SPT) corregida como
se indico en el
capitulo 2
Desde que Meyerhof propuso su original correlacion,

investigadores han observado que sus resultados son algo

conservadores luego en 1965 Meyerhof sugiridé que la presion

de carga admisible neta deberia incrementarse aprox. el 50%.

Bowles (1977) propuso la siguiente forma modificada de las

ecuaciones de la presion de carga:

. d
q admineta) (KN/m*) = 19.16N_, F; (ﬁ) —= Para B = 1.22m
, 3.28B+ 1\ (g
daaminsta) (KN;IT?’E j = 11'98Ncor (ﬁ) Fri (E) —3 Para B = 1.22 m
Donde:

Fd = factor de profundidad=1+033 (%)« 1.33

sg = asentamiento tolerable.
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El valor de disefio de Ncor deberia determinarse
tomando en cuenta los valores Ncor para una profundidad de
2B a 3B, medida desde el fondo de la cimentacion.

Meyerhof (1956) también preparo relaciones empiricas
para la capacidad de carga admisible neta de cimentaciones

con base en la resistancia a la penetracion de cono qc:
4.

Qodmineta) — 15 — Para B < 1.22 m y un asentamiento de 25mm
g, /3.288 + 1)?
Qadmineta) — E(—E 285 ) — Para B

> 1.22 m v un asentamiento de 25mm

B en metros y q......, en kN/m® para un rango de

neta)

19mm = § = 25mm

Asentamientos tolerables en edificios
El analisis por asentamiento es una parte importante del

disefio 'y construccion de cimentaciones. Grandes
asentamientos de varios elementos de wuna estructura
conducen a dafos considerables y/o pueden interferir con el
funcionamiento apropiado de la estructura. Se han hecho
estudios limitados para evaluar las condiciones para
asentamientos tolerables de varios tipos de estructuras; a
continuacion se presenta un resumen de los estudios mas
importantes realizados.

Las figuras a continuacion (Fig.5.6 y Fig. 5.7) de los

parametros para la definicion de un asentamiento tolerable.
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t-\-

-

man i ﬁﬁu A ’.-'
\"\::: _ =& Settlement
T R profile

Figura 5.6. Estructura con asentamiento sin inclinacion
Fuente: (Das, 2001)

e

-

-
________ _»\ __—~&—Settlement
- e %
___________ profile

Figura 5.7. Estructura con asentamiento con inclinacion
Fuente: (Das, 2001)
Los parametros son:

p.= desplazamiento vertical total en el punto .

8., = asentamiento diferencial entre los puntos iy j.
A= deflexién relativa.

w= inclinacion.

M = f‘f‘ »= distorsién angular.

-= razon de deflexion.

L= dimension lateral de la estructura.
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. Bjerrum (1963) proporciond las condiciones para la

distorsion angular limite, » para varias estructuras; a

continuacion se indican estos valores (Tabla 5.5).

Categoria de dano potencial

=]

Peligro a maquinaria sensible a 1/750

asentamientos

Peligro a marcos con diagonales 1/600

Limite seguro para no tener ningun 1/500

agrietamiento en edificios*

Primer agrietamiento de muros 1/300

Dificultades con gruas elevadas 1/300

La inclinacioén de edificios rigidos altos se | 1/250

vuelve visible

Considerable agrietamiento de paneles y 1/150

muros de ladrillo

Peligro de dano estructural en edificios 1/150
generales
Limite seguro para muros flexibles de 1/150

ladrillos, L/H >4

*Los limites seguros incluyen un factor de

seguridad.

Tabla 5.5. Distorsion angular limite recomendada por Bjerrum
(complilacion de Wahls, 1981).
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Polshin y Tokar (1957) presentaron los criterios de

asentamiento del Cddigo de Construccion de la U.S.S.R. de

1955, basados en observaciones de asentamientos en

cimentaciones durante 25 anos; en las siguientes tablas se

presentan estos criterios (Tabla 5.6 y Tabla 5.7).

Tipo de estructura Arenay | Arcilla
arcilla | plastic
dura a
(@)

Cimentaciones de columnas de edificios civiles e

industriales:

Para estructuras de acero y concreto | 0.002 0.002

reforzado

Para hileras extremas de columnas con | 0.007 0.001

revestimiento de ladrillo

Para estructuras donde no surgen|0.005 0.005

deformaciones auxiliares durante

asentamientos no uniformes de

cimentaciones

Inclinacion de chimeneas, torres, silos, | 0.004 0.004

etc.

Vigas carriles 0.003 0.003
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(b):

Muros simples de ladrillo:

Para edificios de varios niveles y edificios civiles

En L/H <3 0.0003 |0.000
4

En L/H 25 0.0005 |0.000
7

Para Talleres de un piso 0.0010 |0.001
0

Tabla 5.6 Criterios de asentamientos admisibles:
U.S.S.R. Building Code (compilacién de Wahls, 1981).

Fuente: (Das, 2001)

Tipo de Edificios

Asentamiento
promedio

admisible (mm)

Edificio con muros de ladrillos

simples: 80
L/H=225 100
L/Hs 1.5

Edificio con muros de ladrillo, 150

reforzados con concreto reforzado o

ladrillo reforzado

Marcos de edificios 100

WILSON EDUARDO NUNEZ LOPEZ
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Cimentaciones solidas de concreto 300

reforzado para chimeneas,silos,

torres, etc.

Tabla 5.7 Ancho de grieta y la serviciabilidad de la estructura,
Asentamientos admisibles promedios promedio admisible
para diferentes tipos de edificios
(Fuente: Wahls,1981 )

En las siguientes tablas se indican otros criterios para
rotacion admisible o distorsion y agrietamiento admisible
segun Coduto (Tabla 5.8 y Tabla 5.9) y ademas se incluyen
unas graficas que relacionan las asentamientos totales con

los diferenciales (Fig. 5.8 y Fig. 5.9).

