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Prefacio

Fundamentos de ingenieria de cimentaciones y Fundamentos de ingenieria geotécnica se pu-
blicaron originalmente en 1984 y 1985, respectivamente. Estos textos fueron bien recibidos por
los instructores, estudiantes y profesionales por igual. Dependiendo de las necesidades de los
usuarios, los textos fueron revisados y se encuentran actualmente en su séptima edicion. Estos
textos han sido traducidos a varios idiomas.

Hacia finales de 1998 hubo varias peticiones para preparar un solo volumen que fuera de
la naturaleza concisa pero que combinara los componentes esenciales de los Fundamentos de
ingenieria en cimentaciones y los Fundamentos de ingenieria geotécnica. En respuesta a esas
peticiones, la primera edicién de Fundamentos de ingenieria geotécnica se public6 en 2000,
seguida por la segunda y tercera ediciones de 2005 y 2008, respectivamente. Estas ediciones
incluyen los conceptos fundamentales de la mecanica de suelos, asi como técnicas de cimenta-
cion, incluida la capacidad de carga y asentamiento de cimentaciones superficiales (zapatas y
mallas extendidas), muros de contencion, cortes apuntalados, pilotes y pozos perforados.

Esta cuarta edicién se ha revisado y elaborado con base en los comentarios recibidos de
varios revisores y usuarios sin necesidad de cambiar la filosofia en la que el texto se redacté ori-
ginalmente. Al igual que en las ediciones anteriores, las unidades SI se utilizan en todo el texto.
Esta edicién consiste de 19 capitulos y un apéndice. Entre los principales cambios respecto a la
tercera edicion se incluyen los siguientes:

* En el capitulo 2 sobre “Origen de los depésitos del suelo, tamafio de grano y forma”, se ha
afiadido el proceso de la formacién de diversos tipos de rocas (es decir, el ciclo de las rocas).

* “Relaciones peso-volumen y plasticidad” es ahora el capitulo 3. “Clasificacién de suelos”
se presenta por separado en el capitulo 4.

* En el Capitulo 5 sobre “Compactacion de suelos” se han afiadido varias relaciones
empiricas desarrolladas recientemente para estimar el peso especifico seco maximo y el
contenido 6ptimo de humedad.

* “Conductividad hidrdulica” y “Filtracién” se presentan ahora en dos capitulos separados
(capitulos 6 y 7). La construccién neta de flujo anisotrépico en suelos es un tema afiadido
en el capitulo 7 sobre “Filtracién”.

* El capitulo 11 sobre “Mejoramiento del suelo” es un capitulo nuevo y brevemente trata
temas relacionados con estabilizaciones quimicas y mecédnicas. Los temas cubiertos
por la estabilizacién mecdnica como vibroflotacién, compactacién dindmica, voladura,
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precompresion y drenes de arena han sido recopilados de capitulos sobre la compactacion
y consolidacién que aparecieron en las ediciones anteriores.

e “Exploracién del subsuelo” (capitulo 12) se ha colocado antes del capitulo sobre
“Estabilidad de taludes” (capitulo 13). Se ha afiadido una seccién sobre exploracion
geofisica al capitulo 12.

e FEl capitulo 15 sobre “Muros de contencién y cortes apuntalados” se presenta ahora antes
del capitulo sobre “Cimentaciones poco profundas: capacidad de carga” (capitulo 16).

* FEl capitulo de cimentaciones poco profundas presentadas en el capitulo 12 de la tercera
edicién ya ha sido tratado en sendos capitulos: “Capacidad de carga”, en el capitulo 16, y
“Asentamiento” en el capitulo 17. El capitulo 17 sobre “Asentamiento de cimentaciones
poco profundas” se ha dedicado a la estimacidn del asentamiento eldstico sélo a partir del
asentamiento de consolidacién discutido en el capitulo 9.

* “Pilotes de cimentacién” y “Pozos perforados” se presentan ahora en dos capitulos
separados (capitulos 18 y 19).

 Se ha afladido un nuevo apéndice sobre “Geosintéticos”, introduciendo en primer lugar
a los lectores al geotextil y la geomalla en su relacién con la construccién de muros de
contencion de tierra estabilizada mecanicamente (MSE).

e La mayoria de los problemas de ejemplo y problemas de tarea son nuevos.

* Se ha afladido una serie de nuevas fotografias.

En el aula es importante hacer hincapié en la diferencia entre la mecdnica de suelos y
las cimentaciones. La mecénica de suelos es la rama de la ingenieria que implica el estudio de las
propiedades de los suelos y su comportamiento bajo esfuerzos y las deformaciones en condi-
ciones idealizadas. La cimentacion aplica los principios de la mecdnica de suelos y la geologia
en la planeacidn, el disefio y construccidn de cimentaciones de edificios, carreteras, presas, etc.
A partir de las condiciones idealizadas de la mecdnica de suelos se hacen necesarias aproxima-
ciones y deducciones para el diseio adecuado de cimientos, ya que, en la mayoria de los casos,
los depdsitos naturales del suelo no son homogéneos. Sin embargo, para que una estructura
funcione correctamente, estas aproximaciones pueden ser realizadas sélo por un ingeniero que
tenga una buena formacién en mecdnica de suelos. Este libro proporciona ese respaldo.

Fundamentos de ingenieria geotécnica estd abundantemente ilustrado para ayudar a los
estudiantes a entender el material. En cada capitulo se incluyen varios ejemplos. Al final de
cada uno de los capitulos se proporcionan problemas para la asignacién de tarea y todos ellos
estan en unidades del SI.

Materiales y recursos para el instructor (en inglés)

Un Manual de soluciones del instructor y diapositivas de PowerPoint detalladas de figuras y
tablas, asi como ecuaciones y ejemplos del libro, estdn disponibles para los instructores a través
de un sitio web protegido por contrasefia.

Materiales y recursos para el estudiante (en inglés)

Preguntas de autoevaluacién de opcion mdltiple con respuestas para cada capitulo estdn dispo-
nibles para los estudiantes en el sitio web del libro. Los estudiantes también pueden beneficiarse
de estas preguntas como una herramienta prictica en la preparacion para exdmenes de licencias
profesionales de ingenieria.

Para acceder a los materiales adicionales del curso, visite por favor www.cengagebrain.
com. En la pagina de inicio de cengagebrain.com busque el ISBN del titulo en inglés, utilizando
el cuadro de bisqueda en la parte superior de la pagina. Esto le llevard a la pagina del producto en
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donde se pueden encontrar estos recursos. Si necesita una contrasefia, vaya a www.cengage.com/
engineering y siga las indicaciones para los Recursos del instructor.

Deseo reconocer a las siguientes personas por sus Utiles revisiones y comentarios sobre
el manuscrito:

Fred Boadu, Duke University

Antonio Carraro, Colorado State University

Ashraf S. Elsayed, Arkansas State University

David Elton, Auburn University

Syed Waqar Haider, Michigan State University
Andrew Heydinger, University of Toledo

Jonathan Istok, Oregon State University

Sanjay K. Shukla, Edith Cowan University, Australia

Mi esposa, Janice, ha sido una fuente constante de inspiracién y ayuda en la realizacién
del proyecto. También me gustaria agradecer a Christopher Shortt, Editor; Randall Adams,
Editor Senior de Adquisiciones; Hilda Gowans, Editor Senior de Desarrollo; Lauren Betsos,
Gerente de Marketing, todos de Cengage Learning, y a Rose Keman, de Servicios Editoriales
RPK, por su interés y paciencia durante la revisioén y elaboracién del manuscrito.

BRAJA M. DAS
Henderson, Nevada






Ingenieria
geotécnica: desde el principio

1.1 Introduccion

.......................................................................................................................... .

Para propésitos de ingenieria, el suelo se define como el agregado no cementado de granos mi-
nerales y materia organica descompuesta (particulas sélidas) con liquido y gas en los espacios
vacios entre las particulas s6lidas. El suelo se utiliza como material de construccion en diver-
sos proyectos de ingenieria civil y con cimientos estructurales. Por lo tanto, los ingenieros ci-
viles deben estudiar las propiedades del suelo, tales como el origen, la distribucién de tamaiio
de grano, la capacidad de drenar el agua, compresion, resistencia al corte y la capacidad de
soporte de carga. La mecdnica de suelos es la aplicacién de la ciencia fisica que se ocupa
del estudio de las propiedades fisicas del suelo y el comportamiento de las masas de suelos
sometidos a diferentes tipos de fuerzas. La ingenieria de suelos es la aplicacion de los princi-
pios de la mecénica de suelos a problemas practicos. La ingenieria geotécnica es la rama de
la ingenieria civil que enfoca su estudio en las propiedades mecanicas e hidrdulicas de suelos
y rocas, tanto en superficie como en el subsuelo, incluyendo la aplicacién de los principios de
la mecdnica de suelos y mecdnica de rocas en el disefio de los cimientos, estructuras de con-
tencion y las estructuras de tierra.

1.2 Laingenieria geotécnica antes del siglo XVIII

.......................................................................................................................... .

El registro de la primera persona que utilizé el suelo como material de construccion se pierde
en la antigiiedad. En términos de ingenieria civil, la comprensién de la ingenieria geotécnica,
como se conoce hoy en dia, comenzé a principios del siglo XVIII (Skempton, 1985). Durante
afios, el arte de la ingenieria geotécnica se baso sélo en las experiencias del pasado a través de
una sucesion de experimentos sin ningin caracter cientifico real. En base a estos experimentos,
muchas estructuras fueron construidas, algunas de las cuales se han derrumbado, mientras otras
se mantienen en pie.

La historia escrita nos dice que las civilizaciones antiguas florecieron a lo largo de las
orillas de los rios, como el Nilo (Egipto), el Tigris y el Eufrates (Mesopotamia), el Huang Ho
(rfo Amarillo, China) y el Indo (India). Hay diques que datan de alrededor del afio 2000 a.C.
y fueron construidos en la cuenca del Indo para proteger la ciudad de Mohenjo Dara (que se
convirtié en Pakistan después de 1947). Durante la dinastia Chan en China (1120 a.C. a 249
a.C.), muchos diques fueron construidos para el riego. No hay evidencia de que se hayan toma-
do medidas para estabilizar los cimientos o comprobar la erosién causada por las inundaciones

1
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Tabla 1.1 Las pirdmides mds grandes de Egipto

Piramide/Faradn

Localizacion

Reinado del faraén

Djoser Saqqara 2630-2612 a.c.
Sneferu Dashur (Norte) 2612-2589 a.c.
Sneferu Dashur (Sur) 2612-2589 a.c.
Sneferu Meidum 2612-2589 a.c.
Khufu Giza 2589-2566 a.c.
Djedefre Abu Rawash 2566-2558 a.c.
Khafre Giza 2558-2532 a.c.
Menkaure Giza 2532-2504 a.c.

(Kerisel, 1985). La antigua civilizacion griega utiliz6 zapatas aisladas y cimientos de madera
para la construccién de estructuras. Alrededor del afio 2700 a.C. se construyeron varias pirdmi-
des en Egipto, la mayoria de las cuales fueron construidas como tumbas para los faraones del
pais y sus consortes durante los periodos del Imperio Antiguo y Medio. La tabla 1.1 enumera
algunas de las principales pirdmides identificadas por el faraén que ordend su construccion. A
partir de 2008 se han descubierto un total de 138 pirdmides en Egipto. La figura 1.1 muestra una
vista de las pirdmides de Giza. La construccidén de las pirdmides plantea desafios formidables
sobre cimentaciones, estabilidad de taludes y la construccién de cdmaras subterrdneas. Con la
llegada del budismo a China durante la dinastia Han del Este en el 68 d.C. se construyeron miles
de pagodas. Muchas de estas estructuras fueron construidas con limo y blandas capas de arcilla.
En algunos casos la presion de base excede la capacidad de soporte de carga del suelo y con ello
caus6 grandes dafios estructurales.

Uno de los ejemplos mds famosos de los problemas relacionados con la capacidad de
soporte del suelo en la construccién de estructuras anteriores al siglo XVIII es la Torre de Pisa

Figura 1.1 Vista de las pirdmides de Giza (Cortesia de Braja M. Das, Henderson, Nevada)
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Figura 1.2 Torre inclinada de Pisa, Italia (Cortesia de Braja M. Das, Henderson, Nevada)

en Italia (figura 1.2). La construccién de la torre comenzé en 1173 d.C., cuando la Republica
de Pisa era prdspera, y continué en varias etapas durante mas de 200 afos. La estructura pesa
alrededor de 15700 toneladas métricas y estd soportada por una base circular que tiene un
didmetro de 20 m. La torre se ha inclinado en el pasado hacia el este, norte, oeste y, por tltimo,
hacia el sur. Investigaciones recientes mostraron que existe una capa de arcilla débil a una pro-
fundidad de aproximadamente 11 m, la compresién ha provocado que la torre se incline. Se ha
desviado mds de 5 m de la alineacién con la altura de 54 m. La torre fue cerrada en 1990 porque
se temia que iba a caer o colapsar. Recientemente se ha estabilizado mediante la excavacién
del suelo de la parte norte de la torre. Se retiraron alrededor de 70 toneladas métricas de tierra
en 41 extracciones por separado que extendieron el ancho de la torre. A medida que el suelo se
asent6 gradualmente para llenar el espacio resultante, la inclinacién de la torre disminuy6. La
torre ahora estd inclinada 5 grados. El cambio en medio grado no es perceptible, pero hace a la
estructura considerablemente mads estable. La figura 1.3 es un ejemplo de un problema similar.
Las torres mostradas en la figura 1.3 se encuentran en Bolonia, Italia, y fueron construidas en el
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Figura 1.3 Inclinacién de la Torre de Garisenda (izquierda) y la Torre Asinelli, en Bolonia,
Italia (Cortesia de Braja M. Das, Henderson, Nevada)

siglo XII. La torre de la izquierda es la Torre Garisenda. Tiene 48 m de altura y pesa alrededor
de 4210 toneladas métricas. Se ha inclinado aproximadamente 4 grados. La torre de la derecha
es la torre Asinelli, que es de 97 m de altura y pesa 7300 toneladas. Se ha inclinado aproxima-
damente 1.3 grados.

Después de encontrarse con varios problemas relacionados con la cimentacién durante
la construccién en los siglos pasados, los ingenieros y cientificos comenzaron a estudiar las
propiedades y el comportamiento de los suelos de una manera mds metddica comenzando en la
primera parte del siglo XVIII. Basado en el énfasis y la naturaleza del estudio en el 4rea de la in-
genieria geotécnica, el lapso de tiempo que se extiende desde 1700 hasta 1927 se puede dividir
en cuatro periodos principales (Skempton, 1985):

1. Periodo Preclasico (1700 a 1776)
2. Mecdénica de suelos: periodo Clasico-Fase I (1776 a 1856)



3. Mecénica de suelos: periodo Clasico-Fase I (1856 a 1910)
4. Mecanica de suelos moderna (1910 a 1927)

A continuacién se analizan descripciones breves de algunos desarrollos importantes du-
rante cada uno de estos periodos.

Este periodo se concentré en los estudios relativos a la pendiente natural y pesos unitarios de
diversos tipos de suelos, asi como las teorias de empuje semiempiricas. En 1717, un ingeniero
real francés, Henri Gautier (1660-1737), estudié la pendiente natural de los suelos cuando se
incliné sobre una pila para formular los procedimientos de disefio de muros de contencién. La
pendiente natural es lo que hoy conocemos como el dngulo de reposo. Segtin este estudio,
la pendiente natural de la arena seca limpia y la tierra comiin fueron de 31° y 45°, respectiva-
mente. Ademads, los pesos unitarios de la arena seca limpia y la tierra comutn fueron recomen-
dados para ser 18.1 kN/m? y 13.4 kKN/m?, respectivamente. No se informé de los resultados de
pruebas en arcilla. En 1729, Bernard Forest de Belidor (1694-1761) publicé un libro de texto
para los ingenieros militares y civiles en Francia. En el libro propuso una teoria para la presion
lateral de la tierra sobre los muros de contencién que fue un seguimiento al estudio original de
Gautier (1717). También especifica un sistema de clasificacion de suelos de la manera mostrada
en la siguiente tabla.

Peso unitario

Clasificacion kN/m3
Roca —
Arena firme o dura 16.7 a
Arena compresible 18.4
Tierra comtn (como la que se encuentra en lugares secos) 13.4
Tierra suave (limo primario) 16.0
Arcilla 18.9
Turba —

Los primeros resultados de las pruebas de un modelo de laboratorio sobre un muro de
contencién de 76 mm de altura construido con relleno de arena fueron reportados en 1746 por
un ingeniero francés, Francois Gadroy (1705-1759), quien observé la existencia de planos de
deslizamiento en el suelo como una falla. El estudio de Gadroy fue resumido mds tarde por
J. J. Mayniel en 1808. Otra contribucién notable durante este periodo fue la del ingeniero fran-
cés Jean Rodolphe Perronet (1708-1794), quien estudio la estabilidad de taludes alrededor del
afio 1769 y distingui6 entre la tierra intacta y saturada.

Durante este periodo, la mayor parte de los desarrollos en el drea de la ingenieria geotécnica
vino de ingenieros y cientificos en Francia. En el periodo Precldsico practicamente todas las
consideraciones tedricas utilizadas en el calculo de la presion lateral de la tierra sobre los muros
de contencion se basaban en una superficie de falla apoyada arbitrariamente en el suelo. En su



famoso trabajo presentado en 1776, el cientifico francés Charles Augustin de Coulomb (1736-
1806) utilizé los principios de cédlculo de maximos y minimos para determinar la verdadera
posicién de la superficie de deslizamiento en el suelo detrds de un muro de contencién. En este
andlisis Coulomb utiliza las leyes de la friccion y la cohesion de los cuerpos sélidos. En 1790, el
distinguido ingeniero civil francés Gaspard Marie Claire Riche de Brony (1755-1839) incluye
la teorfa de Coulomb en su libro de texto mds importante, Nouvelle Arquitectura Hydraulique
(vol. 1). En 1820, los casos especiales de trabajo de Coulomb fueron estudiados por el ingeniero
francés Jacques Frederic Francais (1775-1833) y por el profesor de mecanica aplicada francés
Claude Louis Marie Henri Navier (1785-1836); estos casos especiales relacionados con relle-
nos y rellenos de apoyo con recargo inclinados. En 1840, Jean Victor Poncelet (1788-1867), un
ingeniero del ejército y profesor de mecdnica, extendi6 la teoria de Coulomb, proporcionando
un método grafico para determinar la magnitud de la presion lateral de la tierra en las paredes
de retencién verticales e inclinadas con superficies poligonales de tierra arbitrariamente rotas.
Poncelet fue también el primero en utilizar el simbolo ¢ para el dngulo de friccién del suelo. El
también proporcioné la primera teoria sobre cojinetes de capacidad extrema en cimentaciones
superficiales. En 1846, el ingeniero Alexandre Collin (1808-1890) proporciond los detalles de
deslizamientos profundos en las laderas de arcilla, cortes y terraplenes. Collin teorizaba que,
en todos los casos, la falla se lleva a cabo cuando la cohesion movilizada excede la cohesion
existente del suelo. También observé que las superficies reales de fallo pueden ser aproximadas
como arcos de cicloides.

El final de la primera fase del periodo Clésico de la mecanica de suelos estd generalmen-
te marcada por el afio (1857) de la primera publicacién de William John Macquorn Rankine
(1820-1872), profesor de ingenieria civil en la Universidad de Glasgow. Este estudio proporcio-
na una teoria notable sobre el empuje y el equilibrio de las masas de tierra. La teorfa de Rankine
es una simplificacion de la teorfa de Coulomb.

Varios resultados experimentales de las pruebas de laboratorio en la arena aparecieron en la
literatura en esta fase. Una de las publicaciones iniciales y mas importante es la del ingeniero
francés Henri Philibert Gaspard Darcy (1803-1858). En 1856 publicé un estudio sobre la per-
meabilidad de los filtros de arena. En base a dichas pruebas Darcy define el término de coefi-
ciente de permeabilidad (o conductividad hidrdulica) del suelo, un pardmetro muy util en la
ingenieria geotécnica hasta hoy dia.

Sir George Howard Darwin (1845-1912), profesor de astronomia, llevé a cabo pruebas
de laboratorio para determinar el momento de vuelco en una pared de arena con bisagras de
retencion en los estados suelto y denso de la compactacién. Otra contribucion notable, que fue
publicada en 1885 por Joseph Valentin Boussinesq (1842-1929), fue el desarrollo de la teoria
de la distribucion de tensiones bajo las areas de rodamientos cargados en un medio homogéneo,
semiinfinito, eldstico e isétropo. En 1887, Osborne Reynolds (1842-1912) demostro el fenéme-
no de dilatancia en la arena. Otros estudios notables durante este periodo son aquellos hechos
por John Clibborn (1847-1938) y John Stuart Beresford (1845-1925) en relacion con el flujo de
agua a través del lecho de arena y la presion de elevacion. El estudio de Clibborn se public6 en
el Tratado de ingenieria civil, vol. 2: Trabajo de riego en la India, Roorkee, 1901, y también
en el Documento Técnico niim. 97 del Gobierno de la India, 1902. El estudio de Beresford de
1898 sobre la elevacion de la presion en el Narora Weir en el rio Ganges se ha documentado en
el Documento Técnico niim. 97 del Gobierno de la India, 1902.
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En este periodo, los resultados de la investigacion llevada a cabo en arcillas se publicaron y se
establecieron las propiedades y los pardmetros fundamentales de la arcilla. Las publicaciones
mads relevantes se describen a continuacion.

Alrededor de 1908, Albert Mauritz Atterberg (1846-1916), un quimico y cientifico sueco
del suelo, define las fracciones de arcilla de tamafio natural como el porcentaje en peso de par-
ticulas menores de 2 micras de tamafio. Se dio cuenta de la importancia del papel de las particu-
las de arcilla en un suelo y la plasticidad de los mismos. En 1911 explicé la consistencia de los
suelos cohesivos mediante la definicién de liquido, plastico y los limites de contraccién. También
defini6 el indice de plasticidad como la diferencia entre el limite liquido y limite plastico (ver
Atterberg, 1911).

En octubre de 1909 la presa de tierra de 17 m de altura en Charmes, Francia, fall6. Habia
sido construida entre 1902 y 1906. Un ingeniero francés, Jean Fontard (1884-1962), llevé a
cabo investigaciones para determinar la causa del fallo. En ese contexto se realizaron pruebas
de doble corte en muestras de arcilla sin ser drenadas (0.77 m?> de superficie y 200 mm de
espesor) bajo tensién vertical constante para determinar sus parametros de resistencia al corte
(ver Frontard, 1914). Los tiempos para la falla de estos especimenes fueron de entre 10 y 20
minutos.

Arthur Langley Bell (1874-1956), un ingeniero civil inglés, trabajé en el disefio y la
construccién del dique exterior en el Rosyth Dockyard. Basandose en su trabajo desarroll6 re-
laciones de presion lateral y resistencia en la arcilla, asi como de capacidad de carga en cimen-
taciones superficiales en arcilla (ver Bell, 1915). También utilizé las pruebas de caja de cizalla
para medir la resistencia al corte sin drenaje de las muestras de arcilla inalteradas.

Wolmar Fellenius (1876-1957), un ingeniero sueco, desarroll6 el andlisis de la estabilidad de
las pistas de arcilla saturadas (es decir, condicién ¢ = 0) con el supuesto de que la superficie
de deslizamiento critico es el arco de una circunferencia. Estos fueron elaborados sobre sus
articulos publicados en 1918 y 1926. El articulo publicado en 1926 dio soluciones numéricas
correctas para los niimeros de estabilidad de las superficies de deslizamiento circulares que
pasan por el pie del talud.

Karl Terzaghi (1883-1963), de Austria (figura 1.4), desarroll6 la teoria de la consolida-
cion de las arcillas como la conocemos hoy en dia. La teoria fue desarrollada cuando Terzaghi
fue profesor en el American Robert College de Estambul, Turquia. Su estudio abarc6 un periodo
de cinco afios (1919-1924) y se utilizaron cinco diferentes suelos arcillosos. El limite liquido de
los suelos oscilé entre 36 y 67, y el indice de plasticidad estaba en el rango de 18 a 38. La teoria
de la consolidacion se public6 en el célebre libro Erdbaumechanik Terzaghi en 1925.

La publicaciéon de Erdbaumechanik auf Bodenphysikalisher Grundlage por Karl Terzaghi en
1925 dio luz a una nueva era en el desarrollo de 1a mecénica de suelos. Karl Terzaghi es conocido
como el padre de la mecédnica de suelos moderna. Terzaghi (figura 1.4) nacié el 2 de octubre de
1883 en Praga, que era entonces la capital de la provincia austriaca de Bohemia. En 1904 se gra-
duo en la Technische Hochschule de Graz, Austria, con una licenciatura en ingenieria mecénica.
Después de su graduacion trabajo un afio en el ejército austriaco. Al concluir su servicio militar
Terzaghi estudié un aflo mds, concentrdndose en temas geoldgicos. En enero de 1912 recibi6
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Figura 1.4 Karl Terzaghi (1883-1963) (SSPL, via Getty Images)

el grado de Doctor en Ciencias Técnicas de su alma mater en Graz. En 1916 acept6 un puesto
de profesor en la Escuela Imperial de Ingenieros en Estambul. Después de concluir la Primera
Guerra Mundial imparti6 catedra en el American Robert College de Estambul (1918-1925). All{
comenzd su trabajo de investigacion sobre el comportamiento de los suelos y la compactacion
de las arcillas y la falla debidos a los ductos en la arena bajo las presas. La publicacién Erdbau-
mechanik es principalmente el resultado de esta investigacion.

En 1925, Terzaghi aceptd una cdtedra visitante en el Massachusetts Institute of Techno-
logy, donde trabajé hasta 1929. Durante ese tiempo fue reconocido como el lider de la nueva
rama de la ingenieria civil denominada mecdnica de suelos. En octubre de 1929 regresé a Eu-
ropa para aceptar una citedra en la Universidad Técnica de Viena, que pronto se convirti6 en el
nucleo de ingenieros civiles interesados en la mecdnica de suelos. En 1939 regresé a Estados
Unidos para convertirse en profesor de la Universidad de Harvard.



La primera conferencia de la Sociedad Internacional de Mecanica de Suelos e Ingenieria
de Cimentaciones (ISSMFE) se celebré en la Universidad de Harvard en 1936, presidida por
Karl Terzaghi. Dicha conferencia fue posible gracias a la conviccion y el esfuerzo del profesor
Arthur Casagrande, de la Universidad de Harvard. Alrededor de 200 personas de 21 paises
asistieron a esta conferencia. Fue a través de la inspiracion y guia de Terzaghi durante el cuarto
de siglo anterior, que los documentos fueron llevados a esa conferencia que cubre una amplia
gama de temas, como:

» Esfuerzos efectivos

* Resistencia al corte

* Prueba con el penetrometro de cono holandés
* Consolidacién

* Pruebas de centrifugado

* Teorfa eldstica y distribucion de los esfuerzos
* Precarga para el control de asentamiento

* Expansion de las arcillas

e Accién del hielo

* Terremoto y licuefaccién del suelo

* Vibraciones de maquinas

* Teorfa de arco de presion de tierras

Para el siguiente cuarto de siglo Terzaghi fue el espiritu que gui6 el desarrollo de la me-
canica de suelos e ingenieria geotécnica en todo el mundo. A tal efecto, en 1985, Ralph Peck
(figura 1.5) escribié que “algunas personas durante toda la vida de Terzaghi se han puesto de
acuerdo en que no era sélo el espiritu rector de la mecénica de suelos, sino que era el centro
de coordinacién de la investigacion y la aplicacion en todo el mundo. En los préximos afios se
dedicard a proyectos en todos los continentes, principalmente en Australia y la Antartida.” Peck
continud: “Por lo tanto, alin hoy casi no se pueden mejorar sus evaluaciones actuales del estado
de la mecdnica de suelos, expresada en sus documentos de resumen y discursos presidenciales.”
En 1939, Terzaghi dicté la conferencia James Forrest 45 en el Instituto de Ingenieros Civiles
de Londres; su conferencia se titulé “Mecdnica de suelos: Una nueva etapa en ciencias de la
ingenieria”. En ella afirmaba que la mayoria de las fallas de cimentacién que se produjeron no
fueron “actos de Dios”.

A continuacion se presentan algunos aspectos destacados en el desarrollo de la mecénica
de suelos e ingenieria geotécnica que se desarrollé después de la primera conferencia de la
ISSMFE en 1936:

* Publicacion del libro teérico Mecdnica de suelos de Karl Terzaghi en 1943 (Wiley, Nueva
York);

* Publicacion de Mecdnica de suelos en la prdctica de ingenieria de Karl Terzaghi y Peck
Ralph en 1948 (Wiley, Nueva York);

* Publicacion de Fundamentos de mecdnica de suelos, de Donald W. Taylor, en 1948 (Wiley,
Nueva York), e

* Inicio de la publicacién en 1948 de Geotechnique, la revista internacional de la mecédnica
de suelos, en Inglaterra.

Después de una breve interrupcién durante la Segunda Guerra Mundial, en 1948 se ce-
lebr6 la segunda conferencia de la ISSMFE en Rotterdam, Holanda. Asistieron cerca de 600
participantes y se publicaron siete volimenes de actas. En esta conferencia, A. W. Skempton
presento el documento de referencia sobre concepto ¢ = 0 para arcillas. Después de Rotterdam
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Figura 1.5 Ralph B. Peck (Foto cortesia de Ralph P. Beck)

se han organizado conferencias de la ISSMFE cada cuatro afios en diferentes partes del mundo.
En consecuencia, las conferencias de Rotterdam incrementaron las conferencias regionales so-
bre el tema de la ingenieria geotécnica, destacando las siguientes:

* Conferencia Regional Europea de Estabilidad de Taludes, Estocolmo (1954)

e Primera Conferencia de Australia y Nueva Zelandia sobre las Caracteristicas de Corte de
Suelos (1952)

¢ Primera Conferencia Panamericana, Ciudad de México (1960)

* Conferencia de Investigacion de Resistencia al Corte de los Suelos Cohesivos, Boulder,
Colorado (1960)

Otros dos hitos importantes entre 1948 y 1960 son: (1) la publicacién del articulo de A. W.
Skempton sobre los coeficientes de presion para diversas obras de ingenieria y (2) la publica-
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Tabla 1.2 Detalle de las conferencias de la ISSMFE (1936-1997) y 1a ISSMGE (1997-2013)

Conferencia Lugar Aiio
I Harvard University, Boston, E.U. 1936
11 Rotterdam, Paises bajos 1948
111 Zurich, Suiza 1953
v Londres, Inglaterra 1957
\% Paris, Francia 1961
VI Montreal, Canada 1965
VII Ciudad de México, México 1969
Vi Mosct, URSS 1973
IX Tokyo, Jap6n 1977
X Estocolmo, Suecia 1981
XI San Francisco, E.U. 1985
XII Rio de Janeiro, Brasil 1989
XIII Nueva Delhi, India 1994
XIV Hamburgo, Alemania 1997
XV Estambul, Turquia 2001
XVI Osaka, Japén 2005
XVII Alexandria, Egipto 2009
XVIII Paris, Francia 2013

cion del libro titulado The Measurement of Soil Properties in the Triaxial Text, por A. W. Bishop
y B. J. Henkel (Arnold, Londres) en 1957.

A principios de la década de 1950, las soluciones a diferencias finitas y de elementos
finitos con ayuda de computadoras se aplicaban a varios tipos de problemas de ingenieria geo-
técnica. Estos siguen siendo una herramienta de célculo importante y ttil en nuestra profesion.
Desde los primeros dias la profesion de la ingenieria geotécnica ha recorrido un largo camino y
ha madurado. Ahora es una rama establecida de la ingenieria civil y miles de ingenieros civiles
declaran a la ingenieria geotécnica como su drea preferida de especialidad.

En 1997 la ISSMFE fue cambiado a ISSMGE (Sociedad Internacional de Mecanica de
Suelos e Ingenieria Geotécnica) para reflejar su verdadero alcance. Estas conferencias interna-
cionales han sido fundamentales para el intercambio de informacién sobre nuevos desarrollos
y actividades de investigacién en curso en ingenieria geotécnica. La tabla 1.2 proporciona la
ubicacién y el afio en que se realizé cada conferencia de la ISSMFE/ISSMGE.

En 1960, Bishop, Alpan, Tizén y Donald proporcionan pautas tempranas y resultados
experimentales de los factores que controlan la resistencia de los suelos cohesivos parcialmente
saturados. Desde ese momento se han hecho avances en el estudio del comportamiento de los
suelos insaturados en relacién con la fuerza y la compresibilidad, y otros factores que afectan a
la construccién de apoyos y estructuras de retencién de tierra.