Tipo de estructura Rotacion
admisible
Bodegas 1-2 pisos, 1/200

estructura metalica paredes
y techo de acero corrugado

Edificios de acero u hormigén armado

Sin diagonales 1/500
Con diagonales 1/600
Puentes grua 1/500
Maquinaria 1/1500
Tabiques-Mamposteria no reforzada
L/H<3 1/2500
L/H25 1/1250

Tabla 5.8. Valores de rotacion admisible para diferentes tipos
de estructuras.
Fuente: (Coduto, 1994)

WILSON EDUARDO NUNEZ LOPEZ 167
CARLOS ENRIQUE OCHOA VINTIMILLA /2.007



(e
v

T

UNIVERSIDAD DE CUENCA
FACULTAD DE INGENIERIA
ESCUELA DE INGENIERIA CIVIL

SERVICIABILIDAD

Ancho grieta | Residencial | Comercial o Industrial
(mm) Publico

<01 Insignificante | Insignificante | Insignificante

0.1-0.3 Muy Ligero Muy Ligero Insignificante

0.3-1 Ligero Ligero Muy Ligero

1-2 Ligero- Ligero- Muy Ligero
Moderado Moderado

2-5 Moderado Moderado Ligero

5-15 Moderado- Moderado- Moderado
Severo Severo

15-25 Severo-Muy | Moderado- Moderado-
Severo Severo Severo

>25 Muy Severo-|Severo- Severo-
Peligroso Peligroso Peligroso

Tabla 5.9 Valores de serviciabilidad para anchos de grieta.
Fuente: (Coduto, 1994)
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150
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Upper Limit =g
for
Rigid Structures i Upper Limit
for Flexible b
Structures AT ;
@ i et = 4 (in.)

3D = 025

et

o <

| | | | ! | 0

200 250 300 450
Maximum Settlement, 8 {mm)

Figura 5.8. Asentamientos diferenciales totales para

Maximum Differential Settlement, 8p (mm)

20

cimentaciones sobre arcilla
Fuente: (Coduto, 1994)
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Figura 5.9. Asentamientos diferenciales totales para

cimentaciones sobre arena
Fuente: (Coduto, 1994)
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CAPITULO 6
OBTENCION DE ESFUERZOS DE DISENO

6 Obtencidn de esfuerzos de diseno.
6.1 Cimentaciones cargadas excéntricamente

En varias situaciones, como en la base de un muro de
retencion, las cimentaciones son sometidas a momentos
ademas de la carga vertical, como muestra la (Fig. 6.1). En
tales casos, la distribucion de presion por la cimentacion
sobre el suelo no es uniforme. La distribucion de la presién

nominal es para condiciones de trabajo del suelo en régimen

elastico:
0 6M
=+ :
Duic =57 ¥ 337 Ec: 1.1
0 oM _
9 im = B.L BzL EC. 1.2
Donde:

Q = Carga vertical total
M = Momento sobre la cimentacion

La (Figura 6.1b) muestra un sistema de fuerza
equivalente al mostrado en la (Figura 6.1a). La distancia e, es

la excentricidad, o

e=-— Ec: 1.3
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T
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o
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BxL
B

—
\ |

Para e < B/6

gmim
gmax T L'
Para e > B/6
)

max 2e | B B
q ==

(a

Figura 6.1 Cimentaciones cargadas excéntricamente
(Fuente: Autores)
Sustituyendo la ecuacion 1.3 en las ecuaciones 1.1y 1.2

tenemos que:

s =21+ Ec: 1.4
D i =l%(l—%] Ec: 1.5

Note que en estas ecuaciones, cuando la excentricidad,
e, toma el valor B/6, gmim €S cero. Para e > B/6, qmim Sera
negativa, lo que significa que se desarrollara una traccion,
pero como el suelo no puede tomar tracciones, habra una
separacion entre la cimentacion y el suelo debajo de ella. La
naturaleza de la distribucion de presion sobre el suelo sera
como muestran las (Figs. 6.2-6.5). El valor de gmax €s
entonces:

40

3L(B - 2¢) Ec: 1.6

qmax =
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"4 a distribucion exacta de la presiéon es dificil de estimar,
puesto que es funcion de la rigidez relativa entre el suelo y la
cimentacion como elemento estructural, asi como de la
magnitud de la carga externa que proviene de la

superestructura. (Das, 2001)

6.2 Losas de cimentacion.

Las losas de cimentacion surgen como solucién natural
en casos de suelos de muy baja resistencia, que determinan
cimientos aislados que se solapan o cimientos corridos muy
proximos que también se solapan. Ademas de esto, la losa de
cimentacion puede ser solucion para un conjunto de
columnas con cargas muy disimiles, con el evidente riesgo de
asiento diferencial, auque en este caso, debe disponerse un
sistema de vigas segun los ejes de las columnas que
proporcione la rigidez necesaria.

En el proyecto de este tipo de cimentacion como
solucion estructural, debe hacerse coincidir la resultante de
las cargas actuantes con el centro de gravedad de su base.
Ademas, conviene que cada columna tribute a un area de la
losa que sea proporcional a la carga de la misma (columna),

lo cual no siempre es factible.
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I comportamiento de las losas de cimentacion no se

SO

t

diferencia esencialmente del de una losa, por lo que exigira el
refuerzo en ambas direcciones, con la salvedad del que el
mismo ira invertido como corresponde a carga ascendente.
(Musobozi, 2005).

6.2.1 Tipologias de losas de cimentacién.

Las losas de cimentacion pueden ser de espesor
constante, con capiteles y losas rigidizadas por vigas.
a) Las cimentaciones mediante losas de espesor constante
sobre las que se apoyan directamente los pilares, pueden
emplearse para cargas y luces muy equilibradas, cuando
quieran evitarse los nervios o cualquier elemento que pueda
limitar la utilizacidn de la obra , o encarecerla. Suelen resultar
con espesor bastante grande, y el calculo puede efectuarse
bien por los métodos clasicos, o bien mediante el método de
las lineas de rotura.
b) Cuando las cargas son importantes, entre la losa y el pilar
pueden disponerse capiteles o pedestales de transicion que
mejoran el trabajo de dicha losa, tanto a flexion como a
esfuerzo cortante, de forma analoga a como se procede en

los cimientos aislados. El calculo puede efectuarse bien por el
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método clasico, o bien mediante el método de las lineas de

rotura.

c) Por ultimo para cargas algo desequilibradas, pueden
disponerse nervios de gran rigidez que enlazan a los pilares y
constituyen el apoyo de las losas de hormigon. (Musobozi,

2005).

6.3 Rigidez de las placas o losas de cimentacion.

Las losas de cimentacidn pueden ser rigidas o flexibles.
Se considera que una losa de cimentacion es rigida cuando
su longitud, dividida entre su espesor, es menor o igual a
cinco (L/ho < 5), en este caso, se trata del problema como un
cimiento aislado.

Cuando lo anterior no se cumple, se considera la losa
como flexible y si es asi el problema entonces es mas
complicado; aqui, para calcular las deformaciones se pueden
aplicar cualquiera de los siguiente métodos: (Musobozi 2005).

e Método de los parametros de origen.
e Método que tengan en cuenta la interaccion Suelo -

Estructura
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6.4'Presiones actuantes bajo una losa de cimentacién.

La presion en el plano de contacto entre el suelo y la
placa, depende de la rigidez del sistema estructura-
cimentacion y de la deformacion y asentamiento del suelo por
efecto de la carga. Si el sistema estructural en muy rigido,
(Fig. 6.2 y Fig. 6.3), la presién sera semejante a la que
corresponde a una carga perfectamente rigida;
aproximadamente uniforme, pero disminuyendo en los bordes
y menor en el flexible como para que la carga total, en
cualquier segmento de la losa de centro, si el suelo es
elastico y compresible, como la arcilla.

Cuando las columnas tienen cargas iguales, la presion
en este caso sera aproximadamente uniforme, (Fig. 6.4). Si la
cimentacion sobre la placa es tan flexible que se deforma
hacia arriba apreciablemente entre las columnas, la presion
unitaria sera maxima en las columnas y minima entre ellas,
tal y como se muestra en la (Fig. 6.5). La presién unitaria
promedio en cada segmento de la cimentacion sera igual a la
carga de la columna dividida por el area del segmento de
cimentacion correspondiente.

La mayoria de las cimentaciones sobre placa no son ni
tan rigidas como se consideran en las (Fig. 6.2 y Fig. 6.3), no

tan flexibles como para que la carga sea uniforme. En las
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arehas profundas, la presion total esta tan cerca de ser
uniforme, que asi se puede considerar para el proyecto de la
cimentacion. En los suelos elasticos, la distribucion de la
presion en la cimentacion sobre la placa es estaticamente
indeterminada y debe ser compatible con las caracteristicas
de esfuerzo-deformacion, tanto de la masa de suelo como de
la estructura. Esto se puede analizar de dos maneras: por
aproximaciones sucesivas o0 representando el suelo por un
simple modelo matematico que pueda resolverse

directamente. (Musobozi 2005).

Figura 6.2 Cimentacién sobre placa rigida en un Figura 6.3 Cimentacion sobre placa rigida en un

suelo cohesivo suelo elastico o compresible profundo
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Figura 6.4 Cimentacion sobre placa flexible con ) ) y ) )
Figura 6.5 Cimentacién muy flexible uniformemente
carga uniforme en un suelo elastico

compresible profundo cargada en un suelo elastico compresible

profundo
(Fuente: Autores)
6.5 Diseno estructural de losas de cimentacion.

El diseio estructural de una losa de cimentacion se
efectua fundamentalmente por dos métodos: el método rigido
convencional y el método flexible aproximado. Existen otros
meétodos como el de franjas que asume que la losa en
cuestion es rigida a igual que el método rigido convencional y
los métodos de diferencias finitas y de elementos finitos. En el
presente trabajo se explicara la metodologia de disefo
estructural de los dos primeros métodos mencionados

anteriormente.

6.5.1 Método rigido convencional.

El método rigido convencional trabaja con mas exactitud
cuando la losa de cimentacion es rigida, permitiendo asi que
este elemento trabaje como un todo en cuanto a las

deformaciones del mismo. Este método da resultados que se
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i . . "
acércan a la realidad cuando no hay mucha variacion en los

B [ GO

valores de carga aplicados, con lo cual, el centro de gravedad

geomeétrico de la losa de cimentacion casi coincide con el

centro de gravedad de la resultante de la carga. (Das,

2001).

6.5.1.1 Metodologia de Diseino

B.

A continuacion se presenta una explicacion del método

con una losa de lados L y B, con cargas de columna Qi, Qg,

Qs3...Qn. (Figura 6.6).
1.- Se calcula la carga total de columnas como:
0=0+0,+0; +.veee. +0, Ec: 2.1

|t B2

E B2/2

Figura 6.6 disefio rigido convencional de una losa de
cimentacion.

(Fuente: Autores)
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y Se determina la presion g sobre el suelo, debajo de los

puntos A, B, C, D,....... de la losa, usando la ecuacion 2.2
M
0= Gt Ec: 2.2
Donde:
A =BL

Ix = (1/12)BL® = Momento de inercia respecto al eje x
ly = (1/12)LB® = Momento de inercia respecto al eje y
Mx = Momento de las cargas de la columnas respecto al eje x
= Qey
My = Momento de las cargas de la columnas respecto al eje y
= Qex

Las excentricidades de las cargas, ex y ey, en las
direcciones x y y, se determinan usando coordenadas (x’,y’):

e O,x,'+0,x,'+0,x, +....... +0,x,' EC: 23

e =x-2 Ec: 2.4

Similarmente

= 02,'40,,'+0;y; ' +...... +0,, Ec: 2.5

e, =y-= Ec: 2.6

3.- Luego se compara los valores de las presiones del suelo
determinadas en el paso 2 con la presion neta admisible del

suelo para determinar si
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]

t
q < qadm(neta) EC: 2.7

4.- Posteriormente se divide la losa en varias franjas en las
direcciones x y y (Fig.6.6) Haciendo el ancho de cualquier
franja igual a By.

5.- A continuacion se procede a dibujar los diagramas de
fuerza cortante V, y momento flexionante, para cada franja
individual (en las direcciones x y y), como un ejemplo la
presion promedio del suelo en la franja comprendida por las
columnas Q1, Q2, Q3 y Q4 en la direccion x de la (Fig. 6.6)
es

=+
Gyon =15 Ec: 2.8

Donde:
a1 Y gr = Presiones del suelo en los puntos | y F determinadas
en el paso 2

La reaccion total del suelo es igual a qpromB2B. Ahora se
obtiene la carga total en la columna sobre la franja igual a Q4
+ Qo + Q3 + Q4. La suma de las cargas de columna sobre la
franja no sera igual a qyromB1B porque la fuerza cortante entre
las franjas adyacentes no se ha tomado en cuenta. Por esta
razéon la reaccion del suelo y las cargas de la columna

necesitan ser ajustadas.

Qprr)mBlB+(Ql +0,+0;+0,) Ec: 2.9

Carga promedio = 5
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" #Ahora, la reaccién del suelo promedio modificada es

carga promedio .
9prom(modificada) = 4 prom {—J EC . 2 . 1 O

qprumBZB

y el factor por modificacion de la carga de columna es

_ carga promedio

S0, +0,+0,+0,

Ec: 2.11

Las cargas de columna modificadas son entonces FQq,
FQ., FQs;, FQ4. Esta carga modificada sobre la franja se
muestra en la Fig. 6.7. Se presentan los diagramas de fuerza
cortante y momento flexionante para esta franja. Este
procedimiento se repite para todas las franjas en las

direcciones x y y.