La ISSMGE tiene varios comités técnicos y estos comités organizan o copatrocinan va-
rias conferencias en todo el mundo. Una lista de estos comités técnicos (2010-2013) se pro-
porciona en la tabla 1.3. La ISSMGE también lleva a cabo seminarios internacionales (antes
conocidos como Touring Lectures) que han demostrado ser una actividad importante que retine
a los profesionales, contratistas y académicos, tanto en el medio como entre el publico, para
su propio beneficio, independientemente de la regién, el tamafio o la riqueza de la sociedad de
miembros, fomentando asi el sentimiento de pertenencia a la Sociedad Internacional de Meca-
nica de Suelos e Ingenieria Geotécnica.
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Tabla 1.3 Lista de los comités de la ISSMGE (2010-2013)

Nimero
de comité
Categoria técnico Nombre del comité técnico
Fundamentos TC101 Laboratorio de pruebas de esfuerzo de geomateriales
TC102 Caracterizacion de ensayos in situ sobre propiedades del suelo
TC103 Métodos numéricos en geomecanica
TC104 Modelado fisico en ingenieria geotécnica
TC105 Geomecdnica de micro a macro
TC106 Suelos no saturados
Aplicaciones TC201 Aspectos geotécnicos de los diques y bordos, proteccion de
la costa y recuperacién de tierras
TC202 Ingenieria geotécnica de transporte
TC203 Ingenieria geotécnica de terremotos y problemas asociados
TC204 Construccion subterrdnea en suelo blando
TC205 Disefio de limites estatales en ingenieria geotécnica
TC206 Disefio geotécnico interactivo
TC207 Interaccién suelo-estructura y muros de contencién
TC208 Estabilidad de taludes naturales
TC209 Geotecnia en alta mar
TC210 Diques y embalses
TC211 Mejoramiento de suelos
TC212 Cimentaciones profundas
TC213 Geotecnia de la erosion del suelo
TC214 Ingenieria de cimentaciones para las dificiles condiciones
de suelo blando
TC215 Geotecnia ambiental
TC216 Geotecnia en hielo
Impacto en la sociedad TC301 Preservacion de sitios histéricos
TC302 Ingenieria geotécnica forense
TC303 Mitigacién de catdstrofes y rehabilitacion costera y de rios
TC304 Practicas en ingenierfa de evaluacién y gestion de riesgos
TC305 Infraestructura geotécnica para megaciudades y nuevas capitales

En la seccién 1.7 se presentd un breve resumen de las aportaciones realizadas a la mecénica
de suelos moderna por pioneros como Karl Terzaghi, Arthur Casagrande, Donald W. Taylor y
Ralph B. Peck. El tltimo de los primeros gigantes de la profesion, Ralph B. Peck, falleci6 el
18 de febrero de 2008, a la edad de 95 afios.

El profesor Ralph B. Peck naci6 en Winnipeg, Canadd, de padres estadounidenses,
Orwin K. Peck y Ethel H., el 23 de junio de 1912. Recibi6 sus titulos B.S. y doctorado en
1934 y 1937, respectivamente, del Instituto Politécnico Rensselaer, Troy, Nueva York. Du-
rante el periodo 1938-1939 tomo6 cursos de Arthur Casagrande en la Universidad de Harvard
sobre un nuevo tema llamado “Mecdnica de suelos”. De 1939 a 1943 el Dr. Peck trabajé como
asistente de Karl Terzaghi, el “padre” de la mecdnica de suelos moderna, en el proyecto del
metro de Chicago. En 1943 se uni6 a la Universidad de Illinois en Champaign-Urbana y fue
profesor de ingenieria de cimentaciones desde 1948 hasta su jubilacién en 1974. Después de
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Figura 1.6 EI Dr. Ralph Peck en Karl Terzaghi Park en la Universidad Bogazici de Estambul,
Turquia, durante la Conferencia ISSMGE 2001 (Cortesis de Braja M. Das, Henderson, Nevada)

su jubilacion estuvo activo en la consultoria, que incluyé grandes proyectos geotécnicos en 44
estados en Estados Unidos y otros 28 paises de los cinco continentes. Algunos ejemplos de sus
principales proyectos de consultoria incluyen:

* Los sistemas de transito rapido en Chicago, San Francisco y Washington, DC
* El sistema de oleoducto de Alaska

* Proyecto de James Bay en Quebec, Canada

* Proyecto de tren expreso de Heathrow (Reino Unido)

* Diques del Mar Muerto

Su ultimo proyecto fue el puente Rio-Antirio en Grecia. El 13 de marzo de 2008, The Ti-
mes del Reino Unido publicé: “Ralph B. Peck era un ingeniero civil estadounidense que inventd
una polémica técnica de construccién que se utiliza en algunas de las maravillas modernas de
ingenieria del mundo, incluyendo el Canal de la Mancha. Conocido como ‘el padrino de la me-
cénica de suelos’, era directamente responsable de una serie de célebres proyectos de tineles y
de represas de tierra que empujaron los limites de lo que se crefa que era posible.”

El Dr. Peck fue autor de mds de 250 publicaciones técnicas altamente distinguidas. El fue
presidente de la ISSMGE de 1969 a 1973. En 1974 recibi6 la Medalla Nacional de Ciencia
del presidente Gerald R. Ford. El profesor Peck era maestro, mentor, amigo y consejero de ge-
neraciones de ingenieros geotécnicos en todos los paises del mundo. La Conferencia ISSMGE
16 en Osaka, Japdon (2005), serfa la tltima gran conferencia de este tipo a la que asistiria.

La figura 1.6 muestra una fotografia del Dr. Peck durante una visita al Parque de Karl Ter-
zaghi en la Universidad Bogazi¢i (antes American Robert College) durante la XV Conferencia
ISSMGE en Estambul.

Este es realmente el final de una era.
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2.1 Introduccion

...........................................................................................................................

Durante la planificacion, disefio y construccion de cimientos, muros de contencién y estructuras de
retencion de tierras, a los ingenieros les resulta titil conocer el origen del depdsito de suelo sobre
el que se va a construir la estructura propuesta, ya que cada depdsito presenta caracteristicas geo-
mecdnicas dnicas. La mayor parte de los suelos que cubren la superficie de la tierra estan formados
por la erosién de las rocas. Las propiedades fisicas del suelo se establecen principalmente por los
minerales que constituyen las particulas del suelo y, por lo tanto, 1a roca de la cual se derivo.

En este capitulo se establece lo siguiente:

* Un esquema general de los procesos por los cuales se forman los diferentes tipos de rocas
(ciclo de las rocas).

* Laerosion de laroca y la naturaleza de la formacion de diversos tipos de depdsitos de suelo
(proceso sedimentario).

* Anadlisis granulométrico y forma de las particulas del suelo.

2.2 Ciclo de las rocas y origen del suelo

...........................................................................................................................

Los granos minerales que forman la fase sélida de un agregado del suelo son el producto de la
intemperizacion y la erosion de la roca. El tamafio de los granos individuales varfa en un amplio
intervalo. Muchas de las propiedades fisicas del suelo son dictadas por el tamafio, la forma y la
composicion quimica de los granos. Para entender mejor estos factores, uno debe estar familiariza-
do con los tipos de roca que forman la corteza terrestre.

Con base en su origen, las rocas se pueden dividir en tres tipos basicos: igneas, sedimentarias
y metamorficas. La figura 2.1 muestra un diagrama del ciclo de formacién de diferentes tipos de
roca y los procesos asociados con ellos. A continuacion se presentan las caracteristicas/descripcion
de cada proceso del ciclo de las rocas.

Rocas igneas

Las rocas igneas se forman por el enfriamiento y la solidificacién del magma expulsado del
manto de la Tierra. Después de la expulsién por cualquier erupcion volcdnica o de fisura, una
parte del magma fundido se enfria en la superficie de la tierra. A veces el magma cesa su movi-
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Figura 2.1 Ciclo de las rocas

lidad bajo la superficie terrestre y se enfria para formar rocas igneas intrusivas que se llaman-
plutonicas. Las rocas intrusivas formadas en el pasado pueden estar expuestas en la superficie
como resultado del proceso continuo de la erosién de los materiales que las cubrian.

Los tipos de rocas igneas formadas por el enfriamiento del magma dependen de fac-
tores tales como la composicién del magma y la velocidad de enfriamiento asociado con él.
Después de realizar varios ensayos de laboratorio, Bowen (1922) fue capaz de explicar la re-
lacion de la tasa de enfriamiento del magma con la formacion de diferentes tipos de roca. Esta
explicacién, conocida como la serie de reaccion de Bowen, describe la secuencia por la cual
se forman nuevos minerales a medida que se enfria el magma. Los cristales de minerales cre-
cen mds grandes y algunos de ellos se asientan. Los cristales que permanecen en suspension
reaccionan con el material fundido restante para formar un nuevo mineral a una temperatura
inferior. Este proceso continda hasta que se solidifica el cuerpo entero del material fundido.
Bowen clasific estas reacciones en dos grupos: (1) la serie de reaccion discontinua ferro-
magnesiana, en la que los minerales formados son diferentes en su composicién quimica y
estructura cristalina, y (2) la serie de reaccion continua plagioclasa feldespato, en la que los
minerales que se forman tienen diferentes composiciones quimicas con estructuras cristalinas
similares. La figura 2.2 muestra la serie de reaccién de Bowen. La composicién quimica de
los minerales se da en la tabla 2.1.

Por lo tanto, dependiendo de las proporciones de minerales disponibles se forman dife-
rentes tipos de roca ignea. Granito, gabro y basalto son algunos de los tipos comunes de roca
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ignea que se encuentran generalmente en el campo. La tabla 2.2 muestra la composicién gene-
ral de las rocas igneas.

Meteorizacion

La meteorizacion o intemperismo es el proceso de descomposicioén de las rocas por procesos
mecdnicos y quimicos en fragmentos mds pequefios. La meteorizacién mecdnica puede ser
causada por la expansion y contraccién de las rocas a partir de la ganancia y la pérdida continua
de calor, que da lugar a la desintegracion final. Con frecuencia el agua se filtra en los poros y
fisuras existentes en las rocas. A medida que la temperatura desciende, el agua se congela y se
expande. La presién ejercida por el hielo debido a la expansiéon de volumen es lo suficiente-
mente fuerte como para romper incluso rocas de gran tamaiio. Otros agentes fisicos que ayudan
a desintegrar las rocas son los glaciares (de hielo), el viento, el agua de los arroyos y rios, y las
olas del mar. Es importante darse cuenta que, en la meteorizacién mecdnica, rocas grandes se
descomponen en partes mds pequefias sin ningtin cambio en la composicién quimica. La figura 2.3

Tabla 2.1 Composicién de los minerales mostrados en la serie de reacciones de Bowen

Mineral Composicion

Olivino (Mg, Fe),SiOq4

Augita Ca, Na(Mg, Fe, Al)(Al, Si,0¢)
Hornblenda Silicato ferromagnesiano complejo de

Biotita (mica negra)

. feldespato de calcio
Plagioclasa {feldespato de sodio
Ortoclasa (feldespato de potasio)
Muscovita (mica blanca)

Cuarzo

Ca, Na, Mg, Ti, yAl
K(Mg, Fe)3AISi3010(OH)2
Ca(Alzsizog)

Na(A]S130g)
K(Al1Si30s)
KAL;Si3010(OH),
Si0,
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Tabla 2.2 Composicion de algunas rocas igneas

Nombre Modo de Minerales Minerales menos
de la roca ocurrencia Textura abundantes abundantes
Granito Intrusivo Gruesa Cuarzo, feldespato Biotita,
Riolita Extrusivo Fina de sodio, muscovita,
feldespato hornblenda
de potasio
Gabro Intrusivo Gruesa Plagioclasa, Hornblenda,
Basalto Extrusivo Fina piroxinos, biotita,
olivino magnetita
Diorita Intrusivo Gruesa Plagioclasa, Biotita,
Andesita Extrusivo Fina hornblenda piroxenos
(cuarzo
generalmente
ausente)
Sienita Intrusivo Gruesa Feldespato Feldespato
Traquita Extrusivo Fina de potasio de sodio,
biotita,
hornblenda
Peridotita Intrusivo Gruesa Olivino, Oxidos
piroxenos de hierro

muestra un ejemplo de la meteorizacién mecénica debido a las olas del mar y el viento en
Yehliu, Taiwdn. Esta drea se encuentra en un largo y estrecho cabo de mar en el lado noroeste
de Keelung, a unos 15 kilémetros de la costa norte de Chin Shan y Wanli.

En la meteorizacion quimica, los minerales de la roca originales se transforman en nuevos
minerales por reaccién quimica. El agua y el diéxido de carbono de la atmésfera forman dcido
carbdnico, que reacciona con los minerales de la roca existentes para formar nuevos minerales y
sales solubles. Las sales solubles presentes en el agua subterranea y dcidos orgdnicos formados
a partir de materia orgdnica descompuesta también causan desgaste quimico. Un ejemplo de la
erosion quimica de la ortoclasa para formar minerales de arcilla, silice y carbonato de potasio
soluble es el siguiente:

H,O + CO, —» H,CO3 — H™ + (HCO3)~
Acido carbénico
2K(AlSi305) + 2H" + H,0 — 2K™ + 4Si0, + ALSi,Os(OH)4

Silice Caolinita

(mineral de greda)

Ortoclasa

La mayoria de los iones de potasio liberados se dejan llevar en solucién como carbonato de
potasio y es absorbido por las plantas.
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Figura 2.3 Erosién mecanica debida al oleaje marino y al viento en Yehliu, Taiwan (Cortesia de
Braja M. Das, Henderson Arizona)

La meteorizacién quimica de feldespatos plagioclasa es similar a la de la ortoclasa en que se
producen minerales de arcilla, silice y diferentes sales solubles. Los minerales ferromagnesianos
forman también los productos de descomposicién de minerales de arcilla, silice y sales solu-
bles. Ademads, el hierro y el magnesio en minerales ferromagnesianos resultan en otros pro-
ductos tales como hematita y limonita. El cuarzo es altamente resistente a la intemperie y s6lo
ligeramente soluble en agua. La figura 2.2 muestra la susceptibilidad de las rocas metamoérficas
a la intemperie. Los minerales formados a temperaturas mas altas en la serie de reaccion de
Bowen son menos resistentes a la intemperie que los formados a temperaturas mas bajas.

El proceso de meteorizacion no se limita a las rocas igneas. Como se muestra en el ciclo
de las rocas (figura 2.1), las rocas sedimentarias y metamorficas también se meteorizan de una
manera similar.

Por lo tanto, a partir de la breve discusién anterior podemos ver cémo el proceso de me-
teorizacién cambia macizos rocosos solidos en fragmentos mas pequefios de diferentes tama-
fios que pueden ir desde los cantos rodados grandes a muy pequefias particulas de arcilla. Los
agregados no cementados de estos pequefios granos en diversas proporciones forman diferentes
tipos de suelo. Los minerales de arcilla, que son un producto de la meteorizaciéon quimica de
los feldespatos, ferromagnesianos y micas, dan la propiedad pléstica para suelos. Hay tres mi-
nerales de arcilla importantes: (1) caolinita, (2) ilita y (3) montmorilonita. (Se discuten estos
minerales arcillosos mds adelante en este capitulo.)
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Transporte de productos de la meteorizacion

Los productos de la meteorizacién pueden permanecer en el mismo lugar o pueden ser movidos
a otros lugares por el hielo, el agua, el viento y la gravedad.

Los suelos formados por los productos en su lugar de origen son llamados suelos residuales.
Una caracteristica importante del suelo residual es la gradacién del tamafio de particula. Los sue-
los de grano fino se encuentran en la superficie y el tamafio de grano aumenta con la profundidad.
A mayores profundidades, también se pueden encontrar fragmentos de rocas angulares.

Los suelos transportados se pueden clasificar en varios grupos, dependiendo de su modo
de transporte y deposicién:

Suelos glaciales, formados por el transporte y la deposicion de los glaciares

Suelos aluviales, transportados por corrientes de agua y depositados a lo largo de los arroyos
Suelos lacustres, formados por deposicion en los lagos

Suelos marinos, formados por deposicion en los mares

Suelos edlicos, transportados y depositados por el viento

w =

i

Rocas sedimentarias

Los depdsitos de grava, arena, limo y arcilla formados por meteorizacién pueden ser compac-
tados por presion de sobrecarga y cimentada por agentes como el 6xido de hierro, calcita, do-
lomita y cuarzo. Agentes cementantes son transportados generalmente en solucién por el agua
subterrdnea. Llenan los espacios entre las particulas y forman rocas sedimentarias. Las rocas
formadas de esta manera se llaman rocas sedimentarias detriticas.

Todas las rocas detriticas tienen una textura cldstica. Los siguientes son algunos ejemplos
de rocas detriticas con textura cldstica.

Tamaiio de particula Roca sedimentaria
Granular o grande (tamafio de grano 2 mm-4 mm o mads) Conglomerado
Arena Arenisca

Limo y arcilla Lutita y limolita

En el caso de los conglomerados, si las particulas son mas angulares, la roca se llama brecha. En
roca arenisca, los tamafios de particula pueden variar entre 1/16 mm y 2 mm. Cuando los granos
de roca arenisca son practicamente todos de cuarzo, la roca se conoce como cuarzoarenisca. En la
lutita y la lodolita, el tamafio de las particulas es por lo general menor de 1/16 mm. La limolita tiene
un aspecto de bloque, mientras que, en el caso de la lutita, 1a piedra se divide en bloques laminares.
La roca sedimentaria también puede ser formada por procesos quimicos. Las rocas de este
tipo son clasificadas como producto quimico de rocas sedimentarias. Estas rocas pueden tener tex-
tura cldstica o no cldstica. Los siguientes son algunos ejemplos de rocas sedimentarias quimicas.

Composicion Roca
Calcita (CaCO3) Caliza
Halita (NaCI) Sal de roca
Dolomita [CaMg(CO,)] Dolomita
Yeso (CaSO, - 2H,0) Yeso

La roca caliza estd formada principalmente de carbonato de calcio depositado ya sea por orga-
nismos o mediante un proceso inorgdnico. La mayoria de las calizas tienen una textura clastica;
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sin embargo, también se encuentran cominmente texturas no cldsticas. La tiza es una roca sedi-
mentaria hecha en parte de calcita de origen bioquimico, que son fragmentos dseos de animales
y plantas microscdpicos. La dolomita se forma ya sea por deposicién quimica de los carbonatos
mixtos o por la reaccién de magnesio en agua con piedra caliza. El yeso y la anhidrita resultan
de la precipitaciéon de CaSO, soluble debido a la evaporaciéon de agua del océano. Las rocas
que pertenecen a esta clase generalmente se les refiere como evaporitas. La sal de roca (NaCl)
es otro ejemplo de una evaporita que se origina a partir de los depdsitos de sal del agua de mar.

La roca sedimentaria puede someterse a la meteorizacidn para formar sedimentos o puede
ser sometido al proceso de metamorfismo para convertirse en roca metamorfica.

Rocas metamorficas

El metamorfismo es el proceso de cambiar la composicién y la textura de las rocas (sin fusion)
mediante calor y presion. Durante el metamorfismo se forman nuevos minerales y los granos
minerales son sometidos a esfuerzos para dar una textura foliada de roca metamorfica. El gneis
es una roca metamorfica derivada de metamorfismo regional de alto grado de las rocas igneas,
como el granito, el gabro y la diorita. El metamorfismo de bajo grado de lutitas resulta en pi-
zarra. Los minerales de arcilla en el esquisto se convierten en clorita y mica por el calor, por
lo que la pizarra se compone principalmente de escamas de mica y clorita. La filita es una roca
metamorfica que se deriva de lutita con mds metamorfismo, siendo sometida a calor de més de
250 a 300°C. El esquisto es un tipo de roca metamorfica derivada de varias rocas metamorficas,
igneas, sedimentarias y de baja calidad, con una textura bien foliada y escamas visibles de 1dmi-
nas y minerales micdceos. Asi, la roca metamorfica generalmente contiene grandes cantidades
de cuarzo y feldespato.

El médrmol se forma a partir de calcita y dolomita por recristalizacién. Los granos mine-
rales de mdrmol son mds grandes que los presentes en la roca original. Los mdrmoles verdes
estan coloreados por hornblenda, serpentina o talco. Los marmoles negros contienen material
bituminoso y los marmoles marrones contienen 6xido de hierro y limonita. La cuarcita es una
roca metamorfica formada por areniscas ricas en cuarzo. El silice entra en los espacios vacios
entre los granos de cuarzo y arena actuando como agente de cementacién. La cuarcita es una de
las rocas mds duras. Bajo el calor y la presion extrema las rocas metamorficas pueden fundirse
para formar el magma y el ciclo se repite.

2.3 Depdsitos de suelo en general

En la seccién anterior hemos discutido brevemente el proceso sedimentario de las rocas y de la
formacion de los suelos. Después de la meteorizacion el suelo formado puede permanecer en el
lugar (suelo residual) o ser transportado por agentes naturales como los glaciares, el agua, las
corrientes y las corrientes de aire. Ademads de los suelos transportados y residuales, hay furbas y
suelos orgdnicos que se derivan de la descomposicion de los materiales organicos.

Una vision general de los distintos tipos de suelos descritos anteriormente se indica en
los puntos 2.4 al 2.10.

2.4 Suelos residuales

Los suelos residuales se encuentran en zonas donde la tasa de meteorizacién es mayor que la
velocidad a la que los materiales intemperizados son llevados lejos por los agentes de transpor-
te. La tasa de meteorizacidén es mayor en las regiones cdlidas y himedas en comparacién con
las regiones mds frias y mds secas y, dependiendo de las condiciones climéticas, el efecto de la
intemperie puede variar ampliamente.
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Depésitos de suelos residuales son comunes en los trépicos. La naturaleza de un depédsito
de suelo residual por lo general depende de la roca madre. Cuando las rocas madre, como el
granito y gneis, se someten a la intemperie, la mayoria de los materiales son propensos a perma-
necer en su lugar. Estos dep6sitos de suelo suelen tener una capa superior de material arcilloso
o limoso. Estas capas, a su vez, estdn generalmente sustentadas por una roca parcialmente in-
temperizada y luego por la roca madre. La profundidad de esta roca puede variar ampliamente,
incluso dentro de una distancia de unos pocos metros.

En contraste con las rocas detriticas, hay algunas rocas quimicas, como la roca caliza, que
se compone principalmente del mineral calcita (CaCOs;). La tiza y la dolomia tienen grandes
concentraciones de dolomita [CaMg(COs),]. Estas rocas tienen grandes cantidades de materia-
les solubles, algunos de los cuales son removidos por las aguas subterraneas, dejando atrds la
fraccién insoluble de la roca. Los suelos residuales que se derivan de rocas quimicas no poseen
una zona de transicién gradual a la roca madre. Los suelos residuales derivados de la intemperi-
zacién de la roca caliza son en su mayoria de color rojo. Aunque uniforme en tipo, la profundi-
dad de la intemperizacién puede variar en gran medida. Los suelos residuales inmediatamente
por encima de la base pueden ser normalmente consolidados. Grandes cimentaciones con car-
gas pesadas pueden ser susceptibles a grandes asentamientos de consolidacién en estos suelos.

2.5 Depdsitos transportados por gravedad

Los suelos residuales en una pendiente natural pronunciada se mueven lentamente hacia abajo, lo
que se conoce generalmente como fluencia. Cuando el movimiento descendente del suelo es repenti-
no y rapido, se le llama deslizamiento de tierra. Los dep6sitos de suelo formados por deslizamientos
de tierra son coluviales. Los flujos de lodo son un tipo de suelo transportado por gravedad. En este
caso los suelos residuales arenosos sueltos altamente saturados, en pendientes relativamente planas
se mueven hacia abajo como un liquido viscoso y vienen a descansar en una condicién mds densa.
Los depdsitos de suelo derivados de flujos de lodo son muy heterogéneos en su composicion.

2.6 Depdsitos aluviales

Los depésitos de suelos aluviales se derivan de la accién de los arroyos y rios, y se pueden
dividir en dos categorias principales: (1) depdsitos en secuencias trenzadas y (2) depdsitos
causados por el cinturon de meandros de los rios.

Depdsitos por corrientes fluviales

Las corrientes trenzadas son de alto gradiente, fluyen rdpidamente, son altamente erosivas y
llevan grandes cantidades de sedimento. Debido a la alta carga de fondo, un cambio menor en la
velocidad del flujo hard que los sedimentos se depositen. Mediante este proceso estas corrientes
pueden construir una marafia compleja de canales convergentes y divergentes separados por
bancos de arena e islas.

Los depésitos formados a partir de corrientes fluviales son muy irregulares en la estra-
tificacion y tienen una amplia gama de tamafos de grano. La figura 2.4 muestra una seccién
transversal de dicho depdsito. Estos depdsitos presentan varias caracteristicas:

. Los tamafos de grano por lo general van de grava a limo. Particulas de tamafio de arcilla
generalmente no se encuentran en depdsitos de corrientes fluviales.

2. Aunque el tamafio de grano varia ampliamente, el suelo en una bolsa o lente dada es bas-
tante uniforme.

3. A cualquier profundidad dada la relacién de vacio y peso de la unidad puede variar en un
amplio intervalo dentro de una distancia lateral de sélo unos pocos metros.
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Figura 2.4 Seccion transversal de un depésito de corrientes fluviales

Depésitos de canal

El término meandro se deriva del trabajo griego maiandros, después del Rio Maiandros (ahora
Menderes) en Asia, famoso por su curso sinuoso. Las corrientes maduras curvean el valle.
El fondo del valle en el que un rio serpentea se conoce como meandro. En un rio serpentean-
te, el suelo de la orilla se erosiona continuamente en los puntos del banco que son de forma
concava y se deposita en los puntos donde el banco es de forma convexa, como se muestra en
la figura 2.5. Estos depdsitos se denominan depdsitos de barras de punta, y por lo general son de
arena y particulas de sedimento de tamafio de limo. A veces, durante el proceso de erosién y
deposicion, el rio abandona un meandro y corta una ruta mas corta. El meandro abandonado
cuando se llena de agua se denomina cocha o lago de meandro. (Ver figura 2.5.)

\4\ Erosién
Deposicion
(barra de punta)

¢ Deposicién
(barra de punta)

Cocha (lago de meandro)
Erosion

Figura 2.5 Formacion de depésitos de punta y de una cocha en una corriente de meandro
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Figura 2.6 Dique y depdsito de ciénaga

Durante las inundaciones los rios desbordados llenan las zonas bajas. Las particulas de ta-
maiio de arena y limo transportadas por el rio se depositan en las orillas para formar cordilleras
conocidas como digues naturales (figura 2.6). Las particulas de suelo mds finas que consisten
en limos y arcillas son transportadas por el agua mas lejos en las llanuras de inundacién. Estas
particulas se depositan a diferentes tasas para formar depdsitos de ciénagas (figura 2.6), a me-
nudo de arcillas muy plésticas.

2.7 Depositos lacustres

El agua de los rios y manantiales fluye hacia los lagos. En las regiones dridas las corrientes
llevan grandes cantidades de sdlidos en suspension. Cuando la corriente entra en el lago las
particulas granulares se depositan en la zona formando un delta. Algunas particulas mas grue-
sas y las particulas mds finas, es decir, limo y arcilla, son llevadas al lago y se depositan en el
fondo en capas alternas de particulas de grano fino y de grano grueso. Los deltas que se forman
en regiones himedas suelen tener mds depdsitos de grano fino en comparacion con los de las
regiones dridas.

2.8 Depdsitos glaciares

Durante la Edad de Hielo del Pleistoceno los glaciares cubrian grandes extensiones de la Tierra.
Los glaciares avanzaron y se retiraron con el tiempo. Durante su avance se llevaron grandes
cantidades de arena, limo, arcilla, grava y cantos rodados. Drift es un término general que nor-
malmente se aplica a los depdsitos establecidos por los glaciares. Los depdsitos estratificados
establecidos por el derretimiento de glaciares se denominan #ill. Las caracteristicas fisicas de un
till pueden variar de un glaciar a otro.

Los accidentes geogréficos que se desarrollaron a partir de los depdsitos de till son 1la-
mados morrenas. Una morrena terminal (figura 2.7) es una cadena de tills que marca el limite
maximo del avance de un glaciar. Las morrenas recesivas son cadenas de tills desarrolladas
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Figura 2.7 Morrena terminal, morrena de fondo y llanura aluvial.

detrds de la morrena terminal con diferentes distancias de separacion. Son el resultado de la
estabilizacion temporal del glaciar durante el periodo de recesion. El till depositado por el gla-
ciar entre las morrenas se conoce como morrena de fondo (figura 2.7). Las morrenas de fondo
constituyen grandes zonas del centro de Estados Unidos y se llaman planicies de tills.

La arena, limo y grava que son transportados por el glaciar se llaman aluviales. En un patrén
similar al de los depdsitos de corrientes fluviales, el agua derretida deposita el aluvial, formando
llanuras aluviales (figura 2.7), también llamadas depdsitos glaciofluviales. El rango de tamafios
de grano que se presenta en un cajon determinado varia en gran medida.

2.9 Depodsitos de suelo edlicos

El viento es también un agente de erosién importante que conduce a la formacién de depdsitos
de suelo. Cuando grandes extensiones de arena se encuentran expuestas, el viento puede arrastrar
la arena a gran distancia y volver a depositarla en otro lugar. Los depdsitos de arena arrastrada
por el viento por lo general toman la forma de dunas (figura 2.8). La figura 2.9 muestra algunas
dunas de arena en el desierto del Sahara en Egipto. A medida que se forman las dunas, la arena
es arrastrada por el viento sobre la cresta. Mds alld de la cresta las particulas de arena ruedan
por la pendiente. El proceso tiende a formar un depdsito compacto de arena en el lado de bar-
lovento, y un depdsito suelto en el lado de sotavento de la duna. A continuacién se presentan
algunas de las propiedades tipicas de la duna de arena:

|. La granulometria de la arena en un lugar en particular es sorprendentemente uniforme. Esta
uniformidad se puede atribuir a la accién de clasificacion del viento.

2. El tamafio de grano en general disminuye con la distancia desde la fuente, debido a que el
viento lleva las pequefias particulas mds lejos que las grandes.

3. Ladensidad relativa de la arena depositada en el lado de barlovento de las dunas puede ser
tan alta como 50 a 65%, disminuyendo aproximadamente de O a 15% en el lado de sota-

vento.
—~ /
s o Particula de arena
Direccion 2 ®—
. A
del viento k’ )
R

Figura 2.8 Duna de arena
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Figura 2.9 Dunas de arena en el Desierto de Sahara en Egipto (Cortesfa de Braja M. Das, Henderson,
Nevada)

El loess es un depdésito edlico que consta de limo. La distribucion de tamafio de grano de
loess es bastante uniforme y la cohesion se deriva generalmente de un revestimiento de arcilla
sobre las particulas de sedimento de tamafio de limo, lo que contribuye a una estructura estable
del suelo en un estado insaturado. La cohesion también puede ser el resultado de la precipita-
cion de los productos quimicos lixiviados por el agua de lluvia. El loess es un depdsito delez-
nable, ya que cuando se satura pierde su fuerza de unién entre las particulas. Se deben tomar
precauciones especiales para la construccidn de cimientos sobre los depdsitos loéssicos.

La ceniza volcdnica (con tamafios de grano de entre 0.25 y 4 mm) y el polvo volcdnico
(con tamafios de grano inferior a 0.25 mm) pueden ser clasificados como suelo transportado por
el viento. La ceniza volcdnica es una arena ligera o grava arenosa. La descomposicion de las
cenizas volcdnicas resulta en arcillas altamente pldsticas y compresibles.

2.10 Suelo organico

000000000000 0000000000000000000000000000000000000000000000000000000000000000000000000000000000000000000000000000000scssssss

Los suelos orgdnicos se encuentran generalmente en zonas bajas donde el nivel fredtico estd
cerca o por encima de la superficie del suelo. La presencia de un alto nivel fredtico ayuda en el
crecimiento de las plantas acudticas que, al descomponerse, forman el suelo orgdnico. Este tipo
de depdsito generalmente se encuentra en las zonas costeras y en las regiones glaciares. Los
suelos orgdnicos muestran las siguientes caracteristicas:

1. Su contenido de humedad natural puede variar de 200 a 300%.

2. Son altamente compresibles.

3. Las pruebas de laboratorio han demostrado que, bajo cargas, se derivan grandes asenta-
mientos a partir de la consolidacién secundaria.
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2.11 Tamaiio de particula de suelo

Independientemente de su origen, los tamafios de particulas que conforman el suelo pueden
variar en un amplio intervalo. Los suelos son generalmente llamados grava, arena, limo o arci-
lla, dependiendo del tamafio predominante de las particulas dentro del suelo. Para describir los
suelos por su tamafio de particula, varias organizaciones han desarrollado limites de separacion
de tamario de suelo. La tabla 2.3 muestra los limites de separacion de tamafio de suelo desa-
rrollados por el Instituto de Tecnologia de Massachusetts, el Departamento de Agricultura de
E.U., la Asociaciéon Americana de Carreteras Estatales y Oficiales del Transporte, el Cuerpo
de Ingenieros del Ejército de E.U. y la Oficina de Reclamaciéon de E.U. En esta tabla el sistema del
MIT se presenta s6lo a modo de ejemplo, ya que juega un papel importante en la historia del desarro-
1lo de los limites de separacion de tamafio de suelo. Sin embargo, en la actualidad el Sistema
Unificado es casi universalmente aceptado y ha sido adoptado por la Sociedad Americana para
Pruebas y Materiales.