‘ By Qprom{modificada)

Longitud Unitaria

Figura 6.7 Cargas de columnas modificadas
(Fuente: Autores)
6.- A continuacion se determina la profundidad efectiva d de
la losa revisando el cortante por traccion diagonal cerca de
varias columnas. De acuerdo con el Cédigo 318 - 05 del

ACI (Seccién 11.12.2.1c), para la seccion critica.

U =b,d|p(0.34)/7."] Ec: 2.12
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U = Carga factorizada de la columna (MN), o (carga de la
columna) x (factor de carga)
¢ = Factor de reduccion 0.85
f’= Resistencia a compresion del concreto a los 28 dias
(MN/m?)

El resto de términos como bo y d estan en metros. La
expresion para bo en términos de d, que depende de la
posicion de la columna con respecto a la planta de la losa, se

obtendra de acuerdo con los siguientes graficos. (Fig. 6.8)

Borde de
la Losa

! |
dr d2

d/2 L'
Borde de —~ L Borde de —— dr2
la Losa la Losa

di2

L"

bo=2L"+L" bo=L"+L" bo=2(L'+L")

Figura 6.8 Determinacion de bo en funcién de d.
(Fuente: Autores)
7.- Luego de los diagramas de momento de todas las franjas
en una direccion (x o y), obtenga los momentos maximos

positivos y negativos por ancho unitario (es decir, M'=M/B1).
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8.4y por ultimo se calcula las areas de acero por ancho
unitario para refuerzo positivo y negativo en las direcciones x

y y empleando las siguientes ecuaciones.

Mu = (M ")(factor de carga) = ¢.A4s. fy (d - %] Ec: 2.13
__Asfy :
a= 0.85. /') Ec: 2.14
Donde:

As = Area de acero por ancho unitario
fy = Esfuerzo de fluencia del refuerzo en tension
Mu = Momento factorizado

¢ = 0.9 = Factor de reduccion.

6.5.2 Método flexible aproximado.

En el método rigido convencional de disefo, la losa se
supone infinitamente rigida. Ademas, la presion del suelo se
distribuye uniformemente y el centroide de la presion del
suelo coincide con la linea de accion de las cargas
resultantes de las columnas (Fig. 6.9).

En el método flexible aproximado de diseno, el suelo se
supone equivalente a un numero infinito de resortes elasticos
(modelo de Winkler), (Fig. 6.10). La constante elastica de
esos resortes supuestos se denomina el coeficiente k de

reaccion del subsuelo. (Das, 2001)
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Resultante de la
presioén del suelo

(a)
Figura 6.9 Principios del disefio por el método rigido
convencional
(Fuente: Autores)

Q1

l TR

SEE BT ;v;{a‘%g% oo
s %

(b)

Figura 6.10 Principios del método flexible aproximado.
(Fuente: Autores)

Carga Puntual

1
|
|
h I I e
| |
Seccién J‘ W
enA-A ¢ |
|
v
z

Figura 6.11 Obtencion de la ecuacion 2.22 para vigas sobre
cimentacion elastica.

(Fuente: Autores)
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" Pbara entender los conceptos fundamentales del diseho
de cimentaciones flexibles, se debe considerar una viga de
ancho B4 y longitud infinita, como se muestra en la (Fig. 6.11).
La viga esta sometida a una sola carga concentrada Q. De

los fundamentos de la mecanica de materiales.

dZ
M:EFIF# Ec: 2.15

Donde:

M = Momento en cualquier seccion

Er = Mddulo de elasticidad del material de la cimentacion

IF = Momento de inercia de la seccion transversal de la viga =
1/12(B+h®)

Sin embargo
a;ﬂ = fuerza cortante =V Ec: 2.16
X
d—V = ¢ = reaccion del suelo Ec: 2.17

dx
Por consiguiente,

d’M
dx,

q Ec:2.18

Combinando las ecuaciones (2.15) y (2.18) se obtiene:

d*z

el et

=q Ec:2.19

Pero la reaccion del suelo es
q=-zk' Ec: 2.20

Donde:
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7' SDeflexion
k' = kB
k = coeficiente de la reaccion del subsuelo (kN/m* o Lb/pulg?).

Por tanto

d4
E I, =<2 = _zkB, Ec: 2.21

dxt

La solucion de la ecuacion 2.21 es
z=e “(A'cos fx+ A" senpx) Ec: 2.22

Donde A’y A” son constantes y

Pt Ec: 2.23

La dimension del término B como se definid en la ecuacion

anterior es (longitud)™.

Este parametro es muy importante en la determinacion si
una losa de cimentacion debe ser disehnada por el método
rigido convencional o por el método flexible aproximado. Las
losas deben disefnarse por el método rigido convencional si el
espaciamiento de las columnas en una franja es menor que
1.75/B. Si es mayor que 1.75/3, debera usarse el método
flexible aproximado.

Para efectuar el analisis para el diseio estructural de
una losa flexible, deben conocerse los principios de la

evaluacion del coeficiente, k de reaccion del subsuelo. Antes
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d'e‘*p'roceder con el estudio del método flexible de diseno,
veamos este coeficiente con mas detalle.

Si una cimentacion de ancho B (Fig. 6.10) esta sometida

a una carga por area unitaria de q, ésta sufrira un

asentamiento, A. El coeficiente de modulo, k, del subsuelo se

define como.
k== Ec:2.24
B
L]
| e /

Figura 6.12 Definicion del coeficiente k de la reaccion del
subsuelo.
(Fuente: Autores)

Las unidades de k son (kN/m® o Lb/pulg®). El valor del
coeficiente de reaccion del subsuelo no es una constante
para un suelo dado. Este depende de varios factores, como la
longitud L, y el ancho B, de la cimentacion y también de la
profundidad del empotramiento de ésta. (Terzaghi 1955)
realizé un amplio estudio de los parametros que influyen en el

coeficiente de reaccién del subsuelo, determinando que el
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valbr' del coeficiente disminuye con el ancho de la

cimentaciéon. En el campo deben llevarse a cabo pruebas de
carga por medio de placas cuadradas de (0.3m x 0.3m) para
calcular el valor de k. El valor de k se relaciona con
cimentaciones grandes que midan B x B de la siguiente
manera

Cimentaciones sobre suelos arenosos

B+03Y .
k:ko'{ 5 j Ec: 2.25

Donde:

kosy k = Coeficientes de la reaccion del subsuelo de las
cimentaciones que miden 0.3m x 0.3m y B(m) x B(m),
respectivamente, (las unidades son kN/m?).

Cimentaciones sobre arcillas

k(kN/m*) =k, 5 (kN/mﬁ(%} Ec: 2.26
m

La definicién de k en la ecuacion 2.26 es la misma que la
ecuacion (2.25)
Para cimentaciones rectangulares con dimensiones B x L

(para sueloy g similares)

B
k(BxB)(HO.SL] Ec: 297
P : 2.
1.5

Donde:
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K 2 Coeficiente del modulo del subsuelo de la cimentacion
rectangular (L x B)
k @xsy = Coeficiente del moédulo del subsuelo de una
cimentacion cuadrada con dimensiones B x B

La ecuacion 2.27 indica que el valor de k para una
cimentacion muy larga con ancho B es aproximadamente
0.67kexs)

El modulo de elasticidad de los suelos granulares crece
con la profundidad. Como el asentamiento de una
cimentacion depende del modulo de elasticidad, el valor de k
crece conforme aumenta la profundidad de la cimentacion.

(Scout, 1981) propuso que para suelos arenosos el valor
de ko3 se obtenga de la resistencia por penetracion estandar
a cualquier profundidad dada, o

kos(MN /m’) =18N,,, Ec: 2.28
Donde:
Ncor = resistencia a la penetracion estandar corregida.
Para vigas largas, (Vesic 1961) propuso una ecuaciéon

para estimar la reaccion del subsuelo:

4
K= Bk = 0.650 58 s Ec: 2.29
E 1. 1- /Us

E, B4 E
k=0.651 s :
30D Ec: 2.30

Donde:
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Es®="Modulo de elasticidad del suelo

B = Ancho de la cimentacién

Er = Mddulo de elasticidad del material de la cimentacion
l- = Momento de inercia de la seccion transversal de la
cimentacion

Ms = Relaciéon de Poisson del suelo

Para la mayoria de los fines practicos, la ecuacion 2.30 se
aproxima por

E

ZB(TSM?) Ec: 2.31

6.5.2.1 Metodologia de Diseno

Ahora que hemos analizado el coeficiente de reaccion
del subsuelo, procederemos con analisis del método flexible
aproximado de disefo de losas de cimentacion. El
procedimiento de disefio se basa principalmente en la teoria
de placas. Su uso permite que los efectos (es decir,
momento, fuerza cortante, y deflexion) de una carga
concentrada de columna sean evaluados. Si las zonas de
influencia de dos o mas columnas se cruzan, se usa la
superposicion para obtener el momento, fuerza cortante y

deflexion netos en cualquier punto.
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1.-"En primer lugar suponemos un espesor, h, para la losa de
acuerdo con el paso 6 como se hizo en el método rigido
convencional.(h es el espesor total de la losa.)
2.- Posteriormente se determina la rigidez por flexion R de la
losa:

i Ec: 2.32
Donde:

Er = Modulo de elasticidad del material de la cimentacion
Me = relacion de Poisson del material de la cimentacion

3.- Luego se determina el radio de la rigidez efectiva:
Lv:i/g Ec: 2.33

Donde:

k = coeficiente de la reaccion del subsuelo

La zona de influencia de cualquier carga de columna sera del
orden de 3 a 4L".

4.- A continuacion se determina el momento (en
coordenadas polares en un punto) causado por una carga de

columna (Fig. 6.11a)

2 4, _(l_lup)Az Ec: 2.34

r
L!

Mr = momentoradial = —
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3

0

. 1—p)4,
Mt = momento tangencial = Y Hp A — Azpp)dy

7

L|

Ec: 2.35

Donde:

r = Distancia radial desde la carga de la columna

Q = Carga de la columna

A+, A2 = Funciones de r/L”

Las variaciones de A1y Az con r/L’ se muestran en la (Fig.
6.14)

En el sistema coordenado cartesiano (Fig. 6.14)

Mx = Mtsen*a + Mrcos® a Ec: 2.36
My = Mtcos® o + Mrsen’a Ec: 2.37

5.- Para un ancho unitario de losa, se determina la fuerza

cortante, V, causada por una carga de columna:

V=24, Ec: 2.38

La variacion de A3 con r/L’ se muestra en la (Fig. 6.14).

6.- Si el borde de la losa se localiza en la zona de influencia
de una columna, determinamos el momento y la fuerza
cortante a lo largo de la cufa (suponga que la losa es
continua). Momento y fuerza cortante opuestos en signo a los
determinados son aplicados a los bordes para satisfacer las
condiciones conocidas.

7.- La deflexion (d) en cualquier punto es dada por

_oL” .
§== A, Ec: 2.39
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SO GO

l*a¥ariacion de A, se da en la (Fig. 6.13)

y

A

Figura 6.13 Momentos en coordenadas polares.
(Fuente: Das, 1999)

17
//\
r/L' 3 AN

A Y R A4

2 — S
1 / . A1 P\\g\\,\n‘
1
0 s
04 -03 -02 01 0 01 02 03 04
A1, A2, Az, A4
(b)

Figura 6.14 Variaciones de los valores de A4, Az, As, As.
(Fuente: Das, 1999)
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6‘.6‘D‘|sposiciones especiales para losas y zapatas del
(ACI 318M-05)
6.6.1 Cortante

El diseno de secciones transversales sujetas a cortante

040 I

debe estar basado en
V> Vu Ec: 2.44
Donde:

Vu = La fuerza cortante factorizada en la seccion considerada
Vn = Es la resistencia nominal al cortante calculada mediante
Vh=Vc+Vs Ec: 2.45

Donde:
Vc = Es la resistencia nominal al cortante proporcionada por
el concreto
Vs = Es la resistencia nominal al cortante proporcionada por
el acero de refuerzo para cortante

La resistencia al cortante de losas y zapatas en la
cercania de las columnas, de las cargas concentradas o de
las reacciones, esta regida por la mas severa de las
siguientes dos condiciones
a.-) La accion de viga, en donde cada una de las secciones
criticas que van a investigarse se extiende en un plano a
través del ancho total. Para la accion de viga, la losa o la

zapata deben disenarse de acuerdo a las siguiente expresion:
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La resistencia al cortante V¢ se debe calcular segun la
siguiente expresidn para elementos sujetos unicamente a
cortante y flexion:
Ve =0.55 fe'bwd Ec: 2.46

Se debe verificar que cumpla la ecuacién 2.44
b.-) La acciéon en dos direcciones, en donde cada una de
las secciones criticas que van a investigarse deben estar
localizadas de modo que su perimetro bo es un minimo, pero
no necesita estar mas de d/2 de:

a)los bordes o las esquinas de las columnas, cargas

concentradas, o areas de reaccion
b) Los cambios en el peralte de la losa, tales como los

bordes de capiteles o abacos

Para losas o zapatas con accion en dos direcciones, el
diseno debe estar de acuerdo con las siguientes expresiones:
Para losas y cimiento no presforzadas, Vc debe ser el

menor de:
4
Ve=0.262—— c'bod .
( ﬂcj f Ec: 2.47

Donde:
Bc es la relacion del lado largo al lado corto de la columna, la

carga concentrada, o el area de reaccion
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Ve = 0.26[“”’
bo