Las gravas son fragmentos de rocas con particulas ocasionales de cuarzo, feldespato y
otros minerales.

En las particulas de arena predominan el cuarzo y el feldespato. A veces también pueden
estar presentes granos de otros minerales.

Los limos son las fracciones microscépicas del suelo que consisten en fragmentos de cuarzo
muy finos y algunas particulas en forma laminar que son fragmentos de minerales micaceos.

Las arcillas son en su mayoria particulas en forma de ldminas microscépicas y submicrosco-
picas de mica, minerales de arcilla y otros minerales. Como se muestra en la tabla 2.3, las arcillas
se definen generalmente como particulas menores de 0.002 mm. En algunos casos las particulas de
tamafio entre 0.002 y 0.005 mm también. Las particulas se clasifican como arcilla sobre la base
de su tamaifio, ya que no pueden contener necesariamente minerales de arcilla. Las arcillas se definen
como aquellas particulas “que desarrollan plasticidad cuando se mezclan con una cantidad limitada
de agua” (Grim, 1953). (La plasticidad es la propiedad de las arcillas, parecida a la masilla, cuando

Tabla 2.3 Limites de separacion de tamaiio de suelo

Tamaiio de grano (mm)

Nombre de la organizacion Grava Arena Limo Arcilla
Instituto de Tecnologia de >2 2a0.06 0.06 a 0.002 <0.002
Massachusetts (MIT)
Departamento de Agricultura >2 2a0.05 0.05 a 0.002 <0.002
de E.U. (USDA)
Asociacién Americana de 76.2a2 2a0.075 0.075 a 0.002 <0.002
Carreteras Estatales y Oficiales
del Transporte (AASHTO)
Sistema Unificado de 76.2a4.75 4.75a0.075 Finos
Clasificacion de Suelos (Cuerpo (p-€j., linos y arcillas)
de Ingenieros del Ejército de <0.075

E.U., Oficina de Reclamacion
de E.U., Sociedad Americana
para Pruebas y Materiales)
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contienen una cierta cantidad de agua.) Suelos no arcillosos pueden contener particulas de cuarzo,
feldespato, mica o son lo suficientemente pequefios como para estar dentro de la clasificacién de
tamafio de arcilla. Por lo tanto, esto es apropiado para particulas de suelo mds pequefias que 2u o
de 5u, como se ha definido bajo diferentes sistemas, a las que se llamara particulas de tamafio de ar-
cilla en lugar de arcilla. Las particulas de arcilla son en la mayoria de su intervalo de tamafio coloidal
(< 1w), y 2u parece ser el limite superior.

2.12 Minerales de arcilla

Los minerales de arcilla son silicatos de aluminio complejos compuestos de una de las dos uni-
dades basicas: (1) silice tetraédrico 'y (2) aluminio octaédrico. Cada unidad del tetraedro consiste
de cuatro dtomos de oxigeno que rodean un atomo de silicio (figura 2.10a). La combinacién de
unidades tetraédricas de silice da una ldmina de silice (figura 2.10b). Tres dtomos de oxigeno en
la base de cada tetraedro son compartidos por tetraedros en la vecindad. Las unidades octaédricas
consisten en seis hidroxilos rodeando un dtomo de aluminio (figura 2.10c), y la combinacién de
las unidades hidroxilo de aluminio octaédricas da una capa octaédrica. (Esto también se llama
una ldmina de gibsita, figura 2.10d.) A veces el magnesio sustituye a los d4tomos de aluminio en
las unidades octaédricas, en cuyo caso la capa octaédrica se llama ldmina de brucita.

En una ldmina de silice, cada 4tomo de silicio con una valencia positiva de 4 estd ligado a cuatro
atomos de oxigeno, con una valencia negativa total de 8. Sin embargo, cada dtomo de oxigeno en la
base del tetraedro estd vinculado a dos dtomos de silicio. Esto significa que el &tomo de oxigeno en
laparte superior de cadaunidad tetraédrica tiene una valencia negativade 1 para ser contrarrestado.
Cuando la 1dmina de silice se apila sobre la 1dmina octaédrica, como se muestra en la figura 2.10e,
estos dtomos de oxigeno remplazan los hidroxilos para satisfacer sus enlaces de valencia.

La caolinita consiste de capas repetidas de ldminas de silice-gibbsita elementales, como
se muestra en la figura 2.11a. Cada capa es de aproximadamente 7.2 A de espesor. Las capas se
mantienen unidas por enlaces de hidrégeno. La caolinita se produce como plaquetas, cada una
con una dimensién lateral de 1000 a 20 000 A y un espesor de 100 a 1000 A. El 4rea de la super-
ficie de las particulas de caolinita por unidad de masa es de aproximadamente 15 m%/g. El drea
de superficie por unidad de masa se define como superficie especifica.

La ilita consiste de una ldmina de gibsita unida a dos ldminas de silice, una en la parte
superior y otra en la parte inferior (figura 2.11b). A veces se llama arcilla micdcea. Las capas
de ilita estdn unidas entre si por iones de potasio. La carga negativa para equilibrar los iones de
potasio proviene de la sustitucién de aluminio por alguno de silicio en las ldminas tetraédricas.
La sustitucién de un elemento por otro sin ninglin cambio en la forma cristalina se conoce como
sustitucion isomorfa. Las particulas de ilita tienen generalmente dimensiones laterales que van
de 1000 a 5000 A, y espesores de 50 a 500 A. La superficie especifica de las particulas es de
aproximadamente 80 m?/g.

La montmorillonita tiene una estructura similar a la de la ilita, es decir, una lamina de
gibsita intercalada entre dos ldminas de silice (figura 2.11c). En la montmorillonita existe susti-
tucién isomorfa de magnesio y hierro para el aluminio en las 1dminas octaédricas. Aqui no estdn
presentes los iones de potasio, como en el caso de la ilita, y una gran cantidad de agua es atraida al
espacio entre las capas. Las particulas de montmorillonita tienen dimensiones laterales de 1000
a 5000 A y espesores de 10 a 50 A. La superficie especifica es de aproximadamente 800 m?/g. La
figura 2.12 es una micrografia electronica de barrido que muestra el tejido de la montmorillonita.

Ademads de la caolinita, ilita y montmorillgibbsiteonita, otros minerales comunes de la arci-
1la que se encuentran generalmente son clorita, haloisita, vermiculita y atapulgita.

Las particulas de arcilla tienen una carga neta negativa en sus superficies. Este es el resul-
tado de la sustitucién isomorfa y de una ruptura en la continuidad de la estructura en sus bordes.
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Figura 2.10 (a) Silice tetraédrico, (b) ldmina de silice, (c) ldmina de aluminio octaédrico, (d) ldmina
octaédrica (gibbsita), (e) ldmina de silice gibsita elemental (después de Grim, 1959) (de Grim, “Physico-
Chemical Properties of Soils: Clay Minerals”, Journal of the Soil Mechanics and Foundations Division,
ASCE, Vol. 85, No. SM2, 1959, pp. 1-17. Con el permiso de ASCE)
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Figura 2.11 Diagrama de las estructuras de (a) caolinita; (b) ilita; (c) montmorillonita.
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Figura 2.12 Micrografia electrénica de barrido que muestra el tejido de 1a montmorillonita
(Cortesia de David J. White, lowa State University, Ames, lowa)
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Grandes cargas negativas se derivan de superficies especificas mayores. También se producen
algunos sitios cargados positivamente en los bordes de las particulas. Una lista para el inverso
de la densidad media de la superficie de la carga negativa en la superficie de algunos minerales de
arcilla (Yong y Warkentin, 1966) es la siguiente:

Inverso de la densidad media

Mineral de arcilla superficial de carga (i\’/carga electrénica)
Caolinita 25
Arcilla micdcea y clorita 50
Montmorillonita 100
Vermiculita 75

En arcilla seca la carga negativa se compensa con cationes intercambiables, como Ca™*,
Mg*, Na' y K%, rodeando las particulas sostenidos por la atraccion electrostética. Cuando se
afiade agua a la arcilla, estos cationes y un pequefio nimero de aniones flotan alrededor de las
particulas de arcilla. Esto se conoce como doble capa difusa (figura 2.13a). La concentracién de
cationes disminuye con la distancia desde la superficie de la particula (figura 2.13b).

Las moléculas de agua son polares. Los dtomos de hidrégeno no estdn dispuestos de una ma-
nera simétrica alrededor de un dtomo de oxigeno, sino que se producen en un dngulo de enlace de
105°. Como resultado de ello, una molécula de agua actiia como una pequefia varilla con una carga
positiva en un extremo y una carga negativa en el otro, esto se conoce como un dipolo.

El agua dipolar es atraida por la superficie cargada negativamente de las particulas de arcilla
y por los cationes en la capa doble. Los cationes, a su vez, son atraidos hacia las particulas del
suelo. Un tercer mecanismo por el cual el agua es atraida por las particulas de arcilla es el enlace
de hidrogeno, en el que los dtomos de hidrégeno en las moléculas de agua son compartidos con
los dtomos de oxigeno en la superficie de la arcilla. Algunos cationes de los poros parcialmente
hidratados en el agua también son atraidos a la superficie de las particulas de arcilla. Estos cationes
atraen moléculas de agua dipolares. La fuerza de atraccion entre el agua y la arcilla disminuye con
la distancia desde la superficie de las particulas. Toda el agua que se uni6 a las particulas de arcilla
por la fuerza de atraccion se conoce como agua de capa doble. A 1a capa mas interna del agua de
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Figura 2.13 Capa doble difusa
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Tabla 2.4 Gravedad especifica de los minerales mas importantes

Mineral Gravedad especifica, G,
Cuarzo 2.65
Caolinita 2.6

Ilita 2.8
Montmorillonita 2.65—2.80
Haloisita 2.0—-2.55
Feldespato de potasio 2.57
Feldespato de sodio y calcio 2.62-2.76
Clorita 2.6—29
Biotita 2.8—-32
Muscovita 2.76—3.1
Hornblenda 3.0—-3.47
Limonita 3.6—4.0
Olivino 3.27—3.37

capa doble, que estd unida con mucha fuerza por la arcilla, se le conoce como agua adsorbida.
Esta agua es mds viscosa que el agua comun. La orientacion de agua alrededor de las particulas de
arcilla da a los suelos arcillosos sus propiedades plasticas.

2.13 Gravedad especifica (G,)

La gravedad especifica de los solidos del suelo se utiliza en diversos cdlculos en mecdnica de
suelos y se puede determinar con precision en el laboratorio. La tabla 2.4 muestra la gravedad
especifica de algunos minerales comunes que se encuentran en los suelos. La mayoria de los
minerales tienen una gravedad especifica que cae dentro de un rango general de 2.6 a 2.9. El peso
especifico de los sélidos de arena, que estd compuesta principalmente de cuarzo, se puede estimar
en alrededor de 2.65 para suelos arcillosos y limosos, pudiendo variar desde 2.6 hasta 2.9.

2.14 Analisis mecanico de suelo

El andlisis mecdnico es la determinacién de la gama de tamaiios de particulas presentes en un
suelo, expresados como un porcentaje del peso seco total (o masa). Generalmente se utilizan
dos métodos para encontrar la distribucién de tamafio de particula de suelo: (1) andlisis de ta-
miz para tamafios de particulas mayores de 0.075 mm de didmetro, y (2) andlisis de hidrometro
para tamafios de particulas mas pequefias que 0.075 mm de didmetro. Los principios basicos del
analisis de tamiz y el andlisis de hidrémetro se describen a continuacion.

Analisis de tamiz

El andlisis de tamiz consiste en agitar la muestra de suelo a través de un conjunto de tamices que
tienen aberturas mds pequefias progresivamente. Los nimeros estdndar de tamiz y los tamafios
de las aberturas se dan en la tabla 2.5.

Los tamices utilizados para el andlisis de suelos son generalmente de 203 mm de didmetro.
Para llevar a cabo un andlisis granulométrico, uno debe primero secar al horno el suelo y luego
romper todos los grumos en pequefias particulas. A continuacién se agita el suelo a través de una
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Tabla 2.5 Tamanos estandar de tamices

Tamiz nam. Abertura (mm)
4 4.750
6 3.350
8 2.360
10 2.000
16 1.180
20 0.850
30 0.600
40 0.425
50 0.300
60 0.250
80 0.180
100 0.150
140 0.106
170 0.088
200 0.075
270 0.053

Figura 2.14 Conjunto de tamices para una prueba en el laboratorio (Cortesia de Braja M. Das,
Henderson, Nevada)
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pila de tamices con aberturas de tamafio decreciente de arriba abajo (se coloca una charola por
debajo de la pila). La figura 2.14 muestra un conjunto de tamices en un agitador utilizado para la
realizacion de la prueba en el laboratorio. El tamiz de tamafio més pequefio que se debe utilizar
para este tipo de prueba es el tamiz ndm. 200. Después de agitar el suelo, se determina la masa de
suelo retenido en cada tamiz. Cuando se analizan los suelos cohesivos, romper los terrones en par-
ticulas individuales puede ser dificil. En este caso el suelo se puede mezclar con agua para formar
una suspension y después lavarse a través de los tamices. Las porciones retenidas en cada tamiz
se recogen por separado y se secan al horno antes de medir la cantidad recogida en cada tamiz.

Los siguientes son los pasos que sigue el procedimiento de cdlculo para un andlisis granu-
lométrico:

1. A partir de la criba superior se determina la masa de suelo retenido en cada tamiz (es decir,
M\, M,, ..., M,) y en la bandeja (es decir, M,,).

2. Se determina la masa total del suelo: My + M, + -+ + M; + -+ + M, + M,, = X M.

3. Se suma la masa acumulada de suelo retenida por encima de cada tamiz. Esto es M; + M,
+ -+ M,

4. La masa de suelo que pasa el tamiz i-ésimo es XM — (M| + M, + --- + M,).

5. El porcentaje de suelo que pasa el tamiz i-ésimo (o por ciento mds fino) es

- SM — (M, + M, + -+ M,)
B SM

Una vez que se calcula el por ciento mds fino para cada tamiz (paso 5), los célculos se
representan en el papel de grafico semilogaritmico (figura 2.15) con el por ciento mas fino como
la ordenada (escala aritmética) y el tamafio de la abertura del tamiz como la abscisa (escala
logaritmica). Esta trama se conoce como curva de distribucion de tamario de particula.

X 100

Analisis de hidrometro

El andlisis de hidroémetro se basa en el principio de la sedimentacion de los granos del suelo en
agua. Cuando una muestra de suelo se dispersa en agua, las particulas se depositan a diferentes

A
v ‘\
80 <
=}
g
S 60
o
.2,
5
3 40
£ \
[}
20 ~_
0 .
100 50 1.0 05 0.1 005

Tamaio de particula (mm): escala logaritmica

Figura 2.15 Curva de distribucién de tamafio de particula
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velocidades, en funcién de su forma, tamafio y peso. Por simplicidad, se supone que todas las
particulas de suelo son esferas y que la velocidad de las particulas del suelo puede ser expresada
por la ley de Stokes, segin la cual

Ps — Pw
187

D? 2.1

donde
v = velocidad
ps = densidad de las particulas del suelo
p,, = densidad del agua
n = viscosidad del fluido
D = didmetro de las particulas de suelo

18 18 L
D=\/ v :\/ 1= 2.2)
Ps — Pw Ps — Pw t

Asi, de la ecuacion (2.1)

distancia _ L

donde v = —;
tiempo t

Observe que

ps = Gop, (2.3)

En consecuencia, al combinar las ecuaciones (2.2) y (2.3) se obtiene

_ [ 18y \F
PING - e ¢4

Si las unidades de 1 son (g - s)/cm?, p,,estd en g/cm3, Lencm, ten min y D en mm, entonces

D (mm) 181 [(g-s)/cm?] L (cm)
10 \/(GS - 1)pw(g/cm3)\/t(min) X 60

307 \F
D L
(Gs - l)pw t
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Suponiendo que p,, es aproximadamente igual a 1 g/cm?, se tiene
L (cm)
D (mm) = K. - (2.5)
t (min)
30m

donde K= ﬁ (2.6)

Observe que el valor de K es una funcién de G, y ), que son dependientes de la temperatura de
la prueba. La variacién de K con la temperatura de la prueba y G, se muestra en la tabla 2.6.

En el laboratorio, la prueba de hidrémetro se lleva a cabo en un cilindro de sedimentacién
con 50 g de la muestra secada al horno. El cilindro de sedimentacién tiene 457 mm de altura y
63.5 mm de didmetro. Estd marcado para un volumen de 1000 ml. El hexametafosfato de sodio
se usa generalmente como agente dispersante. El volumen de la suspension de suelo dispersa se
lleva hasta 1000 ml mediante la adicién de agua destilada.

Cuando se coloca un hidrémetro tipo 152H ASTM (ASTM, 2010) en la suspensién de
suelo (figura 2.16) en un tiempo ¢, medido a partir del comienzo de la sedimentacion, éste
mide la gravedad especifica en las proximidades de su bulbo a una profundidad L. la gravedad
especifica es una funcién de la cantidad de particulas presentes por unidad de volumen de sus-
pensidn a esa profundidad. También en un tiempo ¢ las particulas de suelo en suspension a una
profundidad L tendrdn un didmetro menor que D, tal como se calcula con la ecuacion (2.5), y
las particulas mds grandes se han asentado fuera de la zona de medicién. Los hidrometros estan
disefiados para dar la cantidad de suelo, en gramos, que atin estd en suspension. Los indicadores
de humedad estan calibrados para suelos que tienen una gravedad especifica (G,) de 2.65; para
los suelos de otra gravedad especifica es necesario hacer correcciones.

Tabla 2.6 Variacién de K con G,

Temperatura Ge

(&S] 2.50 2.55 2.60 2.65 2.70 2.75 2.80

17 0.0149 0.0146 0.0144 0.0142 0.0140 0.0138 0.0136
18 0.0147 0.0144 0.0142 0.0140 0.0138 0.0136 0.0134
19 0.0145 0.0143 0.0140 0.0138 0.0136 0.0134 0.0132
20 0.0143 0.0141 0.0139 0.0137 0.0134 0.0133 0.0131
21 0.0141 0.0139 0.0137 0.0135 0.0133 0.0131 0.0129
22 0.0140 0.0137 0.0135 0.0133 0.0131 0.0129 0.0128
23 0.0138 0.0136 0.0134 0.0132 0.0130 0.0128 0.0126
24 0.0137 0.0134 0.0132 0.0130 0.0128 0.0126 0.0125
25 0.0135 0.0133 0.0131 0.0129 0.0127 0.0125 0.0123
26 0.0133 0.0131 0.0129 0.0127 0.0125 0.0124 0.0122
27 0.0132 0.0130 0.0128 0.0126 0.0124 0.0122 0.0120
28 0.0130 0.0128 0.0126 0.0124 0.0123 0.0121 0.0119
29 0.0129 0.0127 0.0125 0.0123 0.0121 0.0120 0.0118

30 0.0128 0.0126 0.0124 0.0122 0.0120 0.0118 0.0117
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N)

Centro de
gravedad del
bulbo del
hidrémetro

Figura 2.16 Definicién de L en una prueba de hidrémetro

Tabla 2.7 Variacién de L con la lectura del hidrémetro (hidrémetro ASTM152-H)

Lectura Lectura
del hidrometro L (cm) del hidrometro L (cm)
0 16.3 26 12.0
1 16.1 27 11.9
2 16.0 28 11.7
3 15.8 29 11.5
4 15.6 30 114
5 15.5 31 11.2
6 15.3 32 11.1
7 152 33 10.9
8 15.0 34 10.7
9 14.8 35 10.6
10 14.7 36 104
11 14.5 37 10.2
12 14.3 38 10.1
13 14.2 39 9.9
14 14.0 40 9.7
15 13.8 41 9.6
16 13.7 42 9.4
17 13.5 43 9.2
18 13.3 44 9.1
19 13.2 45 8.9
20 13.0 46 8.8
21 12.9 47 8.6
22 12.7 48 8.4
23 12.5 49 8.3
24 124 50 8.1
25 12.2 51 7.9
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Al conocer la cantidad de suelo en suspension, Ly ¢, se puede calcular el porcentaje de
suelo por el peso mas fino de un didmetro dado. Tenga en cuenta que L es la profundidad me-
dida desde la superficie del agua hasta el centro de gravedad del bulbo del hidrémetro en el que
se mide la densidad de la suspension. El valor de L va a cambiar con el tiempo ¢ y su variacién
con las lecturas del hidrémetro se da en la tabla 2.7. El andlisis de hidrémetro es eficaz para la
separacion de fracciones del suelo hasta un tamafio de alrededor de 0.5 .

En muchos casos los resultados del andlisis de tamiz y del anélisis de hidrémetro para las
fracciones mds finas de un suelo dado se combinan en un grafico, como el que se muestra en la
figura 2.17. Cuando se combinan estos resultados generalmente se produce una discontinuidad
en el intervalo donde se superponen. Esta discontinuidad se debe a que las particulas del suelo
son generalmente de forma irregular. El andlisis de tamiz da las dimensiones intermedias de una
particula; el andlisis de hidrémetro da el didmetro de una esfera equivalente que pueda deposi-
tarse al mismo ritmo que la particula del suelo.

Los porcentajes de grava, arena, limo, arcilla y particulas de tamafio de arcilla presentes
en un suelo pueden obtenerse a partir de la curva de distribucién de tamafio de particula. De
acuerdo con el Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos, el suelo de la figura 2.17 tiene los
siguientes porcentajes:

Grava (limites de mayor tamafio a 4.75 mm) = 0%

Arena (limites de 4.75 a 0.075 mm de tamafio) = por ciento mds fino que 4.75 mm de
didmetro-por ciento mas fino que 0.075 mm de didmetro = 100 — 62 = 38%

Limo y arcilla (limites de tamafio menor de 0.075 mm) = 62%

Clasificacion unificada

Arena Limo y arcilla
Tamiz Andlisis de tamiz Andlisis de hidrémetro
nim. 10 16 30 40 60 100 200
100 & 1 1 1 1 1 1
20 @ Andlisis de tamiz
A Andlisis de hidrémetro
=] \ A
£
z 60 A
2 \\
]
=
340
: \\
[
20
—
0
5 2 1 0.5 02 01 005 002 001 0005 0002 0.001

Didmetro de particula (mm)

Figura 2.17 Curva de distribucion de tamafo de particula: andlisis de tamiz y de hidrémetro



40 Capitulo 2: Origen de los depdsitos del suelo, tamafio de grano y forma

2.15 Tamaiio efectivo, coeficiente de uniformidad
y coeficiente de gradacidon

La curva de distribucién de tamafio de particula (figura 2.18) puede ser utilizada para comparar
diferentes solidos. A partir de estas curvas pueden determinarse también tres pardmetros basi-
cos de suelos que se usan para clasificar granularmente los suelos. Estos tres pardmetros son:

1. Tamaifo efectivo
2. Coeficiente de uniformidad
3. Coeficiente de gradacion

El didmetro en la curva de distribucién de tamafio de particula correspondiente al 10%
mads fino se define como famaiio efectivo o D. El coeficiente de uniformidad estd dado por la
relacién

c, =2 2.7)

donde
C, = coeficiente de uniformidad
Dy = diametro correspondiente al 60% mads fino en la curva de distribucién de tamafio
de particula

El coeficiente de gradacion puede ser expresado en la forma

2
D30

== (2.8)
Dgy X Dy

100

80

60

40

Por ciento mds fino

30
20

10

0.05

Tamafio de particula (mm)

Figura 2.18 Definicion de DIO’ D30 y D60
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Figura 2.19 Diferentes tipos de curva de distribucién de tamafio de grano de particula
donde

C. = coeficiente de gradacion
D5, = diametro correspondiente al 30% mads fino

La curva de distribucién de tamaifio de particula muestra no sélo el rango de tamaifio de
particula presente en el suelo, sino la distribucion de varios tamafios de particula. En la figura 2.19
se muestran tres curvas, la curva I representa un tipo de suelo en el que la mayoria de los gra-
nos son del mismo tamafo. A esto se le denomina suelo pobremente clasificado. La curva Il
representa un suelo en el que el tamafio de las particulas estd distribuido en un amplio rango,
este tipo de suelo se denomina bien clasificado. Un suelo bien clasificado o gradado tiene un
coeficiente de uniformidad mayor que 4 para las gravas, 6 para las arenas y un coeficiente de
gradacion entre 1 y 3 para gravas y arenas. Un suelo puede tener una combinacién de dos o
mads fracciones uniformemente gradadas. La curva III representa tal suelo que se denomina
brecha clasificada.

Ejemplo 2.1

A continuacion se muestran los resultados de un analisis de tamiz:

Masa de suelo retenido

Tamiz nam. en cada tamiz (g)
4 0
10 21.6
20 49.5
40 102.6
60 89.1
100 95.6
200 60.4

Pan 31.2
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a. Determine el porcentaje de finos en cada tamiz y grafique la curva de distribucién de
tamafio de grano.
b. Determine D, D5,y D¢, para curva de distribucién de tamafio de grano.

c. Calcule el coeficiente de uniformidad, C,,.

d. Calcule el coeficiente de gradacién, C,.

Solucion
Inciso a

Puede prepararse la siguiente tabla para obtener el por ciento de fino.

Masa Masa
Tamiz Abertura retenida en acumulativa Por ciento
nam. (mm) cada tamiz (g) sobre cada (g) de fino?
m 2) 3) (4) (5)

4 4.75 0 0 100
10 2.00 21.6 21.6 95.2
20 0.850 49.5 71.1 84.2
40 0.425 102.6 173.7 61.4
60 0.250 89.1 262.8 41.6

100 0.150 95.6 358.4 20.4
200 0.075 60.4 418.8 6.9
Pan — 31.2 450 = M
4 3M — col. 4 % 100 = 450 — col. 4 % 100

M 450

La curva de distribucién de tamafio de particula se muestra en la figura 2.20.

100

80 -

(o))
(=]
T

IS
(=)
I

Por ciento de fino

20

I
D¢y,
I

I
Dy, Dy,
Ll

10.0

Figura 2.20

3.0 1.0
Didmetro de particula (mm): escala logaritmica
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Inciso b
De la figura 2.20,

D60 = 0.41 mm
D30 = (0.185 mm
DlO = 0.09 mm

Inciso ¢
De la ecuacién (2.7),

Inciso d
De la ecuacién (2.8),

C.=

Dq, 041
C,=—=—=456
““ Dy 0.09
D> 0.185)?
30 _ ( ) _ 0.93
Dg X Dyy  (0.41)(0.09)
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Ejemplo 2.2

A continuacién se dan los tamafios de grano caracteristicos para un suelo:

Tamaiio (mm)

Por ciento de fino

0.425
0.033
0.018
0.01
0.0062
0.0035
0.0018
0.001

100
90
80
70
60
50
40
35

a. Dibuje la curva de distribucién de tamafio de grano.

b. Determine los porcentajes de grava, arena, limo y arcilla de acuerdo al sistema MIT.

c. Repita el inciso b usando el sistema USDA.
d. Repita el inciso b usando el sistema AASHTO.

Solucion
Inciso a

La curva de distribucién de tamafio de grano se muestra en la figura 2.21.
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Inciso b
De la gréifica mostrada en la figura 2.21,

Paso 2 mm = 100%
Paso 0.06 mm = 95%
Paso 0.002 mm = 42%
Por lo que,
Grava: 0%
Arena: 100% —95% = 5%

Limo: 95% — 42% = 53%
Arcilla: 42% — 0% = 42%

100

80

60

Por ciento de paso (%)

0 | | | | | |
1.0 3.0 0.1 0.03 0.01 0.003 0.001

Tamaio de grano (mm): escala logaritmica

Figura 2.21
Inciso ¢

Paso 2 mm = 100%
Paso 0.05 mm = 94%
Paso 0.002 mm = 42%

Por lo que,

Grava: 0%
Arena: 100% - 94% = 6%
Limo: 94% — 42% = 52%
Arcilla: 42% — 0% = 42%
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Inciso d

Paso 2 mm = 100%
Paso 0.075 mm = 96%
Paso 0.002 mm = 42%

Por lo que,

Grava: 0%
Arena: 100% — 96% = 4%
Limo: 96% — 42% = 54%
Arcilla: 42% — 0% = 42%

2.16 Forma de la particula

La forma de las particulas presentes en la masa de un suelo tiene la misma importancia que la
distribucién de tamafio de particula debido a su influencia significativa en las propiedades fisi-
cas de un suelo determinado. Sin embargo, no se presta demasiada atencién a la forma de la
particula debido a que es mas dificil de medir. La forma de la particula, en general, puede divi-
dirse en tres categorias de importancia:

1. Voluminosa
2. Escamosa
3. Nodulosa

Las particulas voluminosas se forman en su mayoria por intemperismo mecanico. Los
gedlogos utilizan términos como angular, subangular, subredondeada y redondeada para des-
cribir la forma de las particulas voluminosas. Estas formas se muestran cualitativamente en la
figura 2.22. Pequefias particulas de arena localizadas cerca de su lugar de origen generalmente

ANGULAR SUBANGULAR

SUBREDONDEADA REDONDEADA

Figura 2.22 Forma de las particulas voluminosas (Cortesia de Braja M. Das, Henderson, Nevada)
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son muy angulares. Las particulas de arena acarreadas por el viento y el agua por grandes
distancias pueden tener una forma que va de subredondeada a redondeada. La forma de las par-
ticulas granulares en la masa de un suelo tienen una gran influencia en las propiedades fisicas
del suelo, como los radios anulares maximos y minimos, los pardmetros de resistencia al corte,
compresibilidad, etcétera.

Las particulas escamosas tiene una baja esfericidad, generalmente 0.01 o menos. Estas
particulas son predominantemente minerales de arcilla.

Las particulas nodulares son mucho menos comunes que los otros dos tipos de particulas.
Ejemplos de suelos que contienen particulas nodulares son algunos tipos de depésitos de coral
y arcillas de atapulgita.

2.17 Resumen

En este capitulo analizamos el ciclo de las rocas, el origen del suelo por intemperismo o meteo-
rizacidn, la distribucion de tamafio de particula en la masa de un suelo, la forma de las particulas
y los minerales de arcilla. Algunos puntos importantes incluyen lo siguiente:

1. Las rocas pueden clasificarse dentro de tres categorias: (a) igneas, (b) sedimentarias y
(c) metamorficas.

2. Los suelos se forman por el intemperismo quimico o mecénico de las rocas.

3. Con base en el tamafio de las particulas de suelo, éste puede clasificarse como grava, arena,
limo o arcilla.

4. Las arcillas son en su mayoria particulas escamosas microscopicas o submicroscopicas de
mica.

5. Los minerales de arcilla son silicatos de aluminio complejos que desarrollan plasticidad
cuando se mezclan con una cantidad limitada de agua.

6. El andlisis mecdnico es un proceso para determinar el rango de tamafo de particulas pre-
sentes en la masa de un suelo. El andlisis de tamiz y de hidrémetro son dos pruebas utiliza-
das en el andlisis mecénico de suelos.

Problemas

2.1 A continuacién se muestran los resultados de un analisis de tamiz:

Masa de suelo retenido

Tamiz ndam. en cada tamiz (g)
4 0
10 18.5
20 53.2
40 90.5
60 81.8
100 92.2
200 58.5
pan 26.5

a. Determine el por ciento de fino en cada tamafio de tamiz y grafique una curva de
distribucién de tamafio de grano.
b. Determine D, D3y D¢ a partir de la curva de distribucion de tamano de grano.



c. Calcule el coeficiente de uniformidad C,,.
d. Calcule el coeficiente de gradacién C..

2.2 Para un suelo, dados:

DlO = 0.08 mm
D30 = 0.22 mm
D60 = 0.41 mm

Problemas

Calcule el coeficiente de uniformidad y el coeficiente de gradacién del suelo.

2.3 Repita el problema 2.2 para los siguientes da
Dy = 0.24 mm
D5y = 0.82 mm
D¢y = 1.81 mm

tos:

2.4 Repita el problema 2.1 con los siguientes resultados de un andlisis de tamiz:

Tamiz nam.

Masa de suelo retenido
en cada tamiz (g)

4

6
10
20
40
60
100
200
pan

0

0

0
9.1
249.4
179.8
22.7
15.5
23.5

2.5 Repita el problema 2.1 con los siguientes resultados de un andlisis de tamiz:

Tamiz ndm.

Masa de suelo retenido
en cada tamiz (g)

4
10
20
40
60
80

100
200
pan

0
44
56
82
51

106
92
85
35
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2.6 A continuacion se dan las caracteristicas de las particulas de un suelo. Dibuje la curva de
distribucién del tamafio de las particulas y encuentre los porcentajes de grava, arena, limo
y arcilla de acuerdo con el sistema MIT (tabla 2.3).

Tamaiio (mm)

Por ciento mas fino

0.850
0.425
0.250
0.150

100.0
92.1
85.8
71.3
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Tamaiio (mm) Por ciento mas fino
0.075 62.0
0.040 50.8
0.020 41.0
0.010 34.3
0.006 29.0
0.002 23.0

2.7 Repita el problema 2.6 de acuerdo con el sistema USDA (tabla 2.3).

2.8 Repita el problema 2.6 de acuerdo con el sistema AASHTO (tabla 2.3).

2.9 En una prueba de hidrometro los resultados son los siguientes: G, = 2.60, temperatura del
agua = 24°, lectura del hidrémetro = 43 después de 60 minutos de iniciada la sedimen-
tacion. ;Cudl es el didmetro, D, de las particulas de tamafio mds pequefio que se asientan
mds alld de la zona de medicidn en este tiempo (esto es, = 60 min)?

2.10 Repita el problema 2.9 con los siguientes valores: G, = 2.70, temperatura del agua = 23°,
t = 120 min, lectura del hidrémetro = 25.

Referencias

AMERICAN SOCIETY FOR TESTING and MATERIALS (2010). ASTM Book of Standards, Vol. 04.08, West
Conshohocken, PA.

Bowen, N. L. (1922). “The Reaction Principles in Petrogenesis,” Journal of Geology, Vol. 30,177-198.

GriMm, R. E. (1953). Clay Mineralogy, McGraw-Hill, New York.

GriM, R. E. (1959). “Physico-Chemical Properties of Soils: Clay Minerals,” Journal of the Soil Mechanics
and Foundations Division, ASCE, Vol. 85, No. SM2, 1-17.

YONG, R. N., and WARKENTIN, B. P. (1966). Introduction of Soil Behavior, Macmillan, New York.



Relaciones
peso-volumen y plasticidad

3.1 Introduccion

.......................................................................................................................... .

En el capitulo 2 se discutieron los procesos fisicos por los que se forman los suelos, asi como
el parametro de su tamafio. En el ambiente, el suelo se compone de materia en estado sélido,
liquido y gaseoso. Es importante conocer el volumen de vacios en un suelo dado y su contenido
de humedad para determinar su peso unitario en el campo. Este capitulo describe las relaciones
de peso-volumen para suelos, es decir, las relaciones entre unidad de peso, relacién de vacios,
porosidad, contenido de humedad y la gravedad especifica de sélidos del suelo. Hablamos de
minerales de arcilla en el capitulo 2. La presencia de minerales de arcilla en un suelo afecta sus
propiedades fisicas, tales como la permeabilidad (es decir, el flujo de agua a través del suelo),
compresion y la fuerza de corte. En la dltima parte de este capitulo vamos a discutir la consis-
tencia arcillosa del suelo, que es su comportamiento con el cambio en el contenido de humedad.
Esta consistencia de suelo de arcilla es un pardmetro necesario para la clasificacién del suelo
(capitulo 4).

3.2 Relaciones peso-volumen

.......................................................................................................................... .

La figura 3.1a muestra un elemento de suelo de volumen V'y el peso W, ya que existiria en un
estado natural. Para desarrollar las relaciones de peso-volumen, separamos las tres fases, es
decir, sélido, agua y aire, como se muestra en la figura 3.1b. Por lo tanto, el volumen total de
una muestra de suelo dado puede ser expresado como

V=V, +V,=V,+V,+V, 3.1)
donde
V, = volumen de sdlidos del suelo
V, = volumen de vacios
V,, = volumen de agua en los vacios
V, = volumen de aire en los vacios

49
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Figura 3.1 (a) Elemento de suelo en estado natural; (b) tres fases del elemento de suelo

Suponiendo que el peso del aire es insignificante, podemos dar el peso total de la muestra como
wW=Ww,+ W, (3.2)

donde

W, = peso de sélidos del suelo
W,, = peso del agua

Relaciones de volumen

Las relaciones de volumen de uso comun para las tres fases en un elemento de suelo son la
relacion de vacios, la porosidad y el grado de saturacion. La relacion de vacios (e) se define
como la razon del volumen de vacios al volumen de sélidos, o

L] (3.3)
e v, .
La porosidad (n) se define como la razén del volumen de vacios al volumen total, o
A4 (3.4)
n v .

S—& 3.5)
V., '

El grado de saturacion se expresa habitualmente como un porcentaje.
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La relacidn entre la proporcién de vacios y porosidad se puede deducir de las ecuaciones
(3.1), (3.3) y (3.4), como sigue:

= = = (3.6)

(3.7)

Relaciones de peso

Las relaciones de peso comunes son el contenido de humedad y €l peso unitario. El contenido
de humedad (w) también se conoce como contenido de agua 'y se define como la razén del peso
de agua al peso de los s6lidos en un volumen dado de suelo, o

_& (38)
W—W .

El peso unitario (y) es el peso del suelo por unidad de volumen:

Y=y (3.9)

El peso unitario también se puede expresar en términos del peso de s6lidos del suelo, contenido
de humedad y el volumen total. De las ecuaciones (3.2), (3.8) y (3.9), tenemos
W,

W,
1+ -
_K_WS_FWW_ <Ws>:|_WS(1+W)
YTy 14 v 1%

(3.10)

Los ingenieros de suelos a veces se refieren a la unidad de peso definida por la ecuacién (3.9)
como la unidad de peso hiimedo.

En ocasiones es necesario conocer el peso por unidad de volumen de suelo excluyendo el
agua. Esto se conoce como peso unitario, y,. Por lo tanto,

(3.11)

_W
Ya v

De las ecuaciones (3.10) y (3.11), se puede obtener la relacién entre peso unitario, peso unitario
seco y contenido de humedad

Y
1+w

Ya = (3.12)

El peso unitario se expresa en kilonewtons por metro ctibico (kN/m?). Ya que el newton
es una unidad derivada, a veces puede ser conveniente trabajar con densidades (p) de suelo. La
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unidad de densidad SI es el kilogramo por metro ctbico (kg/m?). Podemos escribir las ecuacio-
nes de densidad [similares a las ecuaciones (3.9) y (3.11)] como

m
= — 3.13
P=7 (3.13)
y
— % (3.14)
Pa % .
donde

p = densidad de suelo (kg/m?)
p, = densidad seca del suelo (kg/m?)
m = masa total de la muestra de suelo (kg)
m, = masa de s6lidos del suelo de la muestra (kg)

La unidad de volumen total, V, es el m3.
Los pesos unitarios de suelo en kN/m> pueden obtenerse a partir de las densidades en kg/m?
como

p-g 98lp
= pe 2P 3.15
Y7 1000 ~ 1000 (.15
y
pa-8 _ 98lp,
_ _ 3.16
Y47 7000~ 1000 (3.16)

donde g = aceleracién de la gravedad = 9.81 m/s.

3.3 Relaciones entre peso unitario, relacion de vacios,
contenido de humedad y gravedad especifica

Para obtener una relacion entre peso unitario (o densidad), relacién de vacios y contenido de
humedad, considere un volumen de suelo en el que el volumen de los sélidos del suelo es 1,
como se muestra en la figura 3.2. Si el volumen de los sélidos del suelo es 1, entonces el volu-
men de vacios es numéricamente igual a la relacién de vacios, e [de la ecuacién (3.3)]. Los pesos
de sélidos del suelo y el agua pueden darse como

WS = GS‘YW
w, = wW, = wGyy,,
donde
G, = gravedad especifica de s6lidos del suelo

w = contenido de humedad
v,, = unidad de peso de agua
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Peso Volumen
Aire
T e .
1 |y,
Wy=wGy, [ — — —Agla — — — |V,,=wG;
w e V=l+e
r == - y o
............................. y
Wy=GyY, [soooeieie. Solido - -« - -] V=1

Figura 3.2 Tres fases separadas de una muestra de suelo con volumen de sélidos de suelo igual a 1

El peso unitario del agua es 9.81 kN/m?. Ahora, utilizando las definiciones de peso unitario y
peso unitario seco [ecuaciones (3.9) y (3.11)], podemos escribir

_ E _ Ws + Ww _ Gs’)/w + WGsF}’w _ (1 + W)GS’YW

- 3.17
YTy v 1 +e 1 +e G-17
y
_ W _ G (3.18)
YaT Vv T 1te ’

Puesto que el peso de agua en el elemento de suelo bajo consideracién es wGyy,,, el vo-
lumen ocupado por que es

y = W, _ WGy _ WG,
’)/W ’YW

Por lo tanto, a partir de la definicién del grado de saturacion [ecuacion (3.5)], tenemos que

V., wG;
§=-2=
v, e
o
Se = wG, (3.19)

Esta es una ecuacién muy util para resolver problemas que implican relaciones de tres fases.



54

Capitulo 3: Relaciones peso-volumen y plasticidad

Peso Volumen

Wy=evy | =

W =Gy,

Figura 3.3 Elemento de suelo saturado con un volumen de sélidos de suelo igual a 1

Si la muestra de suelo estd saturada, los espacios vacios se llenan completamente con
agua (figura 3.3), la relacién de peso unitario saturado se puede deducir de una manera similar:

= 2
\% 1+ e 1 +e (3.20)

w_ W +W, Gy,tey, (G,+e)y,
Vsat — V = =

donde v,,; = peso unitario saturado del suelo.

Como se ha mencionado, debido a que es conveniente trabajar con densidades, las si-
guientes ecuaciones [similares a las relaciones de peso unitario dadas en las ecuaciones (3.17),
(3.18) y (3.20)] son utiles:

: (1 + W)Gspw
Densidad =p = —F— (3.21)
1 +e
. Gspw
Densidad seca = p; = (3.22)
1+e
. (G, + e)py
Densidad saturada = pg, = 1t e (3.23)
e

donde p,, = densidad del agua = 1000 kg/m?>.

Algunos valores tipicos de la relacién de vacios, el contenido de humedad en una condicién
saturada y el peso unitario seco para los suelos en un estado natural se dan en la tabla 3.1.
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Tabla 3.1 Relaci6n de vacios, contenido de humedad y peso unitario seco para algunos tipos de suelo
en estado natural

Contenido natural

de humedad en Peso unitario

Relacion un estado seco, yd
Tipo de suelo de vacios, e saturado (%) (kN/m?)
Arena uniforme floja 0.8 30 14.5
Arena uniforme densa 0.45 16 18
Arena limosa angular de grano flojo 0.65 25 16
Arena limosa angular de grano denso 0.4 15 19
Arcilla dura 0.6 21 17
Arcilla blanda 0.9-14 30-50 11.5-14.5
Loess 0.9 25 13.5
Arcilla orgénica suave 2.5-3.2 90-120 6-8
Cajon glacial 0.3 10 21

3.4 Relaciones entre peso unitario, porosidad
y contenido de humedad

.......................................................................................................................... .

Las relaciones entre peso unitario, porosidad y contenido de humedad se pueden desarrollar
de una manera similar a la presentada en la seccién anterior. Considere un suelo que tiene un
volumen total igual a 1, como se muestra en la figura 3.4. De la ecuacién (3.4),

Vi
n=—
\%
Peso Volumen
Aire
yy |
| V,=n
W, = WGy, (1—n) Agua

Figura 3.4 Elemento de suelo con un volumen total igual a 1
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Si Vesigual a 1, a continuacién V, es igual a n, de modo que V, = 1 — n. Entonces el peso de
solidos del suelo (W) y el peso de agua (W,) se puede expresar de la siguiente manera:

W = Gyy,(1 — n) (3.24)
W, = wW, = wG,y,(1 — n) (3.25)

Por lo tanto, el peso especifico seco es igual a

Ws Gst(l - I’l)
T R U (326)

El peso unitario hiumedo es igual a

W+ W,

v v = =Gy, (1 —n)1 +w) 3.27)

La figura 3.5 presenta una muestra de suelo que estd saturado y tiene V = 1. De acuerdo
con esta figura,

W+ W, -Gy, +ny,
753t = V = 1

= [(1 — n)G, + nly,, (3.28)

El contenido de humedad de una muestra de suelo saturado se puede expresar como

W, ny,, n

=— = = 3.29
YW, T A G, T -G, 329
Peso Volumen
W, = ny,, Agua V,=V,=n

Wy=Gyy,(1-n)

Figura 3.5 Elemento de suelo saturado con un volumen total igual a 1
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Ejemplo 3.1

Un suelo himedo tiene estos valores: V = 7.08 X 1073 m3, m = 13.95 kg, w = 9.8% y
G, = 2.66.

Determine lo siguiente:

a. p b. p, c.e

d. n e. S(%) f. Volumen ocupado por agua
Solucion
Inciso a
Del i6n (3.13),

e la ecuacion ( ) o 13.95 10703 ke
PV T 708 %107 we
Inciso b
De la ecuacion (3.12),
1970.3
op= ——— = = 1794.4 kg/m®

1+w ( 9.8 )
14 (=
100
Inciso ¢
De la ecuacion (3.22),

Gp,,
e = . 1
Pa
(2.66)(1000)
=————1=048

1794.4
Inciso d
De la ecuacion (3.7),

n= ¢ = 0B 5

T 1+e 1+048

Inciso e
De la ecuacion (3.19),

wG, (0.098)(2.66)
S(%)=|—)100) = ——(100) = 54.3%
e 0.48
Inciso f
La masa del sélido es
m 13.95

m = 12.7kg

T 14w 1+0098
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Por tanto, la masa de agua es
m, =m — mg = 13.95 — 12.7 = 1.25 kg
El volumen de agua es

. 125
v, == 222 000125 m?
o 1000

Ejemplo 3.2

En estado natural, un suelo himedo tiene un volumen de 0.3 m? y pesa 5500 N. El peso seco
del suelo es 4911 N. Si G, = 2.74, calcule el contenido de humedad, el peso unitario hiime-
do, peso unitario seco, relacion de vacios, porosidad y grado de saturacion.

Solucion
Consulte la figura 3.6. El contenido de humedad [ecuacién (3.8)] es

W — W, 5500 — 4911 _ 589

= X 100 = 12.09
W, 4911 ao11 < 100 0%

W,
w = _—
Wi

La unidad de peso hiimedo [ecuacién (3.9)] es

W 5500
y=—=——=18333 N/m® =~ 18.33 kN/m>
\% 0.3
Peso (N) Volumen (m3)
T Y
Aire T
_ _ Vv=
T 0.1173
w,, V,=
0.06
W=5500 V=03
Wy=4911[-"-7-"-"." S6lido - - - - -'| V,=0.1827
1L ReRdethete | \

Figura 3.6
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Para el peso unitario seco [ecuacién (3.11)], tenemos

W, 4911
== =1 3~1637k 3
Ya v 03 6 370 N/m 6.37 KN/m

La relacién de vacios [ecuacion (3.3)] es determinada de la siguiente manera:

Vi
e=—
Vs
W, 4911 kN
Vv, = = = 0.1827 m’

T Gy 274 X 9381

V,=V-—V,=03- 01827 = 0.1173 m’
asi
0.1173
= ~ 0.64
¢ 0.1827

Para la porosidad [ecuacién (3.7)] tenemos:

e 064
1+e 1+064

n = 0.39

El grado de saturacion [ecuacién (3.5)], se determina como sigue:

59

Vi
§=-"
v,
W,  0.589 kN
V,=—"=—"—""=0.06m’
Yo 9.81
asi
0.06
= X 100 = 51.29
0.1173 < 100=512%
Ejemplo 3.3

Una muestra representativa de suelo recogida en el campo pesa 1.8 kN y tiene un volumen
de 0.1 m?. El contenido de humedad determinado en el laboratorio es de 12.6%. Dada G, =

2.71, encuentre lo siguiente:

. Peso unitario himedo
. Peso unitario seco
Relacion de vacios

. Porosidad

Grado de saturacién

cRe TS
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Solucion
Inciso a: Peso unitario himedo
De la ecuacion (3.9)

W 1.8kN
=—= = 18 kN/m’®
YTV oim
Inciso b: Peso unitario seco
De la ecuacion (3.12)
Y 13 3
= = = 1599 k
YT T w 126 159 kN/m
1+ —
100
Inciso c: Relacion de vacios
De la ecuacion (3.18)
_ Gy,
Ya = 1 +e
(0]
G 2.71)(9.81
_ Gy _@INOI) L
Ya 15.99
Inciso d: Porosidad
De la ecuacién (3.7)
0.66
n = 0.398

Inciso e: Grado de saturacion

wG
S = — =
V., e

T 1+e 1+066

(0.126)2.71)

s

X 100 = 51.79
0.66 100 = 51.7%

Ejemplo 3.4

Un suelo saturado tiene un peso unitario seco de 16.2 kN/m?>. Su contenido de humedad es
del 20%. Determine: (a) Y., (b) G,y (c) e.

Solucion
Inciso a: Peso unitario saturado
De la ecuacion (3.12)

20
Ve = Vil + w) = (16.2)(1 + 100) = 19.44 kN/m*

Inciso b: Gravedad especifica, G
De la ecuacion (3.18)

Gy,

Ya ‘

:1+e
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También, de la ecuacién 3.19, para suelos saturados, e = wG,. Por tanto

O
i 1 + wG,
Asi,
G,9.81)
162 = —————
1 + (0.20)G,
o)

16.2 + 3.24G, = 9.81G,
G, = 2.465 ~ 2.47

Inciso c: Relacion de vacios, e
Para solidos saturados

e = wG,; = (0.2)(2.47) = 0.49

Ejemplo 3.5

Los siguientes datos se dan en un suelo: porosidad = 0.45, gravedad especifica de los s6lidos
del suelo = 2.68 y contenido de humedad = 10%. Determine la masa de agua que debe
agregarse a 10 m? de tierra para la saturacién completa.

Solucion
De la ecuacion (3.6) tenemos

. n 0.45 — 0.82
Tl -n 1-045 =

La densidad himeda de suelo [ecuacion (3.21)] es
(1 +w)Gep, (1 +0.1)2.68 X 1000
 lte 1+ 0.82
La densidad saturada de suelo [ecuacion (3.23)] es
_ (G, + e)p,,  (2.68 + 0.82)1000
P = T e T 14082

La masa de agua necesaria por metro cubico es

P — p = 1923 — 1619.8 = 303.2 kg

= 1619.8 kg/m’

= 1923 kg/m’

Por lo tanto, la masa total de agua que debe afiadirse es

303.2 X 10 = 3032 kg
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3.5 Densidad relativa

El término densidad relativa se utiliza cominmente para indicar la densidad in sifu o soltura de
suelo granular. Se define como

C€max — €
p, = Smix ¢ (3.30)

-
€méx €min

donde

D, = densidad relativa, por lo general expresada en porcentaje
e = relacién de vacios in situ del suelo

emix = proporcion de vacios del suelo en la condicién més suelta
emm = proporcion de vacios del suelo en la condicién mds densa

Los valores de D, pueden variar desde un minimo de O para el suelo muy suelto, a un
maximo de 1 para el suelo muy denso. Los ingenieros de suelos describen cualitativamente los
depésitos de suelos granulares segiin sus densidades relativas, como se muestra en la tabla 3.2.

Mediante el uso de la definicién de peso unitario seco dado en la ecuacién (3.18), po-
demos expresar la densidad relativa en términos de pesos unitarios secos posibles maximos y
minimos. Por lo tanto,

(3.31)
Ydmix) — Yd(min)

ol L5
D - Y d(min) ');d } _ [ Yd = Ydmin) :||:7d(méx):|

e "
Yd(min) Y d(max)

Ya(min) = PESO unitario seco en la condicién mds floja (en una relacion de vacios de ey,,)

donde

Yz = peso unitario seco in situ (en una relaciéon de vacios de correo)
Yamax) = PESO unitario seco en la condicion mds densa (en una relacion de vacios de ey,,)

Cubrinovski e Ishihara (2002) estudiaron la variacién de e 4, ¥ €min para un nimero muy
grande de suelos. Con base en las lineas de regresion lineal de ajuste dptimo, se proporcionan
las siguientes relaciones.

* Arena limpia (F. = 0a 5%)

emix = 0.072 + 1.53 empn (3.32)

Tabla 3.2 Descripcion cualitativa de depésitos granulares de suelo

Densidad relativa (%) Descripcion del depésito de suelo
0-15 Muy suelto
15-50 Suelto
50-70 Medio
70-85 Denso

85-100 Muy denso
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€max

O Muestra natural
A Muestra uniforme
O Muestra graduada

0.2 T T T 1
0.2 0.5 1.0 1.5 2.0

€min

Figura 3.7 Resultados de las pruebas de Miura et al. (1997). Gréfica de e, 4, vs. ey, para arena limpia

e Arena con finos (5 < F,. = 15%)
emix = 0.25 + 1.37 emm (3.33)

* Arena con finos y arcilla (15 < F. = 30%; P, = 5 a 20%)
emix = 0.44 + 1.21 ey (3.34)

donde

F. = fraccidn fina para tamafio de grano menor que 0.075 mm
P, = fraccién de arcilla de tamaifio (< 0.005 mm)

Miura et al. (1997) determinaron los maximos y minimos en relaciones de vacios de un
gran nimero de muestras de arena limpia. Basdndose en estos resultados de prueba, se observé
que (figura 3.7)

emix =~ 1.62¢,0 (3.35)
Comparando las ecuaciones (3.32) y (3.35), es razonable suponer

~ 1.6e (3.36)

€max min

Cubrinovski e Ishihara (1999, 2002) también estudiaron la variacion de e, 4, y €, cON el tama-
o de grano medio (Ds;) y recomendaron la siguiente correlacion:

0.06
€mix — Cmm = 023 + ——— (3.37)
D5, (mm)
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Ejemplo 3.6

Resultados de las pruebas de laboratorio de una muestra de arena limpia son e, 5, = 0.81,
G, = 2.68. La misma arena es compactada en el campo a un peso unitario en seco de
15.68 kN/m?. Estime la densidad relativa de la compactacién en el campo.

Solucidon
De la ecuacion (3.36),
€mix .81
€min = ﬁ = ? = 0.506
También, de la ecuacion (3.18)
GsYw
Ve = 1+e

Por lo tanto

_ Gy, _ (268081

= — —1=0.677
Ya 15.68
De la ecuacion (3.30)
Cmix — € 0.81 — 0.677
D(%)=————"""—X100 = ——— X 100 = 43.75%
R 0.81 — 0.506 °

3.6 Consistencia del suelo

Cuando los minerales de arcilla estdn presentes en el suelo de grano fino, el suelo se puede remo-
ver en presencia de algo de humedad sin que se desmorone. Esta naturaleza cohesiva se debe al
agua adsorbida que rodea a las particulas de arcilla. En 1900, un cientifico sueco llamado Albert
Mauritz Atterberg desarrollé un método para describir la consistencia de los suelos de grano
fino con diferentes contenidos de humedad. Con un contenido de humedad muy bajo, el suelo se
comporta mds como un sélido quebradizo. Cuando el contenido de humedad es muy alto, el suelo
y el agua pueden fluir como un liquido. Por lo tanto, sobre una base arbitraria, dependiendo del
contenido de humedad, la naturaleza del comportamiento del suelo puede ser dividido en cuatro
estados basicos: solido, semisdlido, pldstico y liquido, como se muestra en la figura 3.8.

Solido | Semisdlido Plastico Liquido
Incremento del
contenido
de humedad
Limite de Limite Limite
contraccién pldstico liquido

Figura 3.8 Limites de Atterberg
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El contenido de humedad, expresado en porcentaje, en el que se lleva a cabo la transicién
del estado sélido al estado semisélido se define como el limite de contraccion. El contenido de
humedad en el punto de transicién del estado semisdlido al estado pléstico es el limite pldstico,
y del estado pléstico al estado liquido es el limite liquido. Estos limites son también conocidos
como limites de Atterberg.

Limite liquido (LL)

En la figura 3.9a se muestra el diagrama esquemadtico (vista lateral) de un dispositivo de limite
liquido. Este dispositivo consiste en una copa de latén y una base de goma dura. La copa de latén
se puede soltar sobre la base por una leva operada por una manivela. Para la prueba de limite li-
quido, se coloca una pasta de suelo en la copa y se hace un corte en el centro de la pasta de suelo,
usando la herramienta de ranurado estandar (figura 3.9b). Entonces la copa se eleva con la leva
accionada por la manivela y se deja caer desde una altura de 10 mm. El contenido de humedad,
en porcentaje, necesario para cerrar una distancia de 12.7 mm a lo largo de la parte inferior de la
ranura (ver las figuras 3.9c y 3.9d) después de 25 golpes se define como el limite liquido. La figura
3.10 muestra la fotografia de un dispositivo de limite liquido y una herramienta de ranurado.

El procedimiento para la prueba de limite liquido dada en ASTM es la Designacién ASTM
D-4318. Es dificil ajustar el contenido de humedad en el suelo para satisfacer el cierre requerido de
12.7 mm de la ranura en la pasta de suelo con 25 golpes. Por lo tanto, al menos se realizan cuatro
pruebas para el mismo suelo con un contenido variable de humedad para determinar el nimero de
golpes N, que varia entre 15 y 35, necesario para lograr el cierre. El contenido de humedad
del suelo en porcentaje y el correspondiente nimero de golpes se representan graficamente en
papel cuadriculado semilogaritmico (figura 3.11). La relacién entre el contenido de humedad y
log N es casi como una linea recta. Esto se conoce como curva de flujo. El contenido de humedad
correspondiente a N = 25, determinado a partir de la curva de flujo, da el limite liquido del suelo.

Otro método para la determinacion del limite liquido, que es popular en Europa y Asia,
es el método cono de penetracion (British Standard—BS1377). En esta prueba el limite liquido se
define como el contenido de humedad en la que un cono estandar de dngulo de vértice 30° y
un peso de 0.78 N (80 gf) penetra una distancia d = 20 mm en 5 segundos cuando se deja caer
desde una posicién de punto de contacto con la superficie del suelo (figura 3.12a). Debido a la
dificultad para conseguir el limite de liquido de una sola prueba, pueden llevarse a cabo cuatro o
mas pruebas con diferentes contenidos de humedad para determinar la penetracién del cono, d.

Entonces se puede representar una grafica semilogaritmica con un contenido de hume-
dad (w) frente a la penetracién del cono d. Los resultados de la trama en una linea recta. El con-
tenido de humedad correspondiente a d = 20 mm es el limite liquido (figura 3.12b). La figura
3.13 es la fotografia de un aparato de cono de penetracion.

Limite plastico (PL)
El limite pldstico se define como el contenido de humedad, en porcentaje, en el que el suelo al
enrollarse en hilos de 3.2 mm de didmetro se desmorona. El limite plastico es el limite inferior del
escenario plastico del suelo. La prueba es simple y se realiza mediante rodados repetidos por parte
de una masa de tierra de tamano elipsoidal sobre una placa de vidrio esmerilado (figura 3.14).

El indice de plasticidad (PI) es la diferencia entre el limite liquido y el limite pléstico de
un suelo, o

PI=LL— PL (3.38)

El procedimiento para la prueba de limite plastico se da en la norma ASTM, Designacién
ASTM D-4318.
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Figura 3.9 Prueba de limite liquido: (a) dispositivo de limite liquido, (b) herramienta de ranurado,
(c) porcién de suelo antes de la prueba, (d) porcion de suelo después de la prueba
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Figura 3.10 Dispositivo de limite liquido y herramienta de ranurado (Cortesia de Braja M. Das, Hen-
derson, Nevada)

50
S Curva de flujo
<
ks
=] Limite liquido = 42 \
=l F—— e gD
< I
2 40 t
° | \o\
=l |
=] |
2 |
g |
@) |
A
|
I
30
10 20 25 30 40 50

Niimero de golpes, N

Figura 3.11 Curva de flujo para la determinacién del limite liquido de una arcilla limosa

Al igual que en el caso de la determinacién del limite liquido, el método de penetracién
de cono se puede utilizar para obtener el limite plastico. Esto se puede lograr mediante el uso de
un cono de geometria similar, pero con una masa de 2.35 N (240 gf). Se llevan a cabo de tres a
cuatro pruebas con diferentes contenidos de humedad del suelo y se determinan las penetracio-
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Figura 3.12 (a) Prueba de penetracién de cono. (b) Grafica de contenido de humedad en funcién de la
penetracion de cono para la determinacion del limite liquido

nes de cono correspondientes (d). El contenido de humedad que corresponde a una penetracién
de cono de d = 20 mm es el limite plastico. La figura 3.15 muestra la determinacién de los
Iimites liquido y pldstico de Cambridge Gault para arcilla reportado por Worth y Wood (1978).

Limite de contraccion (SL)

La masa de suelo se contrae a medida que éste pierde humedad gradualmente. Con la pérdida
continua de humedad se alcanza un estado de equilibrio hasta el punto en el que mas pérdida de
humedad no dard lugar a ningiin cambio de volumen adicional (figura 3.16). El contenido de hu-
medad, en porcentaje, en el que el cambio de volumen de la masa de suelo cesa se define como
limite de contraccion.

Pruebas de limite de contraccién se llevan a cabo en el laboratorio con un plato de porce-
lana de unos 44 mm de didmetro y aproximadamente 13 mm de altura. El interior de la cdpsula
se recubre con gelatina de petréleo y luego se llena completamente con el suelo mojado. El
exceso de suelo por encima del borde de la placa se quita con una regla y se registra la masa del
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Figura 3.13 Dispositivo de penetracion de cono (Cortesia de N. Sivakugan, James Cook University,
Australia)

Figura 3.14 Prueba de limite plastico (Cortesfa de Braja M. Das, Henderson, Nevada)
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Contenido de humedad, w (%)

Figura 3.15 Determinacién de los limites liquido y plastico de Cambridge Gault por medio de la prueba
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suelo himedo en el interior del plato. Después la porcién del suelo en el plato es secada en un
horno. El volumen de la porcién de tierra secado al horno se determina por el desplazamiento de
mercurio. Este procedimiento se daba en la Designacion ASTM D-427, y se ha descontinuado
desde 2008. Debido a que el manejo de mercurio puede ser peligroso, la Designacion ASTM
D-4943 describe un método de inmersion de la porcién de suelo secado en el horno en una olla
de cera fundida. Al enfriarse la porcién de suelo encerado se determina su volumen sumergién-

dola en agua.

Volumen de suelo

¥ ¥ v v
Limite de Limite Limite w;
contraccion pléastico liquido

Contenido de humedad (%) ——

Figura 3.16 Definicion del limite de contraccion
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" K - L " )
- :YBlumen de suelo =‘V“; 3 =
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i Volumen de suelo =.V{"
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- o Plato de 7 = -
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Figura 3.17 Prueba de limite de contraccién: (a) porcion de suelo antes del secado; (b) porcién de suelo
después del secado

Con base en la figura 3.16, se puede determinar el limite de contraccion de la siguiente
manera:
SL = w; (%) — Aw (%) (3.39)

donde

w; = contenido de humedad inicial cuando se coloca el suelo en el plato del limite
de contraccion
Aw = cambio en el contenido de humedad (es decir, entre el contenido de humedad inicial
y el contenido de humedad en el limite de contraccién)

Sin embargo,

my — my
w; (%) = T X 100 (3.40)
2

donde

m; = masa de la porcién de suelo mojado en el plato al inicio de la prueba (g)

m, = masa de la porcién de suelo seco (g) (véase la figura 3.17)
Ademas,
Aw (%) = — X 100 (3.41)
my
donde

V; = volumen inicial de la porcién de suelo himedo (es decir, el volumen en el interior
del plato, cm?)

V; = volumen de la porcion de suelo secada en el horno (cm?)

p,, = densidad del agua (g/cm?)

Ahora, combinando las ecuaciones (3.39), (3.40) y (3.41), tenemos

(ml - m2> |:(Vi - Vf)pw}
SL=|—)(100) — | —|(100) (3.42)
my my

3.7 Actividad

Dado que la propiedad plastica del suelo resulta del agua adsorbida que rodea las particulas de
arcilla, es de esperar que el tipo de minerales de arcilla y sus cantidades proporcionales en un
suelo afectard los limites liquido y pléstico. Skempton (1953) observéd que el indice de plas-
ticidad de un suelo aumenta linealmente con el porcentaje de la fraccién de tamaiio de arcilla
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Tabla 3.3 Actividad de los minerales de arcilla

Mineral Actividad, A
Esmectitas 1-7

Ilita 0.5—1
Caolinita 0.5
Haloisita (2H,0) 0.5
Holoisita (4H,0) 0.1
Atapulgita 0.5-1.2
Alofano 05—-12

(més fino de 2 w en peso) presente en ella. Sobre la base de estos resultados, Skempton define
una cantidad denominada actividad, que es la pendiente de la linea de correlacién de Pl 'y el por
ciento més fino que 2 w. Esta actividad se puede expresar como

A= . o (3.43)
porcentaje de tamafio de arcilla, por peso

donde A = actividad. La actividad se utiliza como un indice para identificar el potencial de hin-

chazén de los suelos arcillosos. Los valores tipicos para las actividades de diversos minerales

de arcilla se enumeran en la tabla 3.3 (Mitchell, 1976).