+ 2} Je'bod Ec: 2.48

Donde:
ds = 40 para columnas interiores
as = 30 para columnas de borde
0s = 20 para columnas en esquina
bo es el perimetro de la seccidn critica
Ve=1.1y fc'bod Ec: 2.49

Se debe verificar que cumpla la ecuacién 2.44

6.7 Ejemplo de calculo con el método rigido
convencional:

En la Figura 6.12 se presenta la planta de una losa de
cimentacion con cargas trasmitidas por la superestructura a
través de columnas (carga muerta DL, carga viva LL
respectivamente). El tamafno de la losa es de 23m x 29m.
Todas las columnas son de 50cm x 50cm en seccion
transversal. Gadmneta) =7 OkN/m?

Se calcula:
e Las presiones del suelo en los diferentes puntos de la
losa.
e Las reacciones promedio en los extremos de cada franja
dividida.
e El espesor de la losa.
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Figura 6.15 Dimensiones y cargas para el calculo de la losa.
(Fuente: Autores)

Pasos a seguir para el calculo de la losa por el Método Rigido
Convencional:
1.- Se calcula la carga total de columnas como:

0=0+0,+0; +.ee...... +0,
Carga Muerta (DL) =
450+800+800+450+850+1800+1800+850

+850+1800+1800+850+450+800+800+450
DL = 15600kN
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Catgh Viva (LL) = 250+500+500+250+550+1300+1300+550

+550+1300+1300+550+250+500+500+250

LL = 10400kN
La carga de servicio = DL+LL = 15600+10400 = 26000kN
Carga factorizada (U) = 1,4DL+1,7LL =
1,4(15600)+1,7(10400)

U = 39520kN
2.- Se determina la presion q sobre el suelo, debajo de los
puntos A, B, C,D, ........ 1,2,3,4,....... de la losa.
=Gt

Los momentos de inercia de la cimentacion son:

Momento de inercia respecto al eje x.

Ix = (1/12)BL° = (1/12)(23x29°) = 46745,583m*

Momento de inercia respecto al eje y

ly = (1/12)LB® = (1/12)(29x23°) = 29403,583m"

Las excentricidades de las cargas, e, y ey, en las direcciones
X Yy, se determinan usando coordenadas (x’,y’):

. O,x,'+0,x,'+05x; +....... +0,x,' , B
X = X
0 2

> My’=0
26000x’ = 7(1300+3100+3100+1300)
+14(1300+3100+3100+1300)
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T
=L\F—' 1

-.E
o

+21(700+1400+1400+700)
x' =273000/26000 = 10,5m
ex=10,5-10,5=0

v O0,'+0,7,'+0;p;'+....... +0,», L
y - Q y 2

> Mx’=0
26000y’ = 9(1400+3100+3100+1400)
+18(1400+3100+3100+1400)
+27(700+1300+1300+700)
y’ = 351000/26000 = 13,5m
ey,=13,5-13,56=0
Los Momentos causados por la excentricidad son:

omento de las cargas de las columnas respecto al eje x

Mx = Qey My = 39520x0 = 0
Momento de las cargas de las columnas respecto al eje
My = Qey My = 39520x0 =0

La presion q sobre el suelo bajo los puntos descritos
anteriormente es igual a:
q = 39520/(23x29) = 59,250kN/m?

3.- Luego se compara los valores de las presiones del suelo
determinadas en el paso 2 con la presidon neta admisible
del suelo para determinar si

9 = 9 adm(neta)

59,25kN/m? < 70kN/m? Cumple.
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mrP'osterlormente se divide la losa en varias franjas en las
direcciones x y y Haciendo el ancho de cualquier franja
igual a B4. (Fig. 6.12)

5.- Continuacion se procede a dibujar los diagramas de
fuerza cortante V, y momento flexionante, para cada franja
individual (en las direcciones x y y).

En nuestro caso no dibujemos los diagramas solo
procederemos a calcular la presion promedio del suelo.

Para la franja ABMN (ancho = 4,5m)

g1 = (ga + gs)/2 qq = (59,25+59,25)/2 g =
59,25kN/m?
g2 = (gm+ gn)/2 gz = (59,25+59,25)/2 gz =
59,25kN/m?
Para la franja BCDKLM (ancho = 7m)
g1 =(qs +qc+qn)/2 g1 = (59,25+59,25+59,25)/3
qs = 59,25kN/m?
JQ2=(gk +qL+aqm)/2 gz = (59,25+59,25+59,25)/3

g2 = 59,25kN/m?
Para la franja DEFIJK (ancho = 7m)
g1 =(qp + e *+ QF )/2 g1 = (59,25+59,25+59,25)/3
q1 = 59,25kN/m?
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G & lay + qu+ aw )2 gz = (59,25+59,25+59,25)/3 G2
= 59,25kN/m?
Para la franja FGHI (ancho = 4,5m)
g1 = (gr + gg)/2 g1 = (59,25+59,25)/2 Q1=
59,25kN/m?
gz = (gut+ q1)/2 gz = (59,25+59,25)/2 Qo =
59,25kN/m?

Verificando estos resultados tenemos que la reaccion total del
suelo es igual a qpromB1B
Reaccidén del suelo para la franja ABMN
= 2 (59,25+59,25)(4,5)(29) = 7732,125kN
Reaccion del suelo para la franja BCDKLM
=72 (59,25+59,25)(7)(29) = 12027,75kN
Reaccion del suelo para la franja DEFIJK
=72 (59,25+59,25)(7)(29) = 12027,75kN
Reaccion del suelo para la franja GFHJ
= 2 (59,25+59,25)(4,5)(29) = 7732,125kN
Comprobando los resultados de estos calculos tenemos:
> 39520 = ) Carga de columnas
> 39520 = > 7732,125+12027,75+12027,75+7732,125
> 39520 = 39520 Cumple

De la misma manera se analiza para el otro sentido de la
losa dividiendo de la misma forma en franjas, se calcula las
presiones que se distribuyen en este sentido.
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+"En definitiva al realizar estos calculos se obtuvo una
presion uniforme en toda la losa la cual es igual a:
q = 59,25kN/m?

6.- A continuacion se determina la profundidad efectiva d de
la losa revisando el cortante por traccion diagonal cerca de
varias columnas.