Seed, Woodward y Lundgren (1964) estudiaron la propiedad pléstica de varias mezclas
preparadas artificialmente de arena y arcilla. Llegaron a la conclusién de que si bien la relacion
del indice de plasticidad para el porcentaje de la fraccion de tamafio de arcilla es lineal, como
fue observado por Skempton, la linea puede no pasar siempre a través del origen. Ellos demos-
traron que la relacién del indice de plasticidad con el porcentaje de la fraccion de tamafio de arci-
lla presente en un suelo puede ser representada por dos lineas rectas. Esta relacion se muestra

Indice de plasticidad

Y

Porcentaje de la fraccion de tamario de arcilla (<2 )

Figura 3.18 Relacion simplificada entre el indice de plasticidad y el porcentaje de la fraccién de tamafio
de arcilla por peso
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cualitativamente en la figura 3.18. Para fracciones de arcilla de tamafio superior a 40%, la linea
recta pasa por el origen cuando se proyecta hacia atrés.

3.8 indice de liquidez

La consistencia relativa de un suelo cohesivo en estado natural puede ser definida por una rela-
cion llamada indice de liquidez (LI):

w — PL
Ll =——- (3.44)
LL — PL
donde w = es el contenido de humedad in situ de suelo.
El contenido de humedad in sifu de una arcilla sensible puede ser mayor que el limite
liquido. En ese caso,

LI>1

Estos suelos, cuando se remodelan se pueden convertir en una forma viscosa que fluye como
un liquido.

Los depésitos de suelo que estdn muy sobreconsolidados pueden tener un contenido na-
tural de humedad inferior al limite plastico. En ese caso,

LI<1

Los valores del indice de liquidez para algunos de estos suelos pueden ser negativos.

3.9 Carta de plasticidad

Los limites liquido y pléstico se determinan por pruebas de laboratorio relativamente sencillas
que proporcionan informacién sobre la naturaleza de los suelos cohesivos. Las pruebas han
sido utilizadas ampliamente por los ingenieros para correlacionar varios pardmetros fisicos del
suelo, asi como para la identificacién del mismo. Casagrande (1932) estudié la razén del indice
de plasticidad con el limite liquido de una amplia variedad de suelos naturales. Sobre la base de
los resultados de la prueba, se propuso una carta de plasticidad como la que se muestra en la
figura 3.19. La caracteristica importante de este cuadro es la linea A empirica que esta dada por
la ecuacion PI = 0.73(LL — 20). La linea A separa las arcillas inorgdnicas de los limos inorga-
nicos. Las graficas de los indices de plasticidad contra limites liquidos de arcillas inorganicas se
encuentran por encima de la linea A, y las de limos inorganicos se encuentran por debajo de esta
linea. Los limos orgdnicos se grafican en la misma regién (por debajo de la linea A y con LL que
va de 30 a 50), como los limos inorganicos de compresibilidad media. Las arcillas organicas
parcela se grafican en la misma regién que los limos inorganicos de alta compresibilidad (por
debajo de la linea A y LL mayor de 50). La informacién proporcionada en la carta de plasticidad
es de gran valor y es la base para la clasificacion de los suelos de grano fino en el Sistema de
Clasificacion Unificado de Suelos.

Considere que una linea llamada U se encuentra por encima de la linea A. La linea U es de
aproximadamente el 1imite superior de la relacion del indice de plasticidad al limite de liquido
para cualquier suelo encontrado hasta ahora. La ecuacién de la linea U se puede dar como

PI=09(LL — 8) (3.45)
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Figura 3.19 Carta de plasticidad

3.10 Resumen

En este capitulo hemos hablado de lo siguiente:

I. Las relaciones de peso-volumen que incluyen

¢ Relacién de vacios (e)

¢ Porosidad (n)

¢ Contenido de humedad (w)

¢ Grado de saturacion (S)

e Pesos unitarios secos, himedos y saturados (y;, Vs Vsa)

2. La densidad relativa (D,) es una medida de la densidad de los suelos granulares.

3. La consistencia de los suelos arcillosos se identifica por sus limites liquidos (LL), limites
plasticos (PL) y limites de contraccién (SL). Estos limites estdn descritos por los porcen-
tajes del contenido de humedad en la que el suelo cambia de liquido a una fase pléstica,
plastica a una fase semisélida y semisdlida a la fase sélida.

4. FEl1indice de plasticidad (PI) es la diferencia entre el limite liquido (LL) y el limite pléstico (PL).

5. La actividad (A) del suelo de arcilla es la razén del indice de plasticidad (PI) al porcentaje
de la fraccién de tamaiio de arcilla (en peso) presente en un suelo.

Problemas

3.1 Una muestra de suelo hiimedo de 0.4 m? tiene lo siguiente:
* Masa himeda = 711.2 kg
* Masa seca = 623.9 kg
» Gravedad especifica de los s6lidos del suelo = 2.68
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Estime:

a. El contenido de humedad
b. La densidad himeda

c. La densidad en seco

d. La relacion de vacios

e. La porosidad

En su estado natural, un suelo himedo tiene un volumen de 9.35 X 1073 m? y pesa
177.6 X 1073 kN. El peso horno-seco del suelo es 153.6 X 1073 kN. Si G, = 2.67,
calcule el contenido de humedad, el peso unitario himedo, el peso unitario seco, la
relacién de vacios, la porosidad y el grado de saturacién.

El peso himedo de 5.66 X 1073 m? de suelo es 102.3 X 1073 kN. El contenido de
humedad y la gravedad especifica de los sélidos del suelo se determinan en el laboratorio
para ser 11% y 2.7, respectivamente. Calcule lo siguiente:

. El peso unitario himedo (kN/m?)

. El peso unitario seco (kN/m?)

. La relacién de vacios

. La porosidad

. El grado de saturacién (%)

. El volumen ocupado por el agua (m?)

-0 ae o

El peso unitario saturado de un suelo es 19.8 kN/m?>. El contenido de humedad del suelo
es 17.1%. Determine lo siguiente:

a. El peso unitario seco

b. La gravedad especifica de sélidos del suelo

c. Larelacion de vacios

El peso unitario de un suelo es 14.94 kN/m?. El contenido de humedad de este suelo es
19.2% cuando el grado de saturacion es 60%. Determine:

a. La relacién de vacios

b. La gravedad especifica de sélidos del suelo

c¢. El peso unitario saturado

Para un suelo dado se dan los siguientes: G, = 2.67, peso unitario himedo, y = 17.61 KN/m3,
y contenido de humedad, w = 10.8%. Determine:

a. El peso unitario seco

b. La relacion de vacios

c. La porosidad

d. El grado de saturacién

Consulte el problema 3.6. Determine el peso del agua, en kN, que se aflade por metro
cubico de suelo para:

a. 80% de grado de saturacién

b. 100% de grado de saturacién

La densidad himeda de un suelo es de 1680 kg/m?. Dadaw = 18% y G, = 2.73,
determine:

a. La densidad en seco

b. La porosidad

c. El grado de saturacién

d. La masa del agua, en kg/m3, que se afiade para alcanzar la saturacién completa

La densidad seca de un suelo es 1780 kg/m?3. Dada G, = 2.68, ;cudl seria el contenido de
humedad del suelo cuando estd saturado?



76

Capitulo 3: Relaciones peso-volumen y plasticidad

3.10

3.11

3.12

3.13

3.14

3.15

3.16

3.17

La porosidad de un suelo es de 0.35. Dada G, = 2.69, calcule:

a. El peso unitario saturado (kN/m?)

b. El contenido de humedad cuando peso unitario himedo = 17.5 kN/m?

Los pesos unitarios himedos y grados de saturacién de un suelo se dan en la tabla.

v (kN/m3) S (%)
16.62 50
17.71 75

Determine:

a.e

b. G,

Consulte el problema 3.11. Determine el peso del agua, en kN, que habrd en 0.0708 m3
de suelo cuando esté saturado.

Para una arena dada, las relaciones de maximos y minimos vacios son 0.78 y 0.43,
respectivamente. Dada G, = 2.67, determine el peso seco de la unidad de suelo en kN/m?
cuando la densidad relativa es de 65%.

Para un suelo arenoso dado, e, 5 = 0.75, e, = 0.46 y G, = 2.68. ;Cudl serd el peso
unitario himedo de compactacién (kN/m?) en el campo si D, = 78% y w = 9%?

Para un suelo arenoso dado, los pesos unitarios secos maximos y mfnimos son 16.98 kN/m?
y 14.46 KN/m?, respectivamente. Dada G, = 2.65, determine el peso unitario himedo de
este suelo cuando la densidad relativa es 60% y el contenido de humedad es 8%.

A continuacion se presentan los resultados de las pruebas de limite liquido y plastico de un
suelo. Prueba de limite liquido:

Ndmero de golpes, N Contenido de humedad (%)
15 42
20 40.8
28 39.1

Prueba de limite pldstico: PL = 18.7%

a. Dibuje la curva de flujo y obtenga el limite liquido.

b. ;Cual es el indice de plasticidad del suelo?

Un suelo saturado tiene las siguientes caracteristicas: volumen inicial (V;) = 24.6 cm’,
volumen final (V) = 15.9 cm?, masa de suelo himedo (m,) = 44 g y masa de suelo seco
(m,) = 30.1 g. Determine el limite de contraccién.
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4.1 Introduccion

...........................................................................................................................

Los suelos con propiedades similares pueden ser clasificados en grupos y subgrupos en fun-
cién de las caracteristicas mecdnicas y su comportamiento para la ingenieria. Los sistemas
de clasificacién proporcionan un lenguaje comun para expresar de forma concisa las carac-
teristicas generales de los suelos, que son infinitamente variadas, sin una descripcién deta-
llada. En la actualidad, dos elaborados sistemas de clasificaciéon que utilizan la distribucién
granulométrica y la plasticidad de los suelos son comtinmente utilizados para aplicaciones
ingenieriles. Se trata del American Association of State Highway Officials (AASHTO) y el
Sistema Unificado de Clasificacién de Suelos. En Estados Unidos, el sistema AASHTO es
utilizado principalmente por los departamentos de carreteras estatales y del condado, mien-
tras que los ingenieros geotécnicos normalmente prefieren utilizar el Sistema Unificado.
En este capitulo aprenderemos el procedimiento de clasificacién de los suelos utilizando el
AASHTO y los sistemas unificados.

4.2 Sistema de clasificacion AASHTO

...........................................................................................................................

Este sistema de clasificacion de suelos fue desarrollado en 1929 como el Sistema de Clasifica-
ci6n de Administracion de Carreteras. Ha sido objeto de varias revisiones, con la actual version
propuesta por la Comisién de Clasificacion de Materiales para los Tipos de Carreteras Subra-
santes y Granulares de la Junta de Investigacién de Carreteras en 1945 (Norma ASTM D-3282;
método AASHTO M145).

El sistema de clasificacion AASHTO utilizado actualmente se muestra en la tabla 4.1.
De acuerdo con este sistema el suelo se clasifica en siete grupos principales: A-1 a A-7. Los
suelos que clasifican en los grupos A-1, A-2 y A-3 son materiales granulares, donde el 35% o
menos de las particulas pasan a través del tamiz nim. 200. Los suelos donde mas de 35%
pasa a través del tamiz ndm. 200 se clasifican en los grupos A-4, A-5, A-6 y A-7. Estos son
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Tabla 4.1 Clasificacién de materiales de carreteras subrasantes

Clasificacion general Materiales granulares (35% o menos del total de la muestra pasada por el niim. 200)

A-1

A-2

Grupo de clasificacion A-1-a

Andlisis de tamiz

(porcentaje de paso)
Ndm. 10 50 max.
Nim. 40 30 max.
Nim. 200 15 max.

A-1-b

50 max.
25 max.

A-3 A-2-4 A-2-5 A-2-6 A-2-7

51 min.
10 max. 35 max. 35 max. 35 max. 35 max.

Caracteristicas de
la fraccion de paso
nim. 40
Limite liquido
Indice de plasticidad 6 méx.

40 max. 41 min. 40 max. 41 min.
NP 10 max. 10 max. 11 min. 11 min.

Tipos comunes Fragmentos de roca,

de materiales grava y arena
significativos
constituyentes

Arena Limo o grava arcillosa y arena
fina

Clasificacion general
de la subrasante

Excelente a bueno

Clasificacion general Materiales granulares (35% o menos del total de la muestra pasada por el nim. 200)

Grupo de clasificacion

Andlisis de tamiz (porcentaje de paso)
Ndm. 10
Ndm. 40
Nam. 200

A-7
A-7-5%
A-4 A-5 A-6 A-7-6"

36 min. 36 min. 36 min. 36 min.

Caracteristicas de
la fraccion de paso
nim. 40
Limite liquido
Indice de plasticidad

40 max. 41 min. 40 max. 41 min.
10 max. 10 max. 11 min. 11 min.

Tipos comunes de materiales
significativos constituyentes

Suelos limosos Suelos arcillosos

Clasificacion general de la subrasante

Regular a malo

*Para A-7-5, PI < LL — 30
Para A-7-6, PI > LL — 30
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principalmente limo y materiales del tipo de arcilla. El sistema de clasificacion se basa en los
siguientes criterios:

. Tamaiio de grano
Grava: fraccién que pasa el tamiz de 75 mm y es retenida en el tamiz nim. 10 (2 mm).

Arena: fraccién que pasa el tamiz nim. 10 (2 mm) y es retenida en el tamiz ndm. 200
(0.075 mm).
Limo y arcilla: fraccién que pasa el tamiz nim. 200

2. Plasticidad: el término limoso se aplica cuando las fracciones finas del suelo tienen un
indice de plasticidad de 10 o menos. El término arcilloso se aplica cuando las fracciones
finas tienen un indice de plasticidad de 11 o mas.

3. Si se encuentran cantos y guijarros (tamafio mayor a 75 mm), se excluyen de la porcion de
la muestra de suelo en el que se hizo la clasificacién. Sin embargo, se registra el porcentaje
de este tipo de material.

Para clasificar un suelo de acuerdo con la tabla 4.1, los datos de prueba se aplican de iz-
quierda a derecha. Por proceso de eliminacion, el primer grupo de la izquierda en la que quepan
los datos de prueba es la clasificacién correcta.

La figura 4.1 muestra un grafico del rango del limite liquido y el indice de plasticidad de
los suelos que se dividen en los grupos A-2, A-4, A-5, A-6 y A-7.

Para la evaluacién de la calidad de un suelo como un material de subrasante carretera,
también se incorpora un nimero llamado indice de grupo (IG) a los grupos y subgrupos del
suelo. Este niimero se escribe entre paréntesis después de la designacion del grupo o subgrupo.

70

(=)
(=]

W
(=]

IS
o

A-7-6

(9%
(=]

Indice de plasticidad

A-2-6
A-6

[\%)
S

A-2-7
A-7-5

—_
o

A-2-4 A-2-5
A-4 A-5

0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100
Limite liquido

Figura 4.1 Rango del limite liquido y del indice de plasticidad para suelos en los grupos A-2, A-4, A-5,
A-6y A7
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El indice de grupo estd dado por la siguiente ecuacién
IG = (F — 35)[0.2 + 0.005(LL — 40)] + 0.01(F — 15)(PI — 10) 4.1)

donde

F = porcentaje pasado por el tamiz nim. 200
LL = limite liquido
PI = indice de plasticidad
El primer término de la ecuacién (4.1), es decir (F — 35) [0.2 + 0.005(LL — 40)], es el indice
de grupo parcial determinado por el limite liquido. El segundo término, 0.01 (F — 15) (PI — 10),
es el indice de grupo parcial determinado a partir del indice de plasticidad. A continuacién se
presentan algunas reglas para la determinacién del indice de grupo:

I. Sila ecuacién (4.1) da un valor negativo para /G, se toma como 0.

2. Elindice de grupo calculado a partir de la ecuacion (4.1) se redondea al nlimero entero mas
préximo (por ejemplo, IG = 3.4 se redondea a 3; IG = 3.5 se redondea a 4).

3. No hay limite superior para el indice de grupo.

4. El indice de grupo de los suelos que pertenecen a los grupos A-1-a, A-1-b, A-2-4, A-2-5 y
A-3 siempre es 0.

5. Al calcular el indice de grupo para suelos que pertenecen a los grupos A-2-6 y A-2-7, uti-
lice el indice de grupo parcial para PI, o

IG = 0.01(F—15)(PI—10) 4.2)

En general, la calidad del rendimiento de un suelo como material de subrasante es inver-
samente proporcional al indice de grupo.

Ejemplo 4.1

Los resultados del andlisis de tamafio de particula de un suelo son los siguientes:

Porcentaje que pasa por el tamiz nim. 10 = 100
Porcentaje que pasa por el tamiz nim. 40 = 80
Porcentaje que pasa por el tamiz nim. 200 = 58

El limite liquido y el indice de plasticidad de la fraccién del suelo menor al Num. 40 son 30
y 10, respectivamente. Clasifique el suelo mediante el sistema de AASHTO.

Solucién
Usando la tabla 4.1, ya que el 58% del suelo estd pasando a través del tamiz nim. 200, éste
cae bajo la clasificacién de limo y arcilla, es decir, cae bajo el grupo A-4, A-5, A-6 o A-7.
Procediendo de izquierda a derecha, cae en el grupo A-4.

De la ecuacién 4.1

IG = (F - 35)[0.2 + 0.005(LL — 40)] + 0.01(F — 15)(PI — 10)
(58 = 35)[0.2 + 0.005(30 — 40)] + (0.01)(58 — 15) (10 — 10)
= 345=3

Por lo tanto, el suelo se clasifica como A-4 (3).
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Ejemplo 4.2

El 95% de un suelo pasa a través del tamiz nim. 200 y tiene un limite de liquido de 60 e
indice de plasticidad de 40. Clasifique el suelo mediante el sistema de AASHTO.

Solucién
De acuerdo con la tabla 4.1, este suelo cae bajo el grupo A-7 (proceda de una manera similar
a la del ejemplo 4.1). Ya que

40 > 60 — 30
T 7
Pl LL

éste es un suelo A-7-6

IG = (F — 35) [0.2 + 0.005(LL — 40)] + 0.01(F — 15)(PI — 10)
= (95 —35) [0.2 + 0.005(60 — 40)] + (0.01)(95 — 15)(40 — 10)
=4

Por lo cual Ia clasificacién es A-7-6(42)

4.3 Sistema unificado de clasificacion de suelo

La forma original de este sistema fue propuesto por Casagrande en 1948 para su uso en los
trabajos de construccién del aerédromo realizado por el Cuerpo de Ingenieros del Ejército
durante la Segunda Guerra Mundial. En colaboracién con el U.S. Bureau of Reclamation,
este sistema fue revisado en 1952. En la actualidad, es ampliamente utilizado por los ingenie-
ros (Norma ASTM D-2487). El Sistema Unificado de Clasificacién se presenta en la tabla 4.2
y clasifica los suelos en dos grandes categorias:

1. Suelos de grano grueso que son de grava y arena en estado natural con menos de 50% que pasa
a través del tamiz ndm. 200. Los simbolos de grupo comienzan con un prefijo de G o S. G es
para el suelo de grava o grava, y S para la arena o suelo arenoso.

2. Suelos de grano fino con 50% o mds que pasa por el tamiz nim. 200. Los simbolos de gru-
po comienzan con un prefijo de M, que es sinénimo de limo inorganico, C para la arcilla
inorgdnica y O para limos orgdnicos y arcillas. El simbolo Pt se utiliza para la turba, lodo
y otros suelos altamente organicos.

Otros simbolos que también se utilizan para la clasificacién son:

* W: bien clasificado

e P: mal clasificado

 L: baja plasticidad (Iimite liquido menor de 50)
e H: alta plasticidad (Iimite liquido mayor de 50)
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Figura 4.2 Grifica de plasticidad

Para la clasificacién adecuada de acuerdo con este sistema, una parte o toda la siguiente
informacién debe conocerse:

1. Porcentaje de grava, esto es, la fraccidon que pasa el tamiz de 76.2 mm y retenida en el tamiz
nim. 4 (4.75 mm de apertura)

2. El porcentaje de arena, es decir, la fraccion que pasa el tamiz ndm. 4 (4.75 mm de apertura)
y es retenida en el tamiz ndm. 200 (0.075 mm de apertura)

3. El porcentaje de limo y arcilla, esto es, la fraccién mds fina que el tamiz nim. 200 (0.075
mm de abertura)

4. El coeficiente de uniformidad (C,) y el coeficiente de gradacién (C,.)

5. El limite liquido y el indice de plasticidad de la porcién de suelo que pasa el tamiz
num. 40

Los simbolos de los grupos de los suelos de grava de grano grueso son GW, GP, GM, GC,
GC-GM, GW-GM, GW-GC, GP-GM y GP-GC. Del mismo modo, los simbolos de los grupos
de suelos de grano fino son CL, ML, OL, CH, MH, OH, CL-ML y Pt.

Los nombres de los grupos de los distintos suelos clasificados bajo el Sistema de Clasifi-
cacién Unificado se pueden determinar usando las figuras 4.3, 4.4 y 4.5. Al usar estas figuras,
hay que recordar que en un suelo dado:

* Fraccién fina = % que pasa el tamiz ndim. 200
* Fraccién gruesa = % retenido en el tamiz ndim. 200

* Fraccion grava = % retenido en el tamiz nim. 4
e Fraccién arena = (% retenido en el tamiz ndm. 200) — (% retenido en el tamiz ndm. 4)
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Simbolo de grupo Nombre de grupo
GW <: <15% de arena
=15% de arena
GP i: <15% de arena
=15% de arena
GW-GM i: <15% de arena
=15% de arena

GW-GC i: <15% de arena

=15% de arena

Grava bien graduada
Grava bien graduada con arena
Grava mal graduada
Grava mal graduada con arena

Grava bien graduada con limo

Grava bien graduada con limo y arena

Grava bien graduada con arcilla (o arcilla limosa)

Grava bien graduada con arcilla y arena (o arcilla limosa y arena)

Grava mal graduada con limo

Grava mal graduada con limo y arena

Grava mal graduada con arcilla (o arcilla limosa)

Grava mal graduada con arcilla y arena (o arcilla limosa y arena)

GP-GM i: <15% de arena
=15% de arena
GP-GC i: <15% de arena

=15% de arena

GM i: <15% de arena — Grava limosa
=15% de arena Grava limosa con arena
GC i: <15% de arena Grava arcillosa
GOGM =15% de arena Grava arcillosa con arena
- i: <15% de arena Grava limo arcillosa

=15% de arena Grava limo arcillosa con arena

Arena bien graduada
Arena bien graduada con grava
Arena mal graduada
Arena mal graduada con grava

SwW <: <15% de grava
=15% de grava
SP <: <15% de grava
=15% de grava

SW-SM <: <15% de grava
=15% de grava

SW-SC i: <15% de grava
=15% de grava

Arena bien graduada con limo

Arena bien graduada con limo y grava

Arena bien graduada con arcilla (o arcilla limosa)

Arena bien graduada con arcilla y grava (o arcilla limosa y grava)

Arena mal graduada con limo

SP-SM i: <15% de grava

=15% de grava Arena mal graduada con limo y grava
SP-SC i: <15% de grava Arena mal graduada con arcilla (o arcilla limosa)
=15% de grava Arena mal graduada con arcilla y grava (o arcilla limosa y grava)

SM e ——— <15% de grava Arena limosa

=15% de grava — Arena limosa con grava
SC <: <15% de grava Arena arcillosa

=15% de grava Arena arcillosa con grava
SC-SM ? <15% de grava Arena limo arcillosa

=15% de grava Arena limo arcillosa con grava

Figura 4.3 Diagrama de flujo para los nombres de los grupos de grava y arena del suelo (Reproducido
con permiso del Libro Anual de Normas ASTM, 2010, copyright ASTM International, 100 Barr Harbor
Drive, West Conshohocken, PA, 19428)
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Ejemplo 4.3

Consulte el ejemplo 4.1. Clasifique el suelo mediante el sistema de clasificacién unificado. Determine el
simbolo y el nombre del grupo.

Solucién

Consulte la tabla 4.2. Dado que 58% del suelo pasa a través del tamiz ndm. 200, se trata de un suelo de grano
fino. Al revisar la carta de plasticidad en la figura 4.2, se tiene para LL = 30y PI = 10, que se puede clasificar
(simbolo de grupo) como CL. Para determinar el nombre del grupo nos referimos a las figuras 4.4 y 4.6 que se
toma de la figura 4.4. El porcentaje que pasa por el tamiz nim. 200 es mds de 30%. Porcentaje de grava = 0O;
porcentaje de arena = (100 — 58) — (0) = 42. Por lo tanto, porcentaje de arena > porcentaje de grava. El por-
centaje de grava también es menos de 15%. Por lo tanto, el nombre del grupo es arcilla mal gradada arenosa.

<30% mas Nim. 200 <15% mds nim. 200 Arcilla mal gradada
15-29% mas nim. 200 t % de arena = % de grava—- Arcilla mal gradada con arena
o de arena<< % de grava—= Arcilla mal gradada arenosa

CL

% de arena = % de grava|<| <15% de grava |—> | Arcilla mal gradada arenosa| <——

=30% ms nim. 200 | r—

Arcilla mal gradada arenosa con grava

Arcilla mal gradada gravosa

% de arena < % de grava Y <15% de arena
Arcilla magra gravosa con arena

=15% de arena

Figura 4.6 Determinacion del nombre de grupo para el suelo del ejemplo 4.3

Ejemplo 4.4
Para un suelo dado, se conocen los siguientes datos:

» Porcentaje que pasa tamiz nim. 4 = 70

» Porcentaje que pasa tamiz nim. 200 = 30
e Limite liquido = 33

e Limite plastico = 12

Clasifique el suelo utilizando el Sistema Unificado de Clasificacién de Suelos. Dé el simbolo
y el nombre del grupo.

Solucion
Consulte la tabla 4.2. El porcentaje que pasa por el tamiz nim. 200 es 30%, que es menor a
50%. Asi que es un suelo de grano grueso. Por lo tanto,

Fraccién gruesa = 100 — 30 = 70%

Fraccién de grava = porcentaje retenido en el tamiz nim. 4 = 100 — 70 = 30%. Asi
que mas de 50% de la fraccién gruesa estd pasando por el tamiz nim. 4, por lo tanto es un
suelo arenoso. Puesto que mas del 12% esta pasando por el tamiz ndm. 200, éste es SM o
SC. Para este suelo, PI = 33 — 12 = 21 (que es mayor que 7). Con LL =33y Pl =21, 1a
grafica estd por encima de la linea A de la figura 4.2. Por lo tanto, el simbolo del grupo es SC.
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Para obtener el nombre del grupo, consulte la figura 4.3 (y la figura 4.7 que se toma
de la figura 4.3). Dado que el porcentaje de grava es mds de 15%, es arena arcillosa con
grava.

<15% de grava Arena arcillosa

sC <
=15% de grava|

Figura 4.7 Determinacion del nombre de grupo para el suelo del ejemplo 4.4

|Arena arcillosa con grava | «——

4.4 Resumen

En este capitulo discutimos los sistemas unificado de clasificaciéon de suelos y AASHTO. A
continuacidn se presenta un resumen de los grupos de suelos en cada sistema de clasificacion.

1. De acuerdo con el sistema de la AASHTO, los materiales granulares tienen 35% o menos
que pasa por el tamiz nim. 200. Estos suelos pertenecen a los grupos A-l-a, A-1-b, A-3,
A-2-4, A-2-5, A-2-6 y A-2-7. Si mas de 35% pasa a través del tamiz nim. 200, los suelos
son de material limoso o arcilloso. Estos suelos entran en los grupos A-4, A-6, A-6, A-7-5
y A-7-6.

2. En el sistema de la AASHTO, la calidad del desempefio de un suelo como un material de
subrasante es inversamente proporcional al indice de grupo (GI).

3. Bajo el Sistema Unificado, si mas de la mitad del material es retenido en el tamiz ndim. 200,
es un suelo de grano grueso [lleno de grava (G) o arenoso (S)]. A continuacion se presenta
un resumen de los nombres de grupos de suelo de grano grueso.

Porcentaje que pasa por

el tamiz nim. 200 Nombres de grupos
Menor o igual a 5 GW, GP

0

SW, SP
Mayor que 5 GW-GM, GP-GM
y menor GW-GC, GP-GC
oiguala 12 o

SW-SM, SP-SM

SW-SC, SP-SC
Mayor que 12 GM, GC

0

SM, SC

Si mds de la mitad del material pasa a través del tamiz nim. 200, es un suelo de grano fino
(limoso o arcilloso). El suelo en esta categoria pertenece a los grupos ML, MH, CL, CH y
CL-ML.
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Problemas

4.1 Clasifique los siguientes suelos por el sistema de clasificacion AASHTO y dé los indices

de grupo.
Porcentaje mas fino (analisis de tamiz) i
Limite Indice de
Suelo Num. 4 Nuim. 10 Nuam. 40 Nuam. 200 liquido* plasticidad*
1 100 90 68 30 30 9
2 95 82 55 41 32 12
3 80 72 62 38 28 10
4 100 98 85 70 40 14
5 100 100 96 72 58 23
6 92 85 71 56 35 19
7 100 100 95 82 62 31
8 90 88 76 68 46 21
9 100 80 78 59 32 15
10 94 80 51 15 26 12

*Con base en porcién que pasa tamiz ndm. 40

4.2 Clasifique los siguientes suelos por el sistema unificado de clasificacion de suelos y dé los
simbolos y los nombres de grupo.

Andlisis de tamiz,
% de finos

Limite Limite
Suelo Niam. 4 Nim. 200 liquido plastico C, C.
1 70 30 33 12
2 48 20 41 19
3 95 70 52 24
4 100 82 30 11
5 88 78 69 31
6 71 4 NP 34 2.6
7 99 57 54 28
8 71 11 32 16 4.8 2.9
9 100 2 NP 7.2 2.2
10 90 8 39 31 3.9 2.1
Referencias

AMERICAN ASSOCIATION OF STATE HIGHWAY AND TRANSPORTATION OFFICIALS (1982). AASHTO Mate-
rials, Part I, Specifications, Washington, D.C.

AMERICAN SOCIETY FOR TESTING AND MATERIALS (2010). ASTM Book of Standards, Sec. 4, Vol. 04.08,
West Conshohocken, PA.

CASAGRANDE, A. (1948). “Classification and Identification of Soils,” Transactions, ASCE, Vol. 113,

901-930.



Exploracion del subsuelo

12.1 Introduccion

.......................................................................................................................... .

El proceso de identificacidn de las capas de depdsitos que subyacen a una estructura propuesta
y sus caracteristicas fisicas se refiere generalmente como exploracion del subsuelo. El prop6sito
de la exploracion del subsuelo es obtener informacién que ayudara al ingeniero en geotecnia en
las siguientes tareas:

Seleccion del tipo y la profundidad de la base adecuada para una estructura dada.

Evaluacion de la capacidad de carga de la cimentacion.

Estimacién del asentamiento probable de una estructura.

Determinacion de los problemas potenciales de cimentacién (por ejemplo, suelo

expansivo, suelo colapsable, rellenos sanitarios, y asi sucesivamente).

5. Determinacién de la ubicacion del nivel fredtico.

6. Prediccién de la presion latseral de tierra sobre estructuras tales como muros de
contencion, pilotes y cortes apuntalados.

7. Establecimiento de métodos de construccién para condiciones cambiantes del subsuelo.

b=

La exploracién del subsuelo también es necesaria para la construccion subterrdnea y la excava-
cion. Esto puede ser necesario cuando se contemplan adiciones o modificaciones a las estructu-
ras existentes. En este capitulo vamos a discutir lo siguiente con mds detalle:

¢ Planificacién de exploraciones del subsuelo;

* Métodos de perforacion exploratoria en campo;

* Recoleccién de muestras de suelo y la observacion del nivel fredtico;
* Pruebas in situ para la determinacién de las propiedades geotécnicas;
» Extraccion de rocas, y

» Exploracién geofisica en campo.

Los datos recopilados de las actividades antes mencionadas ayudardn a los ingenieros a evaluar
el subsuelo en un sitio determinado para un proyecto particular que dard lugar a un disefio se-
guro de la(s) cimentacion(es).

287
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12.2 Programa de exploracion del subsuelo

La exploracién del subsuelo consta de varios pasos, incluidos la recopilacién de informacién
preliminar, el reconocimiento y la investigacién del sitio.

Recopilacion de la informacién preliminar

Debe obtenerse la informacion sobre el tipo de estructura que se construird y su uso general.
Para la construccién de edificios, las cargas de columnas aproximadas y su separacion y el séta-
no, deben conocerse los requisitos del cédigo de construccion local. La construccién de puentes
requiere determinar la longitud del tramo y la carga de pilas y estribos.

Una idea general de la topografia y el tipo de suelo que se encuentran cerca y alrededor del
sitio propuesto se puede obtener a partir de las siguientes fuentes (en el caso de Estados Unidos):

Mapas del Servicio Geoldgico.

Mapas geoldgicos del gobierno estatal.

Reportes de suelos del condado del Departamento de Agricultura y Servicio de

Conservacion del Suelo.

Mapas agricolas publicados por los departamentos de agricultura de varios estados.

5. Informacién hidrolégica publicada, incluyendo los registros de caudales, niveles altos de
inundacidn, registros de marea, etcétera.

6. Manuales de suelos publicados por el Departamento de Carreteras de varios estados.

W N =

>

La informacién obtenida de estas fuentes puede ser muy titil para la planificacién de una investi-
gacion sobre el terreno. En algunos casos se obtienen ahorros sustanciales mediante la prevision
de los problemas que se pueden encontrar mds adelante en el programa de exploracién.

Reconocimiento

El ingeniero siempre debe realizar una inspeccién visual del sitio para obtener informacién
acerca de estas caracteristicas:

1. Topografia general del sitio y posible existencia de zanjas de drenaje, los tiraderos de
escombros abandonados y otros materiales. Ademds, la evidencia de deslizamiento
de las laderas y profundidad, y amplias grietas de contraccion a intervalos regularmente
espaciados puede ser indicativo de suelos expansivos.

2. Estratificacién del suelo de los cortes profundos, como los realizados para la construccion
de carreteras y vias férreas cercanas.

3. Tipo de vegetacion en el sitio, que puede indicar la naturaleza del suelo. Por ejemplo,
una cubierta de mezquite en el centro de Texas puede indicar la existencia de arcillas
expansivas que pueden causar posibles problemas de cimentacién.

4. Marcas de agua alta en los edificios cercanos y pilares de puente.

5. Niveles de aguas subterrdneas, que pueden determinarse mediante la verificacion de los
POZzos cercanos.

6. Tipos de construccion cercana y existencia de grietas en las paredes u otros problemas.

La naturaleza de la estratificacion y las propiedades fisicas del suelo en las inmediaciones tam-
bién se pueden obtener a partir de los informes de exploracion del suelo disponibles para las
estructuras existentes cercanas.

Investigacion del sitio

La fase de investigacién del sitio del programa de exploracién consiste en la planificacion, el
barrenado de prueba y la recoleccion de muestras de suelo a intervalos deseados para la obser-
vacion posterior y pruebas de laboratorio. La profundidad minima requerida aproximada de las
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Figura 12.1 Determinacién de la profundidad minima de perforacién

perforaciones debe ser predeterminada; sin embargo, la profundidad se puede cambiar durante
la operacion de perforacion, dependiendo del subsuelo encontrado. Para determinar la profun-
didad minima aproximada de perforacién para cimentaciones, los ingenieros pueden utilizar las
reglas establecidas por la Sociedad Americana de Ingenieros Civiles (1972):

I. Determinar el aumento neto del esfuerzo, Ao, bajo una cimentacion con la profundidad,
como se muestra en la figura 12.1. (Las ecuaciones generales para la estimacion de
aumento del esfuerzo se proporcionan en el capitulo 8.)

2. Estimar la variacién del esfuerzo efectivo vertical, o}, con la profundidad.

3. Determinar la profundidad, D = Dy, en que el aumento del esfuerzo Ao es igual a 1/10 ¢
(g = esfuerzo neto estimado sobre la cimentacion).

4. Determinar la profundidad, D = D,, en la que Ao/o, = 0.05.

5. A menos que se encuentre lecho de roca, la més pequefia de las dos profundidades, D; y
D,, se determinard como la profundidad minima aproximada requerida de perforacion.

Si se utilizan las reglas anteriores, las profundidades de perforacion para un edificio con
una anchura de 30 m serdn aproximadamente como se enlistan en la tabla 12.1, de acuerdo
con Sowers y Sowers (1970). Para los hospitales y edificios de oficinas también se utiliza la
siguiente regla para determinar la profundidad de perforacion:

D, = 38%7 (para acero ligero o edificios estrechos de concreto) (12.1)

D, = 65°7 (para el acero pesado o edificios anchos de concreto) (12.2)

Tabla 12.1 Profundidades de perforacion aproximadas
para edificios con una anchura de 30 m

Profundidad de

Num. de pisos perforacién (m)
1 35
2 6
3 10
4 16
5 24
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Tabla 12.2 Espaciamiento aproximado entre perforaciones

Tipo de proyecto Separacion (m)
Edificio de varios niveles 10-30
Instalaciones industriales de una sola planta 20-60
Carreteras 250-500
Subdivisién residencial 250-500
Presas y diques 40-80
donde

D,, = profundidad de perforacién (m)
S = numero de perforaciones

Cuando se prevén excavaciones profundas, la profundidad de perforacién debe ser al menos 1.5
veces la profundidad de la excavacion.

A veces las condiciones del subsuelo requieren que la carga de cimentacion sea transmi-
tida a la roca madre. La profundidad minima de la perforacion central en el lecho de roca es de
unos 3 m. Si la cimentacidn es irregular o degradada, las perforaciones centrales pueden tener
que ser mas profundas.

No hay reglas muy estrictas para el espaciamiento de los barrenos. La tabla 12.2 ofrece
algunas pautas generales. La separacién puede ser aumentada o disminuida, dependiendo de la
condicion del subsuelo. Si varios estratos del suelo son mds o menos uniformes y predecibles
se necesitan menos barrenos que en estratos de suelo no homogéneos.

El ingeniero también debe tener en cuenta el costo final de la estructura cuando toma las
decisiones con respecto a la extensién de la exploracién de campo. El costo de exploracién debe
ser generalmente 0.1% a 0.5% del costo de la estructura.

12.3 Perforaciones exploratorias en campo

Los barrenos en el suelo se pueden hacer por varios métodos, incluyendo la perforacién con
barrena, por lavado, la perforacion por percusion y el sondeo rotatorio.

La perforacion con barrena es el método mas simple de hacer perforaciones exploratorias.
La figura 12.2 muestra dos tipos de barrenas manuales: la barrena de agujeros para poste y la
barrena helicoidal. No se pueden utilizar barrenas manuales para perforar agujeros a profundida-
des superiores a 3-5 m; sin embargo, se pueden usar para el trabajo de exploracién del suelo para
algunas carreteras y estructuras pequefias. Para hacer perforaciones profundas estan disponibles
barrenas helicoidales portdtiles de motor (de 30 a 75 mm de didmetro). Las muestras de suelo
obtenidas a partir de dichas perforaciones estdn muy alteradas. En algunos suelos no cohesivos o
suelos con baja cohesion las paredes de 1os pozos no se sostendrédn sin apoyo. En tales circunstan-
cias se utiliza un tubo de metal como carcasa para evitar que el suelo se derrumbe.

Cuando la energia eléctrica estd disponible, las barrenas de raspado continuo son, probable-
mente, el método mas comun utilizado para la perforacién de un pozo de sondeo. El poder para la
perforacion es entregado por camiones o tractores montados sobre plataformas de perforacién. Con
este método se pueden hacer facilmente perforaciones de hasta aproximadamente 60-70 m. Las ba-
rrenas de raspado continuo estdn disponibles en secciones de alrededor de 1-2 m, ya sea con un vés-
tago s6lido o hueco. Algunas de las barrenas sélidas utilizadas tienen didmetros exteriores de 67 mm,
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.\

(b}

Figura 12.2 Herramientas manuales: (a) taladro de agujeros para poste; (b) taladro helicoidal

83 mm, 102 mm y 114 mm. Las barrenas huecas disponibles comercialmente tienen dimensiones
de 64 mm de didmetro interior (ID) y 158 mm de didmetro exterior (OD), 70 mm de didmetro
interior y 178 mm de didmetro exterior, 76 mm de didmetro interior y 203 mm de didmetro exterior
y 83 mm de didmetro interior y 229 mm de didmetro exterior.

La punta de la barrena estd unida a una cabeza cortadora. Durante la operacion de perfo-
racion (figura 12.3), seccidn tras seccion pueden ser afiadidas a la barrena y prolongar el agujero
hacia abajo. La hélice de la barrena lleva la tierra suelta desde la parte inferior del pozo a la
superficie. El perforador puede detectar cambios en el tipo de suelo al observar los cambios en
la velocidad y el sonido de la perforacién. Cuando se utilizan barrenas sélidas, éstas deben ser
retiradas en intervalos regulares para obtener muestras de suelo y también para llevar a cabo
otras operaciones, como pruebas de penetracion estdndar. Las barrenas huecas tienen una clara
ventaja sobre las sdlidas, ya que no tienen que ser retiradas con frecuencia para el muestreo u
otras pruebas. Como se muestra esquemadticamente (figura 12.4), el exterior de la barrena hueca
actia como una carcasa.

El sistema de la barrena hueca incluye lo siguiente:

Componente externo: (a) las secciones huecas de la barrena, (b) la barrena de
cabeza hueca y (c) la cabeza de accionamiento
Componente interno: (a) el conjunto de la guia, (b) la columna de la barra central

y (c) del adaptador de barra a la cabeza

La cabeza de la barrena contiene dientes de carburo remplazables. Durante la perforacion, si se
colectan muestras de suelo a una cierta profundidad, se retira el conjunto de la guia y la barra
central, y a continuacién se inserta el tomador de muestras de suelo a través del vdstago hueco
de la columna de la barrena.

La perforacion por lavado es otro método de perforacién de pozos de sondeo. En este mé-
todo, una carcasa alrededor de 2-3 m de largo estd enterrada en el suelo. A continuacién se retira
el suelo del interior de la carcasa, utilizando una punta de corte unida a una varilla de perforacion.
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Adaptador de

Cabeza de barra a cabeza

accionamiento

f<«<— Conector de tornillo

Seccidn de la barrena
< de véstago hueco

Figura 12.3 Perforacién con barrenas de raspado

continuo (Cortesia de Danny R. Anderson, PE de

Professional Service Industries, Inc., El Paso, Texas) Cabeza de
Diente de carburo
remplazable

la barrena

Cabeza central —>

Figura 12.4 Componentes de la barrena hueca (Reproducido
con permiso de Annual Book of ASTM Standards, 2003,
derechos reservados ASTM International, 100 Barr Harbor
Drive, West Conshohocken, PA, 19428)

El agua es inyectada a través de la varilla de perforacién y sale a una velocidad muy alta a través
de los agujeros en la parte inferior de la broca de corte. El agua y las particulas desmenuzadas de
suelo se elevan por el agujero de perforacion y se vierten en la parte superior de la carcasa a través
de una conexién en T. El agua de lavado se recoge en un recipiente. La carcasa se puede ampliar
con piezas adicionales a medida que progresa la perforacién; sin embargo, esto no es necesario
si el pozo se mantiene abierto y no se derrumba.

La perforacion rotatoria es un procedimiento por el cual las barrenas de perforacién giran
rapidamente, unidas a la parte inferior de las barras de perforacion cortan y trituran el suelo y
avanzan en el pozo de sondeo. Este procedimiento se puede utilizar en arena, arcilla y roca (a
menos que esté muy fisurada). Agua, o lodo de perforacion, es inyectada hacia abajo por las
varillas de perforacién y el flujo de retorno lleva los recortes a la superficie. Con esta técnica se
pueden hacer facilmente perforaciones con didmetros de 50-200 mm. El lodo de perforacién es
una lechada de agua y bentonita. En general, la perforacion rotatoria se utiliza cuando es proba-
ble que el suelo encontrado se desmorone. Cuando se necesitan muestras de suelo, la varilla de
perforacion se eleva y la cabeza de corte se sustituye por un muestreador.
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La perforacion por percusion es un método alternativo de avance de un pozo de sondeo,
en particular a través del suelo y rocas duras. Una pesada barrena de perforacion se sube y se
baja para cortar el suelo duro. Las particulas del suelo picadas son atrapadas por la circulacién
de agua. La perforacién por percusién puede requerir una carcasa.

12.4 Procedimientos para muestrear el suelo

Se pueden obtener dos tipos de muestras de suelo durante la exploracidn del subsuelo: alteradas
y no alteradas. Las muestras alteradas, pero representativas, generalmente se pueden utilizar
para los siguientes tipos de pruebas de laboratorio:

Andlisis granulométrico

Determinacién de los limites liquido y plastico
Peso especifico de sélidos del suelo
Determinacién del contenido orgdnico
Clasificacion de suelo

w =

v

Sin embargo, las muestras de suelo alterado no pueden ser utilizadas para la consolidacion,
conductividad hidraulica o pruebas de resistencia al corte. Para estas pruebas de laboratorio
se deben obtener muestras de suelo no alteradas. El procedimiento comtn de recoleccion de
muestras alteradas es a través de muestreadores de cuchara dividida. Las muestras no alteradas
se pueden recoger mediante el uso de tubos de pared delgada. En las siguientes secciones se
describen estos procedimientos de muestreo.

12.5 Muestreo con tubo muestreador de media caiia

Los muestreadores de media cafia pueden utilizarse en campo para obtener muestras de suelo
que por lo general estan alteradas, pero todavia son representativas. En la figura 12.5 se muestra
una seccioén de un muestreador de media caiia estdndar. Se compone de una zapata de acero
para herramientas de conduccidn, un tubo de acero que se divide longitudinalmente por la mitad
y un acoplamiento en la parte superior. El acoplamiento conecta la toma de muestras a la varilla
de perforacion. El tubo dividido estdndar tiene un didmetro interior de 34.93 mm y un didmetro
exterior de 50.8 mm; sin embargo, hay muestreadores que tienen didmetros dentro y fuera de hasta
63.5 mm y 76.2 mm, respectivamente, que también estan disponibles. Cuando un pozo de sondeo
se extiende a una profundidad predeterminada, las herramientas de perforacion son retiradas y el
muestreador se baja a la parte inferior del pozo de sondeo. El muestreador se introduce en el suelo
con golpes de martillo en la parte superior de la barra de perforacién. El peso estdndar del martillo
es de 623 N y, para cada golpe, el martinete tiene una altura de caida de 762 mm. Se registra el
nimero de golpes necesarios para la penetracion del muestreador de tres intervalos de 152.4 mm.
El niimero de golpes necesarios para los dos dltimos intervalos se suman para dar el niimero de
penetracion estdndar, N, a esa profundidad. Este nimero se refiere generalmente como el valor
N (Sociedad Americana para Pruebas y Materiales, 2010, Designaciéon D-1586). Entonces, el
muestreador es retirado y se eliminan la zapata y el cople. A continuacién, la muestra de suelo
recuperado del tubo se coloca en una botella de vidrio y se transporta al laboratorio.

El grado de alteracion de una muestra de suelo generalmente se expresa como

2

D’ — D?
Ar (%) = 7(100) (12.3)

1
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Puerto
de agua

Cabeza

Cople }q— 457.2 mm —..l.._ 76.2 mm __.I

m T

Varilla de Vilvula D.epés.ito Roscas Zapata
perforacién de bola dividido conductora
Perno (a)

(b)

Figura 12.5 (a) Muestreador de media cafia estandar; (b) nicleo de muelles del colector

donde

Ap = relacién de drea
D, = didmetro exterior del tubo de muestreo
D; = didmetro interior del tubo de muestreo

Cuando la relacion de drea es 10% o menos, generalmente se considera que la muestra no tiene
alteraciones.

Las muestras de media cafia generalmente se toman a intervalos de aproximadamente 1.5 m.
Cuando el material encontrado en campo es de arena (arena especialmente fina por debajo del nivel
fredtico), la recuperacion de la muestra por un muestreador de media cafia puede ser dificil. En ese
caso, un dispositivo, como un extractor de niicleos de resorte (figura 12.5b), puede colocarse dentro
del penetrometro.

En este punto, es importante sefialar que hay varios factores que contribuyen a la variacién
de la cantidad de penetracion estdndar N a una determinada profundidad de perfiles de suelos
similares. Estos factores incluyen la prueba de penetracién (SPT), la eficiencia de martillo, el
didmetro de la perforacién, el método de muestreo y el factor de longitud de la varilla (Seed et al.,
1985; Skempton, 1986). Los dos tipos mas comunes de martillos SPT utilizados en campo son el
martillo de seguridad 'y el martillo de anillos. Comtinmente se dejan caer por una cuerda con dos
vueltas alrededor de una polea.

Con base en las observaciones de campo parece razonable estandarizar el nimero estan-
dar de penetracion de campo basado en la energia de conduccion de entrada y su disipacion en
torno a la toma de muestras en el suelo circundante, o

N
Ny = TIHZS”IS"IR (12.4)
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donde

Ngy = nimero de penetracion estdndar corregido para condiciones de campo
N = nimero de penetracién medido
ny = eficiencia del martillo (%)
np = correccién para el didmetro de la perforacion
ng = correccién del muestreador
nr = correccién para la longitud de la varilla

Con base en las recomendaciones de Seed et al. (1985) y Skempton (1986), las variacio-
nes de ny, mp, Mgy M S€ resumen en la tabla 12.3.

Correlaciones con Ny, en suelo cohesivo

Ademis de la obtencién de muestras de suelo, las pruebas de penetracion estdndar proporcionan
varias correlaciones utiles. Por ejemplo, la consistencia de los suelos arcillosos a menudo puede

Tabla 12.3 Variaciones de n,;, 1, 1, y 1, [ecuacion (12.4)]

1. Variacion de 7,

Pais Tipo de martillo Lanzamiento del martillo nH (%)
Japén Anillos Caida libre 78
Anillos Cuerda y polea 67
Estados Unidos Seguridad Cuerda y polea 60
Anillos Cuerda y polea 45
Argentina Anillos Cuerda y polea 45
China Anillos Cuerda y polea 60
Anillos Cuerda y polea 50

2. Variacion de 7,

Diametro
(mm) n,
60-120 1
150 1.05
200 1.15

3. Variacion de 7

Variable s
Muestreado estandar 1.0
Con revestimiento para arena densa y arcilla 0.8
Con revestimiento para arena suelta 0.9

4. Variacion de ng

Longitud de la varilla (m) NR
>10 1.0
6-10 0.95
4-6 0.85

04 0.75




296 Capitulo 12: Exploracion del subsuelo

Tabla 12.4 Consistencia de arcillas y correlacién aproximada para el
nimero de penetracion estandar, N

Resistencia a

Nimero de la compresién
penetracion no confinada,
estandar, Neo Consistencia q, (kN/m?)
0-2 Muy blanda 0-25
2-5 Blanda 25-50
5-10 Rigidez media 50-100
10-20 Rigida 100-200
20-30 Muy rigida 200400
>30 Dura >400

estimarse a partir del ndmero estdndar de penetracion, Ngy, como se muestra en la tabla 12.4.
Sin embargo, las correlaciones de arcillas requieren pruebas para verificar que las relaciones
son vélidas para que el depdsito de arcilla sea examinado.

La literatura técnica contiene muchas correlaciones entre el niimero estdndar de penetracién
y laresistencia al corte no drenada de la arcilla, c,. Sobre la base de los resultados de las pruebas
triaxiales no drenadas realizadas en arcillas insensitivas, Stroud (1974) sugirié que

¢y = KNgo (12.5)

donde

K = constante = 3.5-6.5 kN/m?
Ngy = numero de penetracion estandar obtenido en el campo

El valor promedio de K es aproximadamente de 4.4 kN/m?. Hara et al. (1971) también sugirieron
que

¢, (KN/m?) = 29N (12.6)

Esto es importante para hacer notar que toda correlacion entre ¢, y N, s6lo es aproxi-
mada.

Correccion para el niimero de penetracion estandar en suelo granular

En suelos granulares, el valor Ny, se ve afectado por la presion de sobrecarga efectiva, o,. Por
esa razon, el valor Ny, obtenido a partir de la exploraciéon de campo bajo diferentes presiones
efectivas de sobrecarga debe ser cambiado para corresponder a un valor estandar de o/, Es
decir,

(Npeo = CyNeo (12.7)

donde

(N))go = valor corregido N para un valor estdndar de o, (= 100 kN/m?)
Cy = factor de correccién
Ngy = valor N obtenido del campo
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Se han propuesto muchas relaciones empiricas para Cy. Algunas de ellas se dan a conti-
nuacién. Las relaciones mds comtinmente citadas son las dadas por Liao y Whitman (1986) y
Skempton (1986).

Relacién de Liao y Whitman (1986):

1 05
Cy= (UU’ > (12.8)
Pa
Relacion de Skempton (1986):
2 . .
Cy = o (para arena fina normalmente consolidada) (12.9)
1+ < 2 )
Pa
3 .
Cy = o (para arena gruesa normalmente consolidada)  (12.10)
2 + < 2 )
Pa
1.7 .
Cy = BTN (para arena sobreconsolidada) (12.11)
0.7 + < : >
Pa
Relacion de Seed et al. (1975):
o,
Cy=1-125 log< ) (12.12)
Relacion de Peck et al. (1974):
20 ,
o
Cy = 0.77 log <a) <para — o.zs) (12.13)
Pa ‘
Relacion de Bazaraa (1967):
4 g,
Cy=—"—"F"""+ <para = 0.75) (12.14)
g, Pa
1+ a(2)
Pa

4 T,
————~ | para— > 0.75
0-0 pa
o+ (%)

Pa

Cy = (12.15)

En las ecuaciones (12.8) a (12.15), p, = presién atmosférica (= 100 kN/m?).

La tabla 12.5 muestra la comparacién del Cy resultante utilizando las diversas relaciones
antes citadas. Se puede observar que la magnitud del factor de correccién calculado mediante
el uso de cualquiera de las relaciones es aproximadamente el mismo, teniendo en cuenta las
incertidumbres que intervienen en la realizacion de las pruebas de penetracion estdndar. Por lo
tanto, se recomienda que la ecuacién (12.8) puede ser utilizada para todos los célculos.
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Tabla 12.5 Variacion de Cy

Cn

O, Ecuaciones
Pa Ec. (12.8) Ec.(12.9) Ec.(12.10) Ec.(12.11) Ec.(12.12) Ec.(12.13) (12.14)y (12.15)

0.25 2.00 1.60 1.33 1.78 1.75 1.47 2.00
0.50 1.41 1.33 1.20 1.17 1.38 1.23 1.33
0.75 1.15 1.14 1.09 1.17 1.15 1.10 1.00
1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 1.00 0.94
1.50 0.82 0.80 0.86 0.77 0.78 0.87 0.84
2.00 0.71 0.67 0.75 0.63 0.62 0.77 0.76
3.00 0.58 0.50 0.60 0.46 0.40 0.63 0.65
4.00 0.50 0.40 0.60 0.36 0.25 0.54 0.55

Correlacion entre la resistencia de penetracion estandar
y la densidad relativa del suelo granular
Una relacion aproximada entre el nimero de penetracion estandar corregido y la densidad re-
lativa de la arena se da en la tabla 12.6. Estos valores son aproximados, principalmente debido
a que la presién de sobrecarga efectiva y el esfuerzo histérico del suelo influyen significativa-
mente los valores Ng, de arena.

Mas recientemente, Hatanaka y Feng (2006) propusieron las siguientes relaciones entre
la densidad relativa (D,) y (N,)gg para la arena fina a media.

D, (%) = 1.55(N1)go + 40 [para 0 = (Np)go = 25] (12.16a)
D, (%) = 0.84(N)s0 + 58.8 [para 25 = (N})eo = 50] (12.16b)

Para arenas finas a medias con finos (es decir, % que pasa el tamiz nim. 200, F,) entre 15% y
20%, el (N)go en las ecuaciones (12.16a y 12.16b) puede modificarse como

98 0.5
(Ngo = (Ngg + 12-9)<0_,> (12.17)

o

donde d”, es el esfuerzo efectivo vertical en kN/m?.

Tabla 12.6 Relacién entre el valor N corregido y la
densidad relativa en arenas

Nimero de Densidad relativa
penetracion aproximada, D,
estandar, (N:)60 (%)
0-5 0-5
5-10 5-30
10-30 30-60

30-50 60-95
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Correlacién entre Ng, y (N;)g, con el angulo pico de friccion
en el suelo granular

El dngulo pico efectivo de friccion de suelos granulares, ¢', fue correlacionado con el nimero
de penetracion estandar corregido por Peck, Hanson y Thornburn (1974). Le dieron una corre-
lacién entre (N)go y ¢’ en una forma grafica, que se puede aproximar como (Wolff, 1989)

&' (grad) = 27.1 + 0.3(N,)so — 0.00054[(N,)s]* (12.18

Schmertmann (1975) proporcioné una correlacion entre N, o), y ¢'. La correlacion se
puede aproximar como (Kulhawy y Mayne, 1990)

.34
N60 0.3

o -1 4
¢r=tan oy 20.3(00) (12.19)

Pa

donde

Ny = nimero de penetracion estandar de campo
o, = presion de sobrecarga efectiva
D, = presién atmosférica en la misma unidad como o, (= 100 kN/m?)
¢' = angulo de friccion del suelo (efectivo)

Mis recientemente, Hatanaka y Uchida (1996) proporcionaron una correlacién simple entre
@'y (N))go, que se puede expresar como

¢ = V20(N,)s + 20 (12.20)

Comentarios generales

Cuando se utilizan los valores de resistencia a la penetracion estdndar en las correlaciones
anteriores para estimar pardmetros del suelo, deben tenerse en cuenta las siguientes reservas:

1. Las ecuaciones son aproximadas y en gran medida empiricas.

2. Debido a que el suelo no es homogéneo, los valores N, obtenidos a partir de un pozo
de sondeo dado varfan ampliamente.

3. En depésitos de suelos que contienen grandes cantos rodados y grava, los niimeros de
penetracion estandar pueden ser errdticos y poco fiables.

Aunque las correlaciones son aproximadas, con la interpretacién correcta la prueba de
penetracion estandar proporciona una buena evaluacién de las propiedades del suelo. Las prin-
cipales fuentes de error en los ensayos de penetracion estandar son la limpieza inadecuada de
la perforacién, la medicion descuidada del nimero de golpes, los golpes de martillo excéntricos
en la barra de perforacién y el mantenimiento inadecuado del nivel de agua en el barreno.

12.6 Muestreo con tubo de pared delgada

Los tubos de pared delgada a veces son llamados fubos Shelby. Estan hechos de acero sin cos-
tura y por lo general se utilizan para obtener suelos arcillosos inalterados. Los muestreadores
de tubo de pared delgada comuinmente utilizados tienen didmetros exteriores de 50.8 mm y
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f
Varilla de

foracic Tubo de pared delgada
perforacién

Figura 12.6 Tubo de pared delgada

76.2 mm. EI extremo inferior del tubo es afilado. Los tubos pueden ser unidos a las varillas de
perforacion (figura 12.6). La varilla de perforacion con el muestreador adjunto se baja a la parte
inferior del pozo de sondeo y la toma de muestras se introduce en el suelo. La muestra de suelo
en el interior del tubo se jala hacia fuera. Los dos extremos del muestreador son sellados y se
envia al laboratorio para su andlisis.

Las muestras obtenidas de esta manera pueden ser utilizadas para las pruebas de conso-
lidacién o de corte. Un tubo de pared delgada con un didmetro exterior de 50.8 mm tiene un
didmetro interior de aproximadamente 47.63 mm. La razén de drea es

D? — D? (50.8)> — (47.63)*

Ar(%) = T%(IOO) T 47.63)

Aumentar los didametros de las muestras aumenta el costo de obtencion de las mismas.

(100) = 13.75%

12.7 Observacion de los niveles de agua

La presencia de una capa fredtica cerca de la cimentacién afecta significativamente la capacidad
de carga y de asentamiento de ésta. El nivel del agua cambia segtin la temporada. En muchos
casos, puede ser necesario el establecimiento de los niveles mds alto y mds bajo posibles de
agua durante la vida de un proyecto.

Si se encuentra agua en un pozo durante una exploracién de campo, debe quedar regis-
trado. En suelos con alta permeabilidad, el nivel de agua en un pozo de sondeo se estabilizard
alrededor de 24 horas después de terminada la perforacién. Entonces la profundidad del nivel
fredtico puede ser registrada bajando una cadena o cinta en el pozo de sondeo.

En capas altamente impermeables, el nivel del agua en un pozo de sondeo no puede es-
tabilizarse durante varias semanas. En estos casos, si se requieren mediciones exactas del nivel
de agua se utilizard un piezometro.

El piezémetro simple (figura 12.7) es un tubo vertical o piezémetro tipo Casagrande. Se
compone de un tubo de elevacién unido a una boquilla de filtro que se coloca en la arena. Un
sello de bentonita se coloca por encima de la arena para aislar la presion de agua intersticial en
la punta del filtro. El espacio anular entre el tubo ascendente y el pozo se rellena con lechada
de bentonita-cemento para evitar la migracién vertical de agua. Esto permite la verificacién
periddica hasta que el nivel del agua se estabilice.

12.8 Prueba de corte con veleta

Resultados bastante fiables para la conservacién in situ de la resistencia al corte no drenada,
¢, (¢ = 0 concepto) de los suelos cohesivos plasticos blandos pueden obtenerse directamente de
pruebas de veletas de corte durante la operacion de perforacion (Norma ASTM D-2573). La veleta
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Figura 12.7 Piezémetro tipo Casagrande

de corte por lo general consiste de cuatro placas de acero delgadas de igual tamafio soldadas a una
barra de torsién de acero (figura 12.8a). En primer lugar, la veleta se introduce en el suelo. A con-
tinuacion, se aplica el torque en la parte superior de la barra de torsién para hacer girar la veleta a
una velocidad uniforme. Un cilindro de suelo de altura & y didmetro d se resistird a la torsién hasta
que falla. La resistencia al corte sin drenaje del suelo se puede calcular de la siguiente manera.

T Mel

Ve m e m -

*d

L
:
;-~1'_:!:, r.'. - -
- M\L/
I d I
(@ (b)

Figura 12.8 Prueba de corte con veleta
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Si T es el par de torsiéon maxima aplicada a la cabeza de la barra de torsién para provocar
la falla, debe ser igual a la suma del momento de resistencia de la fuerza de corte a lo largo de la
superficie lateral del cilindro de suelo (M,) y el momento resistente de la fuerza de corte en
cada extremo (M,) (figura 12.8b):

T=M,+M,+M, (12.21)
—_—
Dos extremos

El momento resistente M, se puede dar como
M = (wdh)c,(d/2) (12.22)

— ) ——
Area Momento
de brazo

La geometria de campo de veletas rectangulares y ahusadas, segin lo recomendado por
ASTM, se muestra en la figura 12.9. Las dimensiones de las paletas utilizadas en el campo se

i
|

10
L

. = |0 ——]

AN

h

=N/

P f — gl

Veleta rectangular Veleta ahusada

Figura 12.9 Geometria de veleta de campo (Reproducido con permiso del Libro Anual de Normas
ASTM, 2002, derechos reservados ASTM International, 100 Barr Harbor Drive, West Conshohocken,
PA, 19428.) Nota: it e iy son por lo general 45°
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Tabla 12.7 Dimensiones recomendadas por la ASTM (2002) para veletas de campo*

Espesor de Diametro de
Tamaiio de Diametro, d Altura, h la hoja la varilla
carcasa (mm) (mm) (mm) (mm)
AX 38.1 76.2 1.6 12.7
BX 50.8 101.6 1.6 12.7
NX 63.5 127.0 3.2 12.7
101.6 mm? 92.1 184.1 3.2 12.7

* La seleccion del tamaifio de paletas esta directamente relacionada con la consistencia del suelo que esta
siendo probado; es decir, a mayor suavidad del suelo, el didmetro de paletas debe ser mds grande.

ftDiametro interior.

Reproducido con permiso del Libro Anual de Normas ASTM, 2002, derechos reservados ASTM

International, 100 Barr Harbor Drive, West Conshohocken, PA, 19428.

proporcionan en la tabla 12.7. La tasa estdandar de aplicacion de torque es 0.1°/s. El torque T

maximo aplicado para causar falla puede darse como

T:f(cu7hyd)
o
T
Cc, = —
K

Sihld = 2,
Tmd®
K =
6
Por lo tanto
6T
Y Tad

Para veletas ahusadas,

d( d d
K= 77( — 4 6h>
12 \ cosiy  cosiy

Los angulos iz e ig se definen en la figura 12.9.

(12.23)

(12.24)

(12.25)

(12.26)

(12.27)

(12.28)

Las pruebas de corte con veleta en campo son moderadamente rdpidas y econdmicas, y
son ampliamente utilizadas en los programas de exploracion de suelo en campo. La prueba da
buenos resultados en arcillas blandas y de rigidez media, y también es una excelente prueba

para determinar las propiedades de las arcillas sensibles.

Fuentes de error significativo en la prueba de corte con veleta en campo son la pobre
calibracion de la medida del torque y paletas dafiadas. Otros errores pueden ser introducidos si

no se controla adecuadamente la velocidad de rotacion de las paletas.
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Skempton (1957) dio una correccién empirica para el ¢, obtenido de pruebas de veleta de
corte en campo, que es de la forma

CM
YD = 0.11 + 0.0037(PI) (12.29)

donde
o, = presion de sobrecarga efectiva

PI = indice de plasticidad, en porcentaje

Bjerrum (1974) también mostré que como la plasticidad de los suelos aumenta, ¢, obte-
nidos a partir de pruebas de corte con veleta pueden dar resultados que no son seguros para el
disefio de la cimentacion. Por esta razén, se sugiere la correccién

cu(diseﬁo) = /\cu(veleta de corte) (1230)

Figura 12.10 Dispositivo de laboratorio de corte con veleta (Cortesia de ELE International)
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donde
A = factor de correccién = 1.7 — 0.54 log(PI) (12.31)
PI = indice de plasticidad

Mais recientemente, Morris y Williams (1994) dieron las correlaciones de A como
A = 1.18¢7008D 4+ (.57 (para PI > 5) (12.32a)
A =7.01e 008U + 057 (para LL > 20) (12.32b)

donde LL = limite liquido (%).