Para la columna cuyas cargas son DL = 850kN y LL = 550kN
(Borde)

U=1,4DL+1,7LL U =1,4(850)+1,7(550) U = 2125kN

Cortante: ¢V, 2V,

V. = Fuerza cortante factorizada

V, = Resistencia al cortante nominal

bo =2L°+L” b, = 2(150+d/2)+(50+d) bo = (350 +
2d)
Vn=$x0.55%,/fc' xboxd
#Vn = 0,85%0.55x+/200 x (350 + 2d) x d
0,85x0.55 x~/200 x (350 + 2d) x d > 212500
(350+2d)x d >32141,217
d = 48,26cm
Para la columna cuyas cargas son DL = 1800kN y LL =
1300kN (Central)

U=1,4DL+1,7LL U =1,4(1800)+1,7(1300) U=
4730kN
Cortante: ¢oV,2V,
V. = Fuerza cortante factorizada
V, = Resistencia al cortante nominal
bo =2(L’+L") b, = 4(50+d) b, = (200 + 4d)
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PVn=¢x0.55%,/ fc' xboxd
¢Vn = 0,85%0.55x+/200 x (200 + 4d) x d

0,85x 0.55x /200 x (200 + 4d) x d > 473000
(200+4d)x d > 71542,568
d =72,89cm
d=73+7,5=80,5cm

El valor de 7,5 es el valor del recubrimiento.
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. CAPITULO 7

ESPECIFICACIONES

7 Especificaciones

Dentro de lo que se refiere a las especificaciones de las
cimentaciones podemos citar las mas importantes

concernientes a la excavacion:
7.1 En suelo:

e La profundidad de cimentacion Df debe ser mayor a
30cm (Df>30cm) y debe estar mas alla de la capa
vegetal.

e En caso de existir un relleno no controlado, la
profundidad de la excavacion tiene que ir mas alla de la
zona de relleno no adecuado

e Debe ir mas alla que la profundidad de congelamiento
(por problemas de hinchamiento).

e Mas profunda que la del cambio de humedad estacional
(en suelos expansivos, se hinchan con el invierno y en
verano se agrietan).

e Lo primero es encontrar una capa soportante.
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"¢ Enlo posible siempre pedir sustitucién del suelo a una
profundidad que varia entre h y 2h; en el caso de tener
losas o zapatas muy peraltadas se exige h/2
e Para material de reposicion se recomienda usar sub-
base en la que se tienen que dar las siguientes
especificaciones:
= Granulometria
= LL,LP,IP
= Peso especifico minimo
= % de Densificacion que viene dado en funcién del
Proctor.
- 100% Proctor Estandar para estructuras< 4
pisos
- 95% Proctor Modificado para estructuras > 4
pisos
A continuacion se tomara un estracto de las
especificaciones del MOP para carreteras en el cual se
mencionan las caracteristicas que deben cumplir los
materiales de sub-base.
SECCION 403 SUB - BASES

403-1. Sub-base de Agregados
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403-1.01. Descripcion.- Este trabajo consistira en la

construccion de capas de sub-base compuestas por agregados
obtenidos por proceso de trituracion o de cribado.

403.1.02. Materiales.- Las sub-bases de agregados se
clasifican como se indica a continuacion, de acuerdo con los
materiales a emplearse. La clase de sub-base que deba
utilizarse en la obra estara especificada en los documentos
contractuales. De todos modos, los agregados que se empleen
deberan tener un coeficiente de desgaste maximo de 50%, de
acuerdo con el ensayo de abrasion de los Angeles y la porcion
que pase el tamiz N° 40 debera tener un indice de plasticidad

menor que 6 y un limite liquido maximo de 25.

- Clase 1: Son sub-bases construidas con agregados
obtenidos por trituracion de roca o gravas, de acuerdo
con los requerimientos establecidos en la Seccion
816, y graduados uniformemente dentro de los limites
indicados para la granulometria Clase 1, en la Tabla
403-1.1. Por lo menos el 30 % del agregado
preparado debera obtenerse por proceso de
trituracion.

- Clase 2:Son sub-bases construidas con agregados

obtenidos mediante trituracibon o cribado en
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yacimientos de piedras fragmentadas naturalmente o
de gravas, de acuerdo con los requerimientos
establecidos en la Seccion 816, y graduados
uniformemente dentro de los limites indicados para la
granulometria Clase 2, en la Tabla 403-1.1.

- Clase 3:Son sub-bases construidas con agregados naturales
y procesados que cumplan los requisitos establecidos
en la Seccidon 816, y que se hallen graduados
uniformemente dentro de los limites indicados para la
granulometria Clase 3, en la Tabla 403-1.1.

Cuando en los documentos contractuales se
estipulen sub-bases Clases 1 o 2 al menos el 30% de

los agregados preparados deberan ser triturados.

PORCENTAJE EN PESO QUE PASA A
TAMIZ TRAVES DE LOS TAMICES DE MALLA
CUADRADA
CLASE 1 CLASE 2 CLASE 3
3" (76.2mm) | - - e e 100
27 (50.4mm) 100 | -
11/2
(38.1mm) 100 70-100 | = -
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T ANe4
30-70 30-70 30-70
(4.75mm)
N° 40 (0.425
10-35 15-40 | -
mm.)
N° 200
0-15 0-20 0-20
(0.075 mm.)

Tabla 403-1.1 Porcentaje que pasa a través de los diferentes
tamices.
(Fuente: MOP )
7.2 En roca:
e Profundidad minima de cimentacion Df = 30 cm.
e Separacion vertical de fracturas S> 5cm para que sea
competente.
e Colocacion de un Hormigdén pobre para nivelar (Dento-

concreto).

A continuacion se daran algunas especificaciones

referidas al Hormigon Armado a utilizar en la cimentacion:

7.3 Hormigén:
e Resistencia a la compresion f'c2180 kg/cm® en nuestro
medio generalmente se usa fc= 210 kg/cm® por

cuestiones de durabilidad.
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= . , .
é Recubrlmlento minimo del refuerzo=7,5 cm.

e Las zapatas de hormigdn armado deberian tener al

menos 40cm de peralte en edificaciones de varios pisos,
para asegurar una minima rigidez a la flexion. Se
pueden admitir espesores inferiores (peralte minimo
h=20cm) en el caso de estructuras livianas no superiores
a dos pisos como viviendas unifamiliares con

entramados de luces pequefas, como pasos cubiertos,

etc.

e Acero con doble proteccion contra la corrosion para

disminuir el recubrimiento; en este caso corregir

longitudes de desarrollo y de anclaje por un factor igual a

1,5.