En el laboratorio pueden llevarse a cabo pruebas de corte con veletas. La veleta de corte
del laboratorio tiene dimensiones de aproximadamente 12.7 mm (didmetro) y 25.4 mm (altura).
La figura 12.10 ilustra un equipo de veleta de corte de laboratorio.

Ejemplo 12.1

En la figura 12.11 se muestra un perfil de suelo. La arcilla estd normalmente consolidada.
Su limite liquido es 60 y su limite pldstico es de 25. Estime la resistencia a la compresion no
confinada de la arcilla a una profundidad de 10 m, medida desde la superficie del suelo. Use
la relacién de Skempton de las ecuaciones (12.29), (12.30) y (12.31).

Solucion
Para la capa de arcilla saturada, la relacién de vacio es

e = wG, = (2.68)(0.3) = 0.8

4 = 15.5 kN/m3

s+ =i Nivel fredtico
. -

W =30%
G, =268

o
s
e

[TJArena seca [&] ArcillaF&] Roca

Figura 12.11



306 Capitulo 12: Exploracion del subsuelo

El peso unitario efectivo es

. <GS - 1) _(2.68 — 1)(9.81)
Y arcilla = 1+e w o 1+08

El esfuerzo efectivo a una profundidad de 10 m a partir de la superficie del suelo es
006 = 3Yarena T 7Y arcitta = (3)(15.5) + (7)(9.16)
= 110.62 kN/m?
De la ecuacion (12.29),

= 9.16 kN/m’

Cu
50— 0.1 + 0.0037(P1)
Cy(vsT)

110.62

= 0.11 + 0.0037(60 — 25)

Por lo tanto,
cuvsT) = 26.49 KkN/m?2

De las ecuaciones (12.30) y (12.31), tenemos

Cu = ACyVST)
= [17 —0.54 IOg(PI)]Cu(VST)
= [1.7 — 0.54 log(60 — 25)]26.49 = 22.95 kN/m>

Por lo que la resistencia a la compresién no confinada es

Gu = 2c, = (2)(22.95) = 45.9 kN/m?

12.9 Prueba de penetracion de cono

La prueba de penetracién de cono (CPT), originalmente conocida como prueba de penetracion
de cono holandés, es un método de resonancia versatil que se puede utilizar para determinar los
materiales en un perfil de suelo y estimar sus propiedades de ingenieria. Esta prueba también
se conoce como prueba de penetracion estdtica, y no se necesitan perforaciones para llevarla
a cabo. En la version original, un cono de 60° con una base de apoyo de 10 cm? era empujado
en el suelo a una velocidad constante de alrededor de 20 mm/s, y se media la resistencia a la
penetracion (llamada resistencia de punta).

Los penetrometros de cono utilizados en la actualidad miden (a) la resistencia de cono,
q., a la penetracion desarrollada por el cono, la cual es igual a la fuerza vertical aplicada al cono
dividida entre su drea proyectada horizontalmente, y (b) la resistencia a la friccion, f,, que es la
resistencia medida por un manguito situado por encima del cono con el suelo local rodeandolo.
La resistencia a la friccion es igual a la fuerza vertical aplicada al manguito dividido entre su
area de superficie, en realidad, la suma de la friccién y la adherencia.

En general, se utilizan dos tipos de penetrémetros para medir ¢,y f.:

1. Penetrometro de cono de friccion mecdnica (figura 12.12). En este caso, la punta del
penetrémetro estd conectada a un conjunto interior de varillas. La punta se adelanta
primero unos 40 mm, dando asf la resistencia del cono. Con un mayor empuje, la punta
acciona la friccion del manguito.
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Figura 12.12 Penetrémetro de cono de friccion mecanica (Reproducido con permiso del Libro Anual
de Normas ASTM, 2002, derechos reservados ASTM International, 100 Barr Harbor Drive, West
Conshohocken, PA, 19428.)

A medida que avanza la varilla interior, la fuerza de ésta es igual a la suma de las fuerzas
verticales sobre el cono y el manguito. Restando la fuerza sobre el cono se obtiene la
resistencia lateral.

2. Penetrometro de cono eléctrico de friccion (figura 12.13). En este caso, la punta esta
unida a una serie de varillas de acero. La punta se introduce en el suelo a una velocidad
de 20 mm/s. Los cables de los transductores se roscan a través del centro de las varillas y
dan continuamente las resistencias de cono y lateral.

La figura 12.14 muestra los resultados de las pruebas de penetrémetro en un perfil de
suelo con la medicién de friccidén por un penetrémetro de cono eléctrico de friccion.

Varias correlaciones, que son ttiles en la estimacién de las propiedades de los suelos
encontrados durante un programa de exploracion, han sido desarrolladas para la resistencia de
cono, ¢,, y la relacion de friccién, F,, obtenidas a partir de las pruebas de penetracién de cono.
La razon de friccion, F,, se define como
resistencia por friccién _ f.

resistencia de cono ¢,

r

(12.33)
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Punto cénico (10 cm?)

Celdas de carga

Extensémetro

Manguito de friccién (150 cm?)
Anillo de ajuste

Buje impermeable

Cable

Conexion con varillas

LI U A W -

Figura 12.13 Penetrémetro de cono eléctrico de fricciéon (Reproducido con permiso del Libro Anual
de Normas ASTM, 2002, derechos reservados ASTM International, 100 Barr Harbor Drive, West
Conshohocken, PA, 19428.)

En Grecia, en un estudio mas reciente de varios suelos, Anagnostopoulos et al. (2003) expre-
saron F, como

F.(%) = 1.45 — 1.36 logDs( (cono eléctrico) (12.34)

F.(%) = 0.7811 — 1.611 logDs (cono mecénico) (12.35)

donde Ds, = tamaiio a través del cual 50% de suelo pasard (mm).
El D5, para suelos basado en las ecuaciones (12.34) y (12.35) ha desarrollado un rango de
0.001 mm a aproximadamente 10 mm.

Correlacién entre densidad relativa (D)) y g, para arena

Lancellotta (1983) y Jamiolkowski et al. (1985) mostraron que la densidad relativa de arena
normalmente consolidada, D,, y g, pueden ser correlacionados de acuerdo con la férmula

D(%)=A + B 1og10<q"> (12.36)

Vo,

La relacion anterior puede reescribirse como (Kulhawy y Mayne, 1990)

D(%) = 68| log | ——— | — 1 (12.37a)

donde

P, = presion atmosférica
o, = esfuerzo efectivo vertical
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Figura 12.14 Prueba de penetrometro con medicion de la friccién

Kulhawy y Mayne (1990) propusieron la siguiente relacién para correlacionar D,, g, la
relacion de sobreconsolidacion y el esfuerzo vertical efectivo o7

9.

! Pa
o= [305QC0CR‘-8} (0-{;)0.5 (12.37b)

Pa

En esta ecuacion,

OCR = relacién de sobreconsolidacion
P, = presion atmosférica
Q.. = factor de compresibilidad
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Los valores recomendados de Q. son los siguientes:

Arena altamente compresible = 0.91
Arena compresible moderadamente = 1.0
Arena poco compresible = 1.09

Correlacién entre g,y angulo de friccion drenada (¢') para arena

Basados en los resultados experimentales, Robertson y Campanella (1983) sugirieron la va-
riacién del D,, o, y ¢' de arena de cuarzo normalmente consolidada. Esta relacion se puede
expresar como (Kulhawy y Mayne, 1990)

b = tan{O.l +038 1og(qi>} (12.38)
a

o

Con base en las pruebas de penetracién de cono en los suelos de la Laguna de Venecia
(Ttalia), Ricceri et al. (2002) propusieron una relacién similar para el suelo con las clasificacio-
nes de ML y SP-SM como

b = tan{O.SS +027 1og<qiﬂ (12.39)
g

o
Correlacion entre g,y Ng, en arena

Apoyados en una extensa base de datos de 337 puntos con datos de prueba para el tamafio de
grano medio (D5, en mm) y alto con 8 mm, Kulhawy y Mayne (1990) propusieron que

()
Pa
Neo

donde p, = presion atmosférica (mismas unidades que g..).
Anagnostopoulos et al. (2003) proporcionan una relacién similar correlacionando g, N

y DSO. O blen
( qc >
pa

N60

= 5.44 D¥¥ (12.40)

= 7.64 D%° (12.41)

donde p, = presion atmosférica (mismas unidades que g,.) y D5, estd en mm.

Correlaciones de tipos de suelo

Robertson y Campanella (1983) proporcionaron las correlaciones que se muestran en la figura
12.15 entre g, y la relacién de friccion [ecuacion (12.33)] para identificar los diferentes tipos de
suelo encontrados en campo.

Correlaciones de resistencia cortante no drenada (c,), presion de
preconsolidacion (¢) y relacion de sobreconsolidacion (OCR) para arcillas

La resistencia cortante no drenada, c,, se puede expresar como

4c — Oy
Q= (12.42)
Nk
donde
o, = esfuerzo vertical total

Ng = capacidad de carga
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Figura 12.15 Correlacién de Robertson y Campanella (1983) de ¢, F, y el tipo de suelo

El factor de capacidad de carga, Ny, puede variar de 11 a 19 en arcillas normalmente consolida-
das y puede acercarse a 25 para la arcilla sobreconsolidada. De acuerdo con Mayne y Kemper
(1988),
Ny = 15 (para conos eléctricos)
Nk = 20 (para conos mecanicos)
Con base en las pruebas en Grecia, Anagnostopoulos ef al. (2003) determinaron
Ny = 17.2 (para conos eléctricos)

Ng = 18.9 (para conos mecanicos)

Estas pruebas de campo también mostraron que

'c s .
¢, = —— (para conos mecdnicos)

12.4
1.26 (12.43)

¢, = f. (para conos eléctricos) (12.44)

Mayne y Kemper (1988) proporcionaron las correlaciones de presién de preconsolida-
cién (o)) y la relacion de sobreconsolidacion (OCR) como

ol = 0.243(q,)"%®
) i
MN/m’? MN/m?

(12.45)
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q., — O 1.01
OCR = 0.37<C,O> (12.46)
0-0

donde o, y o), = esfuerzo total y esfuerzo efectivo, respectivamente.

12.10 Prueba del presurimetro (PMT)

La prueba del presurimetro es una prueba in situ realizada en un pozo. Fue desarrollada origi-
nalmente por Menard (1956) para medir la resistencia y deformabilidad del suelo. También ha
sido aprobada por ASTM como Norma 4719. El PMT de tipo Menard esencialmente consiste
en una sonda con tres celdas. La parte superior e inferior son las celdas de guarda y la del medio
es la celda de medicion, como se muestra esquematicamente en la figura 12.16a. La prueba se
realiza en un agujero pre-taladrado. Este debe tener un didmetro que esté entre 1.03 y 1.2 veces
el didmetro nominal de la sonda, y el que se utiliza mds comtinmente tiene un didmetro de
58 mm y una longitud de 420 mm. Las celdas de la sonda se pueden expandir ya sea a liquido
o gas. Las celdas de guarda se expanden para reducir el efecto de condicién extrema en la celda
de medicién. Esta tiene un volumen, V,,de 535 m3. La tabla 12.8 lista los didmetros de la sonda
y de los pozos de sondeo segtn lo recomendado por la norma ASTM.

Para llevar a cabo una prueba, se mide el volumen de la celda de medicién, V,, y se inserta
la sonda en el pozo de sondeo. La presion es aplicada por incrementos, y se mide la expansion
volumétrica de la celda. Este proceso se contintia hasta que falla el suelo o hasta que se alcanza
el limite de presion del dispositivo. Se considera que el suelo ha fallado cuando el volumen total

Presion, p

Linea de gas/agua pp—=
A I
] |
Zonal | Zona Il | Zona 111 |
. . I
P T | """" T x I
| | |
| | |
' ' |
Celda de | | ap !
medicion ' | ' I
|/ |
: l : I
|/ |
' | ' |
el
, | I Volumen
' Alv : : total
| | | : _ dela
v, Votv, Vot+w, V,+v 20V, +v,) 'cavi‘;iad,

(a) (®)

Figura 12.16 (a) Presurimetro; (b) grafica de la presion en funcién del volumen total de la cavidad
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Tabla 12.8 Diametros de sonda y de pozo para la prueba
del presurimetro

Diametro del pozo

Diametro
de la sonda Nominal Maximo
(mm) (mm) (mm)
44 45 53
58 60 70
74 76 89

de la cavidad expandida, V, es aproximadamente el doble del volumen de la cavidad original.
Después de la finalizacion de la prueba, la sonda se desinfla y es movida para probar a otra
profundidad.

Los resultados de la prueba del presurimetro se expresan en una forma grafica de la pre-
sion en funcion del volumen en la figura 12.16b. En esta figura, la zona I representa la porcion
de recarga durante la cual el suelo alrededor del pozo es empujado de nuevo al estado inicial
(es decir, el estado en que estaba antes de la perforacion). La presion, p,, representa el esfuerzo
horizontal total in situ. La zona II representa una zona seudoeldstica en la que la razén de vo-
lumen de la celda con la presion de la celda es practicamente lineal. La presion, pj, representa
el desplazamiento o arrastre. La zona marcada como III es la zona pldstica. La presion, p,
representa la presion limite.

El mé6dulo del presurimetro, E,, del suelo se determina utilizando la teoria de la expan-
sién de un cilindro infinitamente grueso. Por lo tanto,

A
E, =21 + )V, + v,,,)(Ai) (12.47)
donde
v, + vy
Vi — 2
Ap = pr—po
Av =vr— v,

s = relacién de Poisson (que puede ser supuesta como 0.33)

La presion limite, p;, por lo general se obtiene por extrapolacién y no por medicion directa.
Para superar la dificultad de preparar el pozo de sondeo con el tamafio adecuado, también
se han desarrollado presurimetros autoperforantes (SBPMT). Los detalles relativos a éstos se
pueden encontrar en la obra de Baguelin et al. (1978).
Ohya et al. (1982) (véase también Kulhawy y Mayne, 1990) correlacionaron E, con los
nimeros de penetracion estdndar de campo, Ng, para la arena y la arcilla de la siguiente ma-
nera:

arcilla: ~ E,(kN/m?) = 1930(Ng0)*** (12.48)
arena: Ep(kN/mz) = 908(N¢gp)"-%° (12.49)
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12.11 Prueba del dilatometro

El uso de la prueba del dilatometro de placa plana (DMT) es relativamente reciente (Marchet-
ti, 1980; Schmertmann, 1986). El equipo se compone esencialmente de una placa plana con
dimensiones de 220 mm (longitud) X 95 mm (ancho) X 14 mm (espesor). Una membrana
delgada, plana, circular expandible de acero con un didmetro de 60 mm es colocada al ras en
el centro en un lado de la placa (figura 12.17a). La sonda dilatémetro se inserta en el suelo
utilizando un penetrémetro de pruebas de cono de penetracion (figura 12.17b). Las lineas de
gas y electricidad se extienden desde la caja de control de la superficie a través de la barra del
penetrémetro en la hoja. En la profundidad requerida se utiliza gas nitrégeno a alta presion para
inflar la membrana. Se toman dos lecturas de presién:

1. La presion A al “despegue” de la membrana
2. La presién B a la que la membrana se expande 1.1 mm en el suelo circundante

Las lecturas de A y B se corrigen de la siguiente manera (Schmertmann, 1986):
esfuerzo de contacto, p, = 1.05(A + AA — Z,,) — 0.05(B — AB — Z,) (12.50)
esfuerzo de expansion, p; = B — Z,, — AB (12.51)

donde

AA = presién de vacio necesaria para mantener la membrana en contacto con su asiento

AB = presion de aire necesaria en el interior de la membrana para desviarla hacia el exterior
a una expansion del centro de 1.1 mm

Z,, = medidor de la desviacion de presion a partir de O cuando ventila a presién atmosférica

60 mm

\ J :

‘4— 95 mm —J

(a) (b)

Figura 12.17 (a) Diagrama esquemadtico de un dilatémetro de placa plana; (b) sonda de un dilatometro
insertada en el suelo
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La prueba se lleva a cabo normalmente a profundidades entre 200 y 300 mm entre si. El resul-
tado de una prueba particular se utiliza para determinar tres pardimetros:

P1— Po

po_uo

1. Indice del material, [, =

p()_u()
’
o

2. Indice del esfuerzo horizontal, K;, =

3. Mddulo del dilatémetro, Ej, (kN/m?) = 34.7 [p;(kN/m?) — p, (kN/m?)]
donde

u, = presién de poros
o, = esfuerzo efectivo vertical in situ

La figura 12.18 muestra un conjunto de equipos necesarios para la prueba de dilatémetro.

Marchetti (1980) llevo a cabo varias pruebas de dilatémetro en Porto Tolle, Italia. El sub-
suelo estaba formado por depdsitos delta recientes, normalmente consolidados del rio Po. Se
encontrd una gruesa capa de arcilla limosa por debajo de una profundidad de aproximadamente
3m (¢’ = 0; ¢’ = 28°). Los resultados obtenidos de las pruebas de dilatémetro se correlaciona-
ron con varias propiedades del suelo (Marchetti, 1980). Algunas de estas correlaciones se dan
aqui:

Kp \ %47
K,=\{— - 0.6 12.52
= (12) (1252
OCR = (0.5K)" (12.53)
— =0.22 (para arcilla normalmente consolidada) (12.54)

’
o

Figura 12.18 Conjunto de equipo para una prueba de dilatémetro (Cortesia de N. Sivakugan, James
Cook University, Australia)
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CM CLI
— =|— (0.5K)'» (12.55)
0,/ oc 0,/ NC
E, = (1 — wEp (12.56)
donde
K, = coeficiente de tierra en reposo
OCR = relacién de sobreconsolidacion
OC = suelo sobreconsolidado
NC = suelo normalmente consolidado
E, = médulo de elasticidad del suelo

12.12 Extraccion de ntcleos de roca

Cuando se encuentra una capa de roca durante una operacién de perforacién, puede ser nece-
saria la extraccion de nudcleos de la misma. Para esto, el barril de extraccion esta unido a una
varilla de perforaciéon. Un pequefio extractor de muestras se une a la parte inferior del depésito

Varilla de
Varilla de perforacion
perforacion

Barril
interior

extraccion

y Srlineay sl
: Elevador
de

s

[

.

A
<7

B

Figura 12.19 Extraccion de nicleos de roca: (a) barril de extraccion de tubo simple; (b) barril de
extraccién de tubo doble



12.12 Extraccion de ntcleos de roca 317

Tabla 12.9 Tamafio estandar y designacién de carcasa, depdsito del niicleo y varilla de
perforacién compatible

Diametro
Designacion exterior del Diametro exterior Diametro de
del barril de trépano del barril Designacion de de la varillade Diametro la muestra
extraccion de extraccion la varilla de perforacion del pozo de roca

y la carcasa (mm) perforacion (mm) (mm) (mm)
EX 36.51 E 33.34 38.1 22.23
AX 47.63 A 41.28 50.8 28.58
BX 58.74 B 47.63 63.5 41.28
NX 74.61 N 60.33 76.2 53.98

del niicleo (figura 12.19). Los elementos de corte pueden ser de diamante, tungsteno, carburo u
otros. La tabla 12.9 resume los diferentes tipos de barriles de extraccién y su tamafo, asi como
las barras de perforaciéon compatibles comiinmente utilizadas para la exploracion de los cimien-
tos. La extraccion de muestras se hace avanzar por la perforacién rotatoria. El agua circula a
través de la varilla de perforaciéon durante la extraccion de muestras, y el corte se lava afuera.

Hay dos tipos de barriles de extraccién que estan disponibles: el barril de extraccion de
tubo simple (figura 12.19a) y el barril de extraccion de tubo doble (figura 12.19b). Los nticleos
de roca obtenidos por los barriles de tubo simple pueden estar altamente alterados y frac-
turados debido a la torsién. Los nicleos de rocas mds pequefias que el tamafio BX tienden a
fracturarse durante el proceso de extraccién de muestras.

Cuando se recuperan las muestras del nucleo, la profundidad de la recuperacién deberia
ser debidamente registrada para su posterior evaluacion en el laboratorio. Con base en la longi-
tud del nucleo de roca recuperado en cada avance, pueden calcularse las siguientes cantidades
para una evaluacion general de la calidad de la roca encontrada:

longitud del nicleo recuperado

tasa de recuperacién = 12.57
P longitud tedrica del nicleo recortado ( )

designacion de la calidad de la roca (RQD)

_ > longitud de los pedazos recuperados iguales a o mayores que 101.6 mm

X - p (12.58)
longitud tedrica del nicleo de roca recortada

Una tasa de recuperacién de 1 indica la presencia de roca intacta; para rocas altamente fractu-
radas, la tasa de recuperacion puede ser 0.5 o menos. En la tabla 12.10 se presenta la relacién
general (Deere, 1963) entre el ROD y la calidad de la roca in situ.

Tabla 12.10 Relacién entre la calidad de la roca in situ 'y la ROD

RQD Calidad de la roca
0-0.25 Muy mala
0.25-0.5 Mala
0.5-0.75 Regular
0.75-0.9 Buena

0.9-1 Excelente
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12.13 Preparacion de los registros de perforacion

La informacién detallada obtenida de cada pozo se presenta en una forma grafica llamada bitd-
cora de perforacion. A medida que un pozo se perfora, el perforador generalmente debe regis-
trar la siguiente informacién en un registro estandar:

Nombre y direccion de la empresa de perforacion
Nombre del perforador
Descripcién y nimero del trabajo
Numero y tipo de perforacion y lugar de la perforacion
Fecha de la perforacién
6. Estratificacion del subsuelo, que se puede obtener mediante la observacion visual de la tierra
traida por la barrena, muestreador de cuchara dividida y tubo Shelby de paredes delgadas
7. Elevacion del nivel fredtico y la fecha de observacion, carcasa utilizada y pérdidas de
lodo, y asf sucesivamente
8. Resistencia a la penetracion estdndar y la profundidad
9. Nudmero, tipo y profundidad de la muestra de suelo recogida
10. En caso de extraccién de muestras de roca, tipo de dep6sito del niicleo utilizado y, para cada
ejecucion, la longitud real de extraccidn, la longitud del niicleo recuperado y la RQD

W=

ook

Esta informacién no debe dejarse a la memoria, porque no registrar los datos a menudo da lugar
a registros de perforacion erréneos.

Después de completar todas las pruebas de laboratorio necesarias, el ingeniero geotec-
nista prepara un registro de terminacién que incluye notas de registro de campo del perforador
y los resultados de las pruebas realizadas en el laboratorio. La figura 12.20 muestra un registro
de perforacion tipico. Estos registros deberdn adjuntarse al informe final de la exploracién del
suelo presentado al cliente. Note que la figura 12.20 en la columna de la izquierda también
enumera las clasificaciones de los suelos junto con la descripcién de cada suelo (basado en el
Sistema Unificado de Clasificacion de Suelos).

12.14 Exploracion geofisica

Hay varios tipos de técnicas de exploracion geofisica que permiten una evaluacion rdpida de las ca-
racteristicas del subsuelo. Estos métodos también permiten una rapida cobertura de las dreas grandes
y son menos costosos que la exploracién convencional por perforacién. Sin embargo, en muchos
casos la interpretacion definitiva de los resultados es dificil. Por esa razon, tales técnicas se deben
usar sélo para el trabajo preliminar. En este caso, hablamos de tres tipos de técnicas geofisicas de
exploracion: el estudio de refraccion sismica, los estudios sismicos de perforaciones cruzadas y el
estudio de resistividad.

Estudio de refraccion sismica

Los estudios de refraccion sismica son ttiles en la obtencién de informacién preliminar sobre el
espesor de las capas de diversos tipos de suelo y la profundidad del basamento en un sitio. Los
estudios de refraccion se llevan a cabo por el impacto de la superficie, como en el punto A de la
figura 12.21a, y la observacion de la primera llegada de la perturbacién (ondas de esfuerzo) en
algunos otros puntos (por ejemplo, B, C, D, ...). El impacto puede ser creado por un golpe de
martillo o por una pequefia carga explosiva. La primera llegada de las ondas de perturbacién en
varios puntos puede ser grabada por gedfonos.

El impacto sobre la superficie del suelo crea dos tipos de onda de esfuerzo: ondas P (u
ondas planas) y ondas S (u ondas de corte). Las ondas P viajan mds rapido que las ondas S, por
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Registro de perforacion

Nombre del proyecto: Edificio de departamentos Two-story
Ubicaciéon:  Johnson & Olive St. Fecha de perforaciéon: ~ Marzo 2. 2006
Tipo de
Perforacion nim. _ 3 perforacion  Barrena hueca Elevacion del suelo: 60.8 m
Tipo de
s Profundidad| muestra de
Descripcion Neo w, ;
(m) suelo y 5 Comentarios
del suelo p (%)
nimero ¢

Arcilla café claro (relleno)

SS-1 9 8.2
Arena limosa (SM) ) _—l
] LL =38
; SS-2 1 17.6 PL=11
‘GWT _ ¢
35m -
4 ST_1 LL =36

= 2
Limo arcilloso gris 20.4 q,= 112 kN/m

claro (ML) 5

6 55-3 11 | 206
Arena con algo de
grava (SP) 7
Extremo de la S5-4 27 9
perforaciéon @ 8 m 8

N, = niimero de penetracion estandar (golpes/305 mm)
w, = contenido natural de humedad
LL = limite liquido; PI = indice de plasticidad
q, = resistencia a la presién no confinada
SS = muestreados de media cafia; ST = tubo Shelby

°Nivel freatico
observado después
de una semana de
perforacion

Figura 12.20 Registro de perforacion tipico

lo que la primera llegada de las ondas de perturbacién se relaciona con las velocidades de las
ondas P en varias capas. La velocidad de las ondas P en un medio es

oo B a-w
<7> (1 = 2u)d + w) (12.59)
g
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X

A Vi (XI)B (X2)C (X})D
Capal v v % v 7
P : : ! ! ! Velocidad
|
V2
Capa II V2 vy Z Velocidad
| -
Capa ITI V3 Velocidad
(@) V3
<
k=
<
o0
2
=
o)
£ d
s Tof—=""" ¢
3 -7 | b
&Th[ |
: t
8
B .
| e
a Distancia, x

(b)

Figura 12.21 Estudios de refraccién sismica

E, = médulo de elasticidad del medio
v = peso especifico del medio
g = aceleracién de la gravedad

= relacion de Poisson

F
|

Para determinar la velocidad de las ondas P en varias capas y los espesores de las capas,
se utiliza el siguiente procedimiento:

Paso 1. Obtener los tiempos de la primera llegada, #, #, 3,. . . , a diferentes distancias
X1, X3, X3,. . . desde el punto de impacto.

Paso 2. Trazar la curva de tiempo ¢ contra distancia x. El grafico se verda como el que se
muestra en la figura 12.21b.

Paso 3. Determinar las pendientes de las lineas ab, bc, cd, . . .:

1
Pendiente de ab = —
U

. 1
Pendiente de bc = —
L)

1

Pendiente de ¢cd = —
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Aqui, vy, v, v3,. . . son las velocidades de onda P en las capas I, II, II1,. . . .
respectivamente (figura 12.21a).

Paso 4. Determinar el espesor de la capa superior:

1 jv, —v
Z, =— Z2 "

12.60
2N v, + leC ( )

El valor de x,. puede obtenerse a partir de la grafica, como se muestra en la
figura 12.21b.

Paso 5. Determinar el espesor de la segunda capa:
7 - I[T 2z \/v% — vq V3V,
27 Al ti2 T 1
2 Va2 — 2

U3l
Aqui, el tiempo T, intersecta a la linea cd en la figura 12.21b, extendida hacia
atras.

(12.61)

Las velocidades de las ondas P en varias capas indican los tipos de suelo o roca que estan

presentes por debajo de la superficie del suelo. El rango de velocidad de la onda P que se encuentra
generalmente en los diferentes tipos de suelo y roca a poca profundidad se indica en la tabla 12.11.

Al analizar los resultados de un estudio de refraccion, deben tenerse en cuenta dos limi-

taciones:

1.

Las ecuaciones bésicas del estudio, ecs. (12.60) y (12.61), se basan en la suposicion de la
velocidad de laonda P: v; < wv, <wvs...

. Cuando el suelo esta saturado por debajo del nivel fredtico, la velocidad de la onda P puede

ser engafosa. Las ondas P pueden viajar con una velocidad de aproximadamente 1500 m/s
a través del agua. Para suelos secos, sueltos, la velocidad puede ser muy por debajo de
1500 m/s. Sin embargo, en una condicion saturada, las ondas se desplazan a través del agua
que estd presente en los espacios vacios con una velocidad de aproximadamente 1500 m/s.
Si no se ha detectado la presencia de aguas subterraneas, la velocidad de la onda P puede
ser interpretada erréneamente para indicar un material mas fuerte (por ejemplo, roca
arenisca) que esta realmente presente in situ. En general, las interpretaciones geofisicas
siempre deben ser verificadas por los resultados obtenidos a partir de perforaciones.

Tabla 12.11 Rango de velocidad de las ondas P en diversos suelos y rocas

Velocidad de

Tipo de suelo o roca la onda P (m/s)
Suelo

Arena, sill y suelo superficial de grano fino 200-1000

Aluvién 500-2000

Arcillas compactadas, gravas arcillosas 1000-2500

y arena arcillosa densa

Loess 250-750
Roca

Pizarra y lutita 2500-5000

Arenisca 1500-5000

Granito 4000-6000

Roca caliza 5000-10 000
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Ejemplo 12.2

En la siguiente tabla se proporcionan los resultados de un estudio de refraccion en un lugar:

Tiempo de la

Distancia del ge6fono a partir de la primera llegada
fuente de perturbaciéon (m) (s x 10%)

2.5 11.2

5 23.3

7.5 33.5
10 424
15 50.9
20 57.2
25 64.4
30 68.6
35 71.1
40 72.1
50 75.5

Determine la velocidad de la onda P y el espesor del material encontrado.

Solucion

Velocidad

En la figura 12.22, los tiempos de la primera llegada de las ondas P estdn graficados en
funcién de la distancia del geéfono a la fuente de perturbacion. La gréfica tiene tres seg-
mentos de linea recta. Ahora se puede calcular la velocidad de las tres capas superiores de
la siguiente manera:

1 tiempo 23X 107°
v, distancia 5.25

Pendiente del segmento Oa =

Tiempo de la primera llegada, 7 X (10%), en segundos

0 10 20 30 40 50

Distancia, x (m)

Figura 12.22 Grifica del tiempo de la primera llegada de la onda P en funcién de la distancia del
geodfono a la fuente de la perturbacién
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o)
5.25 X 10°
VST T 228 m/s (capa superior)
1 13.5 X 1073
Pendiente del segmento ab = — = —————
v, 11
o)
11 X 10°
VST T 814.8 m/s (capa intermedia)
1 3.5 X 1073
Pendiente del segmentobc = — = ——————
U3 14.75
(o)

v3 = 4214 m/s (tercera capa)

La comparacioén de las velocidades obtenidas aqui con las que figuran en la tabla 12.11 indi-

ca que la tercera capa es una capa de roca.

Espesor de las capas
De la figura 12.22, x. = 10.5 m, asi

1 v, —v
Z1=7 Q.xc
2\ v, + v

1 [814.8 — 228
7, = = |28 T 220 105 = 3.94
1= 5\ g1ag + 208 < 105 = 394m

Una vez mads, de la ecuacion (12.61)

Por lo tanto,

. ZI{T _ 221\/@} ()(v,)
P2l e V-

2
El valor de T, (de la figura 12.22) es de 65 X 1073 s. Entonces,

2(3.94)\V/(4214)* — (228)2] (4214)(814.8)

1
Z,=—-|65%107° —
2 2[65 0 (4214)(228)

1
=3 (0.065 — 0.0345)830.48 = 12.66 m

V(4214)? — (814.8)

Por lo tanto, la capa de roca se encuentra a una profundidad de Z; + Z, = 3.94 + 12.66 =

16.60 m de la superficie del suelo.
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Figura 12.23 Estudio sismico por el método de perforaciones cruzadas

Estudio sismico por perforaciones cruzadas

La velocidad de las ondas de corte creadas como resultado de un impacto a una capa de sue-
lo dado se puede determinar efectivamente por el estudio sismico de perforaciones cruzadas
(Stokoe y Woods, 1972). El principio de esta técnica se ilustra en la figura 12.23, que muestra
dos pozos perforados en el suelo a una distancia de separacién L. Por medio de una varilla de
impulso se crea un impulso vertical en la parte inferior de un pozo de sondeo. Las ondas de cor-
te generadas de este modo se registran por un transductor sensible verticalmente. La velocidad
de las ondas de corte puede ser calculada como

(12.62)

donde ¢ = tiempo de viaje de las ondas.
El médulo de corte, G, del suelo a la profundidad a la que se toma la prueba puede de-
terminarse a partir de la relacion

Y (vl
(o)
2,
G, ==Y (12.63)
g
donde

v, = velocidad de las ondas de corte
v = peso especifico del suelo
g = aceleracidn de la gravedad
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Tabla 12.12 Valores representativos de resistividad

Resistividad
Material (ohm .- m)
Arena 500-1500
Arcilla, limo saturado 0-100
Arena arcillosa 200-500
Grava 1500-4000
Roca intemperizada 1500-2500
Roca firme >5000

El médulo de corte es ttil en el disefio de los cimientos para apoyar maquinaria de vibracién y
similares.