¢ Nunca olvidar el acero por Contraccion y Temperatura.

¢ No colocar hormigén bajo agua.

Recomendaciones para un buen plan de excavacion:

e Dar un esquema de como se va a realizar la excavacion

por etapas.

e Limitar asentamientos alrededor de la excavacion.

e Limitar cercania de Ila excavacion a estructuras

existentes.

e Profundidad de excavacion sin entibado.
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=3 .,
4 bontrol del volumen de excavacion.

NN
T
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7.4 Criterios para el diseino de plintos en hormigén:

Los esfuerzos en el suelo no deben sobrepasar los

esfuerzos admisibles bajo condiciones de carga sin factores

de mayoracion.

Cuando las combinaciones de carga incluyan el efecto
de solicitaciones eventuales como sismos y viento, los
esfuerzos admisibles pueden incrementarse en un 33.3%.

Los asentamientos de las estructuras deberan calcularse

incluyendo el efecto en el tiempo de suelos compresibles o
consolidables como arcillas y suelos organicos.

El recubrimiento minimo para el hierro, cuando el
hormigdn es fundido en obra en contacto con el terreno y
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q'uéd'a permanentemente expuesto a él, es de 7,5 cm (Fig.

IIF*rrirr*rrirrirrii*q

Figura 7.1 Recubrimiento minimo en una cimentacion.

. R>7,5cm

(Fuente:
http://bvirtual.espe.edu.ec/publicaciones/academicas/hormigo

n/hormigon08-b.htm)

Los plintos deberan disenarse para resistir fuerzas
cortantes en cada direccion independientemente, tomando
como seccion critica a una distancia d desde la cara de las

columnas o elementos verticales (Fig. 7.2

Seccidn critica al cortante

I -
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Figura 7.2 Seccion Critica al cortante.
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(Fuente:
http://bvirtual.espe.edu.ec/publicaciones/academicas/hormigo
n/hormigon08-b.htm)

La capacidad resistente a cortante tipo viga del hormigén

se calcula con la siguiente expresion empirica:
Ve=0,53*.f"c *bo*d
Donde: Tanto f’c como v, se expresan en Kg/cm?.

Los plintos deberan disenarse para resistir fuerzas
cortantes de punzonamiento en dos simultdneamente,
tomando como seccion critica a aquella que se ubica a una
distancia d/2 alrededor del elemento vertical de carga

(columna, muro de corte, etc.).

I"..\ -

cion critica al
zonamiento
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Figura 7.3 Seccion Critica al Punzonamiento.
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(Fuente:
http://bvirtual.espe.edu.ec/publicaciones/academicas/hormigo

n/hormigon08-b.htm)

La resistencia al cortante por punzonamiento que puede
desarrollar el hormigon se calcula con la siguiente expresion

empirica:
Ve=11*./f'c*bo*d
Donde: Tanto f’c como v, se expresan en Kg/cm?.

La seccion critica de flexion en una direccidn se ubicara

en las caras de los elementos verticales de carga (Fig.7.4).

elemento de hormign armado

eccion crtica a la flexion

Id
" ol IR DI JSCNCH, LN, JNURCIN, JSUNC, INUN. JRNUN. JUNUN, DN JNURI. RN, INN. JUNCN. URCH. IR0 NN, 1. |

Figura 7.4 Seccion Critica a la Flexion con elementos de

hormigén armado.

(Fuente:
http://bvirtual.espe.edu.ec/publicaciones/academicas/hormigo

n/hormigon08-b.htm)
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" #7En cimentaciones de muros de mamposteria, la seccién

critica de diseno a la flexion se considerara ubicada en la

mitad, entre el eje medio y el borde del muro (Fig. 7.5).

muro de mamposteria

Seccidon critica a la flexion

Figura 7.5 Seccion Critica al Flexion en cimentaciones con

muros de ladrillo.

(Fuente:
http://bvirtual.espe.edu.ec/publicaciones/academicas/hormigo

n/hormigon08-b.htm)

En zapatas reforzadas en una direcciéon y en zapatas
cuadradas reforzadas en dos direcciones, el refuerzo debe
distribuirse uniformemente a través del ancho total de la

zapata.

En zapatas inclinadas o escalonadas, el angulo de
inclinacién o la altura y colocacion de los escalones seran
tales que se satisfagan los requisitos de disefio en cada

seccion (Fig. 7.6).
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Seccidn 2
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Figura 7.5 Zapatas escalonadas.

(Fuente:
http://bvirtual.espe.edu.ec/publicaciones/academicas/hormigo

n/hormigon08-b.htm)

Las =zapatas inclinadas o escalonadas que se
dimensionen como una unidad, deben construirse para

asegurar su comportamiento como tal (deberan
monoliticas).

ser
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CONELUSIONES Y RECOMENDACIONES

Al término de este trabajo podemos concluir diciendo

que se alcanzaron todos los objetivos propuestos al inicio de
esta monografia, entre otros podemos citar los siguientes:

Se pudo concretar una clasificacion clara y concisa de
los tipos de cimentaciones, de acuerdo a su forma,
manera de distribuir las cargas y su simetria.

Se mostraron muchos procesos utilizados en el mundo
para la exploracion del subsuelo, ademas de dar algunos
parametros practicos para realizar el estudio en el sitio
de obra.

Se indicaron las diferentes teorias de capacidad portante
ultima como la capacidad por asentamientos, ademas de
incluir tablas y graficas tanto de asentamientos como de
distorsiones admisibles para diferentes estructuras.
Quedaron indicadas claramente las metodologias de
calculo para los diferentes tipos de cimientos
superficiales, incluyendo las especificaciones mas
importantes.

En fin, se llego a la obtencion de un manual de disefio y
estudio que contiene gran cantidad de informacion vy
comentarios de suma ayuda para los estudiantes y por

que no para los profesionales también.
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RECOMENDACIONES:

Para realizar el estudio y calculo de cualquier tipo de
cimentacién superficial, no dejar de lado ninguno de los
aspectos mencionados en este trabajo, ya que cada uno de
ellos en su conjunto nos llevaran a una solucion técnicamente
optima.

Es mas en cualquier trabajo o disefio que se enfrente en
la vida profesional; se deben analizar de manera meticulosa
las posibles soluciones que se puedan ofrecer; sin dejar de
lado las alternativas de cambio que se puedan dar en el
diseno a futuro. Ademas nos parece importante que
cualquiera que sea el problema que se nos presente,
nosotros debemos tener los conocimientos suficientes y
solidos acerca del tema particular en cuestion y dominar las
diferentes teorias que vayan a ser utilizadas para brindar la
solucion adecuada.
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