Estudio de resistividad

Otro método geofisico de exploracién del subsuelo es el estudio de resistividad eléctrica. La
resistividad eléctrica de cualquier material conductor que tiene una longitud L y un drea de
seccién transversal A puede ser definida como

=— 12.64
P= ( )

donde R = resistencia eléctrica.

La unidad de la resistividad es ohm-centimetro u ohm-metro. La resistividad de diferentes
suelos depende principalmente de su contenido de humedad y también de la concentracién de
los iones disueltos en ellos. Las arcillas saturadas tienen una muy baja resistividad, los suelos
secos y las rocas tienen una alta resistividad. En la tabla 12.12 se da el rango de resistividad
encontrado generalmente en diversos suelos y rocas.

El procedimiento mds comun para la medicién de la resistividad eléctrica de un perfil
de suelo utiliza cuatro electrodos clavados en el suelo y espaciados por igual a lo largo de una
linea recta. El procedimiento se conoce generalmente como método de Wenner (figura 12.24a).

Los dos electrodos exteriores se usan para enviar una corriente eléctrica / (normalmente
una corriente DC con electrodos de potencial no polarizados) al suelo. La corriente esta gene-
ralmente en el intervalo de 50 a 100 miliamperes. La caida de voltaje, V, se mide entre los dos
electrodos interiores. Si el perfil del suelo es homogéneo, su resistividad eléctrica es

_ 2mdV

; (12.65)

p

En la mayoria de casos, el perfil del suelo puede consistir en varias capas con diferentes
resistividades, y la ecuacion (12.65) dara paso a la resistividad aparente. Para obtener la resisti-
vidad real de diversas capas y sus espesores, se puede usar un método empirico que implica la
realizacién de pruebas con varias separaciones de electrodos (es decir, se cambia d). La suma
de las resistividades aparentes, 2p, se grafica en funcién de la separacion d, como se muestra en
la figura 12.24b. La grafica asi obtenida tiene segmentos relativamente rectos, cuyas pendientes
dan la resistividad de las capas individuales. Los espesores de las diversas capas se pueden
estimar como se muestra en la figura 12.24b.

El estudio de resistividad es particularmente util en la localizacién de depoésitos de grava
dentro de un suelo de grano fino.
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@ [

Z Capa 1
Resistividad, p;

Capa 2
Resistividad, p,

2p

Pendiente p,

Pendiente p,

z, —

(d)

Figura 12.24 Estudio de resistividad eléctrica: (a) método de Wenner; (b) método empirico para
determinar la resistividad y el espesor de cada capa

12.15 Informe de la exploracion del suelo

Al final de todos los programas de exploracion del suelo, éste y/o las muestras de roca recolec-
tadas en campo al final estdn sujetos a observacion visual y pruebas de laboratorio apropiadas.
Después de que toda la informacidn necesaria ha sido recopilada, se prepara un informe de la
exploracion del suelo para el uso de la oficina de disefio y como referencia durante los trabajos
de construccidn futura. Si bien los detalles y la secuencia de la informacién del informe pueden
variar en cierta medida, en funcién de la estructura en cuestién y la persona que elabora el in-
forme, cada informe debe incluir los siguientes elementos:

1. Alcance de la investigacion
2. Descripcién de la estructura propuesta para la que se ha llevado a cabo la exploracion del
subsuelo
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. Descripcién de la ubicacion del sitio, incluyendo la(s) estructura(s), condiciones de

drenaje cerca del lugar, naturaleza de la vegetacién en el sitio y el drea que lo rodea, y
otra(s) caracteristica(s) Unica(s) para el sitio

Configuracién geoldgica del sitio

Detalles del campo de exploracidn, esto es, niimero de perforaciones, profundidad de las
perforaciones, tipo de perforacion, y asi sucesivamente

Descripcién general de las condiciones del subsuelo, determinadas a partir de muestras de
suelo y de las pruebas de laboratorio relacionadas, resistencia a la penetracion estdndar y
resistencia a la penetracién de cono, y asi sucesivamente

Condiciones de la capa fredtica

Recomendaciones de cimentacion, entre ellas, tipo de cimentacién recomendada,
capacidad de carga admisible y cualquier procedimiento especial de construccién que
puedan ser necesarios; los procedimientos de disefio de cimentaciones alternativas
también deben ser analizados en esta parte del informe

Conclusiones y limitaciones de las investigaciones

Deberan adjuntarse al informe las siguientes presentaciones graficas:

1. Mapa de ubicacién del sitio

N

9 I SN OV ]

Vista en planta de la ubicacion de las perforaciones con respecto a las estructuras
propuestas y las que estin cerca

Bitdcoras de perforaciéon

Resultados de las pruebas de laboratorio

Otras presentaciones graficas especiales

Los informes de exploracion deben estar bien planificados y documentados. Ellos ayuda-

rdn a responder preguntas y resolver problemas de cimentacidén que puedan surgir mas adelante
durante el disefio y la construccién.

12.16 Resumen

En este capitulo se ha analizado la exploracion del subsuelo. Los siguientes son los principales
temas que fueron cubiertos.

1.

6.

La profundidad minima aproximada y el espaciamiento de perforaciones exploratorias se
presentan en la seccién 12.2.

Las perforaciones exploratorias en campo se hacen principalmente con barrenas de
raspado continuo (seccién 12.3).

. Se pueden obtener muestras de suelo alterado mediante el uso de un muestreador

de media cafia. Se requerirdn tubos de pared delgada para obtener muestras de suelo
inalteradas (seccién 12.5).

. La cohesidn sin drenar de los suelos de arcilla puede ser correlacionada con el niimero

de penetracion estdndar (Ngp) (seccion 12.5).

En suelos granulares, la presion de sobrecarga efectiva (o)) afecta al nimero de
penetracién estdndar en campo. El valor de N se puede corregir con un valor estdndar
de o/, = 100 kN/m? través de las ecuaciones (12.8) a (12.15).

Para suelos granulares los nimeros de penetracién estindar, Ny y (N})g0, S€ pueden
correlacionar con la densidad relativa (D,) y el dngulo de friccidén (¢"). [Ver ecuaciones
(12.16) a (12.20).]
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7.

8.

Exploracién del subsuelo

Las pruebas de corte con veleta in situ pueden llevarse a cabo para obtener la resistencia
cortante no drenada (c,) de arcillas blandas a medias (seccién 12.8).

Las pruebas de penetracion de cono, pruebas de presurimetro y pruebas de dilatémetro
son pruebas in situ para determinar las propiedades del suelo (secciones 12.9 a 12.11).
La extraccién de nucleos de roca puede ser necesaria si se encuentra una capa de roca a
poca profundidad. La tasa de recuperacién y denominacién de calidad de roca (RQD) son
los pardmetros para evaluar la calidad de las rocas (seccién 12.12).

. Las exploraciones geofisicas como la sismica de refraccion, sismica de perforaciones

cruzadas y estudio de resistividad pueden ser utilizadas en campo para determinar las
propiedades preliminares del suelo (seccién 12.14). Estos estudios deben complementarse
con trabajo de exploracién mas detallado.

Problemas

12.1 Un tubo Shelby tiene un didmetro exterior de 76.2 mm y un didmetro interior de 73 mm.

(Cudl es la relacion de area del tubo?

12.2 En la figura 12.25 se muestra un perfil de suelo junto con los nimeros de penetracién

estandar en la capa de arcilla. Utilice la ecuacién 12.6 para determinar y graficar la
variacion de ¢, con la profundidad.

12.3 El valor promedio del nimero estdndar de penetracién de campo en una capa de arcilla

saturada es 6. Estime la resistencia a la compresion no confinada de la arcilla. Utilice la
ecuacion (12.5) (K = 4.2 kN/m?).

T Arena seca
1.5m
I ) S yETRNm
-f — Arena
1&“‘ Neo Yeu = 18.5 kN/m?
T 5
1.5m
-+ ® 6
Arcilla
1.5m A= 16.9kN/m?
- A @4
1.5m
a1 e 3
1.5m
| es

Arena

Figura 12.25
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12.4 La tabla muestra la variacién del nimero de penetracion estandar de campo, Ny, en un

depésito de arena

Profundidad (m) Nso
1.5 6
3 8
4.5 9
6 8
7.5 13
9 14

La capa fredtica se localiza a 6 m de profundidad. El peso especifico seco de la arena
de 0 a6 mes 18 kN/m3, y el peso especifico saturado de la arena para profundidades de
6 a 12 mes 20.2 kN/m?. Utilice la relacién de Skempton dada por la ecuacién (12.9)
para calcular los nimeros de penetracién correctos.

12.5 Los niimeros de penetracion estandar para un depdsito de arena seca se dan abajo. Para
la arena, y = 18.7 kN/m?. Determine la variacién de (N, )¢, con la profundidad. Use el
factor de correccién de Liao y Whitman dado por la ecuacién (12.8).

Profundidad (m) Neo
1.5 9
3.0 9
4.5 12
6.0 12
7.5 16

12.6 Para el suelo descrito en el problema 12.5, estime el dngulo de friccién pico promedio.

Utilice la ecuacion (12.18).

12.7 La tabla siguiente muestra los nimeros de penetracién estandar determinados para un

depésito de suelo arenoso en campo:

Profundidad (m) Peso unitario del suelo (kN/m?) Ngo
3.0 16.66 7

4.5 16.66 9

6.0 16.66 11

7.5 18.55 16

9.0 18.55 18
10.5 18.55 20

12 18.55 22

Determine, utilizando la ecuacion (12.19), la variacion del dngulo pico de friccion ¢'.

Estime un valor promedio de ¢’ para el disefio de una cimentacion superficial.

Nota: para profundidades mayores a 6 m, el peso especifico del suelo es de 18.55 kN/m?.
12.8 En la siguiente tabla se dan los detalles para un depdsito de suelo en arena:

Presion
efectiva de Numero de
sobrecarga penetracion estandar
Profundidad (m) (kN/m?) en campo, Ng,
3.0 55.1 9
4.5 82.7 11
6.0 97.3 12
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12.9

12.10

12.11

El depésito de arena tiene un promedio de 18% de finos. Use las ecuaciones (12.16) y
(12.17) y la estimacion de la densidad relativa media de arena entre las profundidades
de3my6m.

Consulte la figura 12.25. En la capa de arcilla se llevaron a cabo pruebas de veleta de
corte (veleta rectangular). Las dimensiones de paletas fueron 63.5 mm (d) X 127 mm (h).
Para la prueba en A, el torque requerido para causar la falla fue de 20 N - m. Para la
arcilla, el limite liquido fue de 50 y el limite pldstico de 18. Estime la cohesién no
drenada de la arcilla para utilizarla en el disefio mediante el uso de cada ecuacién:

a. Relacién A de Bjerrum (ecuacién 12.31)
b. A de Morris y Williams y la relacién PI (ecuacion 12.32a)
c. A de Morris y Williams y la relacién LL (ecuacién 12.32b)

En un depdsito de arena seca normalmente consolidada, se llevo a cabo una prueba de
penetracién de cono. La tabla muestra los resultados:

Resistencia de punta

Profundidad (m) del cono, g. (MN/m?)
1.5 2.05
3.0 423
45 6.01
6.0 8.18
75 9.97
9.0 12.42

Suponga que el peso especifico en seco de la arena es 15.5 kN/m?.

a. Calcule el angulo pico de friccion promedio, ¢', de la arena. Utilice la ecuacion (12.38).
b. Estime la densidad relativa media de la arena. Utilice la ecuacién (12.37b) y Q. = 1.

Consulte el perfil del suelo que se muestra en la figura 12.26. Suponga que
la resistencia a la penetracién de cono, g, en A, segtn lo determinado por un
penetrémetro de cono eléctrico, tiene friccion de 0.8 MN/mZ2.

a. Determine la cohesion no drenada, c,,.
b. Encuentre la relacion de sobreconsolidacion, OCR.

Arcilla v=18 kN/m?
J \V4 Nivel fredtico

Arcilla
Vear = 20 kN/m?

Figura 12.26
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12.12 Considere una prueba de presurimetro en una arcilla saturada blanda.
Medida del volumen de la celda, V, = 535 cm?
P, = 42.4kN/m*> v, =46 cm’
py=326.5kN/m? v;= 180 cm’
Suponiendo que la relacién de Poisson, wu,, es 0.5 y en referencia a la figura 12.16,
calcule el médulo del presurimetro, E,

12.13 En un depésito de arcilla se llevé a cabo una prueba de dilatémetro. El nivel fredtico se
encuentra a una profundidad de 3 m. A una profundidad de 8 m, la presién de contacto,
P, fue de 280 kN/m? y el esfuerzo de expansion, p;, fue de 350 kN/m?.

a. Determine el coeficiente de presion de tierra en reposo, K,,.

b. Encuentre la tasa de sobreconsolidacion, OCR.

c. (Cudl es el médulo de elasticidad, E,?

Suponga ¢”, a una profundidad de 8 m en 95 kN/m? y u, = 0.35.

12.14 La velocidad de la onda P en un suelo es 1900 m/s. Suponiendo que la relacién de
Poisson es 0.32, calcule el médulo de elasticidad del suelo. Suponga que el peso
especifico del suelo es 18 kN/m?.

12.15 En la tabla siguiente se dan los resultados de un estudio de refraccién (figura 12.21a)
en un sitio. Determine el espesor y la velocidad de la onda P de los materiales
encontrados.

Distancia a partir Tiempo de la
de la fuente de primera llegada de
perturbacién (m) las ondas P (s x 10%)
2.5 5.08
5.0 10.16
7.5 15.24
10.0 17.01
15.0 20.02
20.0 242
25.0 27.1
30.0 28.0
40.0 31.1
50.0 339
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15.1 Introduccion

...........................................................................................................................

En el capitulo 14 se presentaron los principios generales de la presion lateral de tierra. Estos
principios pueden extenderse al andlisis y disefio de estructuras de retencién de tierra, como
muros de contencién y cortes apuntalados. Los muros de contencion proporcionan apoyo la-
teral permanente a taludes verticales o casi verticales del suelo. También, a veces los trabajos
de construccién requieren de excavaciones terrestres con caras verticales o casi verticales, por
ejemplo los sétanos de los edificios en las dreas desarrolladas o instalaciones de transporte
subterrdneas a poca profundidad (corte y tipo de cubierta de construccién). Las caras verticales
de los cortes deben ser protegidas por los sistemas de apuntalamiento temporales para evitar la
falla, que podria ser acompafada por el asentamiento considerable o por fallas en la capacidad
de carga de las cimentaciones cercanas. Estos cortes se denominan cortes apuntalados. Este
capitulo se divide en dos partes: la primera discute el andlisis de los muros de contencidn, y la
segunda presenta el andlisis de los cortes apuntalados.

MUROS DE CONTENCION

15.2 Muros de contencion en general

...........................................................................................................................

Los muros de contencién se utilizan cominmente en los proyectos de construccién y pueden
agruparse en cuatro clasificaciones:

Muros de gravedad
Muros de semigravedad
Muros reforzados
Muros con contrafuerte

-

Los muros de gravedad (figura 15.1a) se construyen con concreto plano o mamposteria
de piedra. Ellos dependen de su propio peso y cualquier apoyo del suelo sobre la mamposteria
para la estabilidad. Este tipo de construccién no es econémico para los muros altos.
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Reforzamiento Reforzamiento

Concreto
plano o
mamposteria
de piedra

(a) Muro de gravedad (b) Muro de (c) Muro reforzado
semigravedad

Contrafuerte

(d) Muro con contrafuerte

Figura 15.1 Tipos de muros de contencién

En muchos casos, una pequefia cantidad de acero puede ser utilizada para la construccién
de muros de gravedad, minimizando de este modo el tamafio de las secciones de pared. Tales
paredes se conocen en general como muros de semigravedad (figura 15.1b).

Muros reforzados (figura 15.1c): estan hechos de concreto reforzado que consiste en un
espolon delgado y una losa de base. Este tipo de pared es econémica hasta una altura de alre-
dedor de 8 m. La figura 15.2 muestra un muro de contencién reforzado bajo la pared en cons-
truccion.

Muros con contrafuerte (figura 15.1d): son similares a las paredes reforzadas. Sin em-
bargo, a intervalos regulares tienen delgadas losas de concreto verticales conocidas como con-
trafuertes, que unen a la pared y la losa de base. El propésito de los contrafuertes es reducir el
esfuerzo cortante y los momentos de flexion.
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Figura 15.2 Construccién de un muro reforzado (Cortesia de Dharma Shakya, Geotechnical Solutions,
Inc., Irvine, California)

Para disefiar los muros correctamente, un ingeniero debe conocer los pardmetros del sue-
lo, es decir, el peso unitario, el dngulo de friccion y la cohesion del suelo retenido detrds de la
pared y del suelo debajo de la losa de base. Conocer las propiedades del suelo detras de la pared
permite al ingeniero determinar la distribucién de la presion lateral que debe ser considerada
en el disefo.

El disefio de un muro de contencidn procede en dos fases. En primer lugar, con la presiéon
lateral de la tierra conocida, con la estructura en su conjunto se verifica la estabilidad, incluida la
verificacion del posible vuelco, deslizamiento 'y fallas en la capacidad de carga. En segundo
lugar se verifica cada componente de la estructura para una resistencia adecuada, y se determi-
na el refuerzo de acero de cada componente.

15.3 Dosificacion de los muros de contencion

En el disefio de muros de contencidn, un ingeniero debe suponer algunas de las dimensiones, 1o
que se denomina dosificacion, para verificar las secciones de prueba para la estabilidad. Si los
controles de estabilidad producen resultados no deseados, las secciones se pueden cambiar y
vuelven a verificarse. La figura 15.3 muestra las proporciones generales de diversos componen-
tes del muro de contencién que se pueden usar para verificaciones iniciales.

Tenga en cuenta que la parte superior del espolén de cualquier muro de contencién debe
ser no menos de aproximadamente 0.3 m de ancho para la colocacién adecuada del concreto.
La profundidad, D, para la parte inferior de la losa de base, debe tener un minimo de 0.6 m.
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Figura 15.3 Dimensiones aproximadas de los diversos componentes de muro de contencion para los controles iniciales de
estabilidad: (a) muro de gravedad, (b) muro en voladizo [Nota: la dimensiéon minima de D es de 0.6 m]

Sin embargo, la parte inferior de la losa de base debe estar colocada por debajo de la linea de
temporada de congelacion.

Para muros de contencién con contrafuerte, la proporcién general del espolén y la losa
de base es el mismo que para los muros en voladizo. Sin embargo, las losas con contrafuerte
pueden tener alrededor de 0.3 m de espesor y colocarse a intervalos de distanciade 0.3 Ha 0.7 H
de centro a centro.

15.4 Aplicacion de las teorias de presion lateral
de tierra al diseiio

El capitulo 14 presenta los fundamentos tedricos para el cdlculo de la presion lateral de tierra.
Para utilizar estas teorfas en el disefio, un ingeniero tiene que hacer varias suposiciones simples.
En el caso de muros en voladizo, utiliza la teoria de la presion de tierra de Rankine para los
controles de estabilidad que consisten en dibujar una linea vertical AB por el punto A, como se
muestra en la figura 15.4a (situado en el borde del taloén de la losa de base). Se supone que la
condicién activa de Rankine existe a lo largo del plano vertical AB. Entonces se pueden utilizar
las ecuaciones de presion activa de Rankine para calcular la presién lateral sobre la cara AB.
En el andlisis de la estabilidad de la pared, deben considerarse la fuerza P, gankine)» €l peso
del suelo por encima del talén, W, y el peso del concreto, W,.. La suposicion para el desarrollo de
la presidn activa de Rankine a lo largo de la cara AB del suelo es teéricamente correcta si la zona



422 Capitulo 15: Muros de contencidon y cortes apuntalados

de corte delimitada por la linea CA no esté obstruida por el espolén de la pared. El angulo, 7,
que la linea CA forma con la vertical, es

a 1 _,[ sena
=45+ — — — — :
n =45 5 > sen <sen¢’1) (15.1)

Para los muros de gravedad se puede utilizar un tipo similar de andlisis, como se muestra en
la figura 15.4b. Sin embargo, también se puede usar la teorfa de Coulomb, como se muestra en la fi-
gura 15.4c. Si se utiliza la teoria de la presion activa de Coulomb, las tinicas fuerzas que deben
considerarse son P, couomb) Y €l peso de la pared, W..

Por tanto, en el caso de muros de contencidn ordinarios, no se han encontrado problemas
de nivel fredtico y presion hidrostatica. Siempre se proporcionan instalaciones para el drenaje de
los suelos retenidos.

Para comprobar la estabilidad de un muro de contencion, se toman las siguientes medidas:

Verificar si hay vuelco sobre su punta.

Verificar si hay fallas de deslizamiento a lo largo de su base.
Verificar si hay fallas en la capacidad de carga de la base.
Verificar si hay asentamiento.

Verificar la estabilidad general.

AR S e

Las siguientes secciones describen el procedimiento para la comprobacién de vuelco, desliza-
miento y falla de la capacidad de carga. Los principios de la investigacidn para el asentamiento
se tratan en los capitulos 9y 17.

Figura 15.4 Suposicién para la determinacion de la presion lateral de tierra: (a) muro en voladizo; (b) y
(c) muro de gravedad
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Pa{ﬁ.anl:inel

(b)

Figura 15.4 (continuacion)

15.5 Comprobacidon de vuelco

La figura 15.5 muestra las fuerzas que actdan sobre un voladizo y un muro de contencién de
gravedad, sobre la base de la suposicion de que la presion activa de Rankine estd actuando a lo
largo de un plano vertical AB dibujado a través del talon. P, es la presion pasiva de Rankine,
recordemos que su magnitud es [de la ecuacion (14.42), cony = y,, ¢’ = ¢hy H = D]

1
Py=7 ¥.D* + 2¢,VEK,D (15.2)
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Dpuna

Figura 15.5 Comprobacion de vuelco, suponiendo que la presion Rankine es vélida
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donde

v, = peso unitario del suelo delante de la punta y bajo la losa de base
K, = Coeficiente de presion pasiva de Rankine = tan® (45 + ¢5/2)
¢h, ¢y = dngulo de cohesion y friccion del suelo, respectivamente

El factor de seguridad contra el vuelco sobre la punta, es decir, alrededor del punto C en
la figura 15.5, puede expresarse como

2 My

ST (15.3)

F S (vuelco) =
donde

>M, = suma de los momentos de fuerzas que tienden a volcar sobre el punto C
3 Mp = suma de los momentos de fuerzas que tienden a evitar el vuelco sobre el punto C

El momento de vuelco es
HI
My = Ph(3> (15.4)

donde P, = P, cos a.

Al calcular el momento resistente, XMy (despreciando P,), se puede preparar una
tabla como la tabla 15.1. El peso de la tierra por encima del talén y el peso del concreto (o de
la mamposteria) son las fuerzas que csontribuyen al momento resistente. Tenga en cuenta
que la fuerza P, también contribuye al momento resistente. P, es la componente vertical de
la fuerza activa P,, o

P, = P,sena (15.5)
El momento de la fuerza P, sobre C es
M, = P,B = P,senaB (15.6)

donde B = ancho de la losa de base.
Una vez que se conoce %Mp, el factor de seguridad se puede calcular como
M, + M, + M, + M, + Ms + Mg + M,

i _ 15.7
(vuelco) P, cos a(H'/3) ( :

Tabla 15.1 Procedimiento para el clculo de X Mg

Peso/unidad Brazo de momento Momento
Seccion Area de longitud del muro medido desde C alrededor de

m @ 3) 4) c(5)
1 A] W] =Y X Al X] Ml
2 Ay Wy =y X A X3 M,
3 Az W3 =y, X A3 X3 M;
4 A4 W4 = Y X A4 X4 M4
5 As Ws =y, X As Xs Ms
6 A6 Wﬁ = Ye X A6 X6 M6
P, B M,

SV 3 My

Nota: vy, = peso unitario del relleno
Y. = peso unitario del concreto
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El valor minimo deseable del factor de seguridad con respecto al vuelco es de 1.5 a 2.
Algunos disefadores prefieren determinar el factor de seguridad al vuelco con

M, + M, + My + M, + Ms + M,
P,cos a(H'/3) — M,

FS(vuelco) = (158)

15.6 Comprobacion de deslizamiento a lo largo de la base

El factor de seguridad contra el deslizamiento puede ser expresado por la ecuacion

S Fe

FS(deslizamiemo) = EiF (15.9)
d

donde

3. Fr = suma de las fuerzas de resistencia horizontal
3F; = suma de las fuerzas impulsoras horizontales

La figura 15.6 muestra que la resistencia del suelo al corte debajo de la base puede repre-
sentarse como

T, = 0’ tan ¢ + ¢

¥z
L e

!
I ¢

Figura 15.6 Comprobacion del deslizamiento a lo largo de la base
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Por lo tanto, la fuerza de resistencia maxima que se puede deducir del suelo por unidad de lon-
gitud del muro a lo largo de la losa de base es

R’ = 7(drea de la seccién transversal) = 7(B X 1) = Bo' tan ¢5 + Bc)
Sin embargo,
Bo' = suma de la fuerza vertical = E V (véase la tabla 15.1)
asi

R = (O V) tan ¢ + Bch

La figura 15.6 muestra que la fuerza pasiva, P, es también una fuerza de resistencia horizontal.
La expresion para P, se da en la ecuacion (15.2). Por lo tanto,

D Fr = (Q)V)tan ) + Bch + P, (15.10)

La dnica fuerza horizontal que tenderd a hacer que la pared se deslice (fuerza motriz) es la
componente horizontal de la fuerza activa P,, de modo que

> F, = P,cosa (15.11)
Combinando las ecuaciones (15.9), (15.10) y (15.11) se obtiene

(X V)tan ¢5 + Bchy + P,
FS(deslizamiemo) = P cos a (1512)

Por lo general se requiere un factor de seguridad minimo de 1.5 contra el deslizamiento.

En muchos casos la fuerza pasiva, P,, se ignora al calcular el factor de seguridad con
respecto al deslizamiento. El angulo de friccidn, ¢, también se reduce en varios casos por se-
guridad. El dngulo de friccién reducida del suelo puede ser del orden de la mitad a dos tercios
del angulo ¢5. De manera similar, la cohesion, c5, puede reducirse al valor de 0.5¢5 a 0.67¢5.
Por lo tanto,

(2 V)tan(k,¢y) + Bkycy + P,

FS(deslizamiento) = P cos a (1513)

donde k, y k, estdn en el rango de 1 a 3.

En algunos casos, ciertos muros no pueden producir un factor de seguridad deseado de
1.5. Para aumentar su resistencia al deslizamiento se puede utilizar una base llave. Las bases
Ilave se ilustran mediante lineas discontinuas en la figura 15.6. La fuerza pasiva sobre la punta
sin llave es

1 2 ’
P, = JvDK, + 26,DVK,

Sin embargo, si se incluye una llave, la fuerza pasiva por unidad de longitud de la pared se
convierte en (nota: D = D)

1
P, = 5yzD%Kp + 2D, VK,
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donde K, = tan? (45 + ¢'5/2). Debido a que D > D, una llave, obviamente, ayudard a aumentar
la resistencia pasiva en la punta y, por lo tanto, el factor de seguridad contra el deslizamiento.
Por lo general, se construye la base llave debajo del espolén, y un poco de alambre se inserta
en la llave.

15.7 Comprobacion de la falla de capacidad de carga

La presién vertical transmitida al suelo por la losa de base del muro de contencién debera co-
tejarse con la capacidad ultima de carga del suelo. La naturaleza de la variacién de la presion
vertical transmitida por la losa de base en el suelo se muestra en la figura 15.7. Tenga en cuenta
qUE Gpunta Y Gralon SON las presiones mdxima y minima que se producen en los extremos de las
secciones de la punta y el talon, respectivamente. Las magnitudes de gpune ¥ Graisn Pueden de-
terminarse de la siguiente manera.

La suma de las fuerzas verticales que actiian sobre la losa de base es 2V (véase columna 3,
tabla 15.1), y la fuerza horizontal es P, cos a. Sea R la fuerza resultante, o

—
R =XV + (P,cosa) (15.14)
El momento neto de estas fuerzas sobre el punto C (figura 15.7) es

Moo= ZMy — M, (15.15)

IV I
vl |
| H P,=F cosax
o= e A
REELtRG
I L8
T. ) 3 o /
,;,2 =D l__.' . —
d
) E
gmix = qpunlal gmin = {4,

o)
|e—B/2—~fe—B/2—]

iy -—

Figura 15.7 Comprobacion de falla de la capacidad de carga
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Los valores de My y M, se determinaron anteriormente [véase columna 5, tabla 15.1, y la
ecuacion (15.4)]. Deje que la linea de accién de la resultante, R, se cruce con la losa de base en
E, como se muestra en la figura 15.7. La distancia de CE es, entonces,

CE=X-= Mo (15.16)
>V ’
Por lo tanto, la excentricidad de la resultante, R, se puede expresar como
B
e = 37 CE (15.17)

La distribucién de la presion bajo la losa de base se puede determinar mediante el uso de
los principios sencillos de la mecdnica de materiales:

_ E |4 Mnetoy

*

A 1

q (15.18)

donde

M,.,, = momento = (X V)e
I = momento de inercia por unidad de longitud de la seccién de base = % (1)(B3)

Para las presiones maxima y minima, el valor de y en la ecuaci6n (15.18) es igual a B/2. Susti-
tuyendo los valores anteriores en la ecuacion (15.18) se tiene

SR
svo 72 sy 6e
Amax = qunla = + =— |1+ (1519)
@M (1) . B B
— (B
12
Del mismo modo,
>V 6e
9min = Yalon = B (1 - B) (1520)

Tenga en cuenta que 2V incluye el peso del suelo, como se muestra en la tabla 15.1, y que cuan-
do el valor de la excentricidad, e, se vuelve mayor que B/6, g, se vuelve negativa [ecuacion
(15.20)]. Por lo tanto, habra un cierto esfuerzo de tension en el extremo de la seccidn de taldn.
Esta tension no es deseable, debido a que la resistencia del suelo a la tensién es muy pequeifia. Si
el andlisis de un disefio muestra que e > B/6, el disefio debe ser redimensionado y recalculado.

Las relaciones para la capacidad dltima de carga de una cimentacién superficial se anali-
zan en el capitulo 16. De la ecuacién (16.23),

1
FF,; + —v.B'N

qu — 6,2 L'E'dE‘i + qN 2 y

., FLuly; (15.21)
donde

N, N,, N, = factores de capacidad de carga (v€ase la tabla 16.2)
q=7.D
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B'=B — 2e
1 - F,
Feg=Fy — m
Fga =1+ 2tan ¢y(1 — send)’z)zg
Fp=1

o \2
F.= qi:(l_ w )
90°
o\ 2
Fyi:(l_ Lpro)
2

v =t l(Pacosa>
= ta _
n SV

Observe que los factores de forma F,, F, y F,,; dados en el capitulo 16 son todos iguales a I,
ya que pueden ser tratados como una cimentacién continua. Por esta razén los factores de forma
no se muestran en la ecuacion (15.21).

Una vez que se ha calculado la capacidad tltima de carga del suelo utilizando la ecuacién
(15.21), se puede determinar el factor de seguridad contra fallas de capacidad de carga:

qu

(15.22)

FS(capacidad de carga) =
Gmax

Generalmente se requiere un factor de seguridad de 3.

Ejemplo 15.1
En la figura 15.8 se muestra la seccidn transversal de un muro reforzado. Calcule los factores

de seguridad en relacién con el vuelco, el deslizamiento y la capacidad de carga.

Solucion
Haciendo referencia a la figura 15.8, encontramos

H' =H1 +H2+H3=2.6tan 10° + 6 + 0.7
=0458 + 6 + 0.7 =7.158 m
La fuerza activa de Rankine por unidad de longitud de la pared es

1 12
Pa = EYIH Ka

Para ¢’ = 30°y @ = 10°, K, es igual a 0.350 (tabla 14.2). Por lo tanto,

1
P, = 5(18)(7.158)2(0.35) = 161.4 kN/m

P, = P,sen 10° = 161.4(sen 10°) = 28.03 kN/m
P, = P,cos 10° = 161.4(cos 10°) = 158.95 kN/m



. '1.00

H,=0458m

l 0.7 m ® t H;=0.7m

c 3
I« 0.7 m >}« 0.7 m | 2.6m | (Z% = 19 kN/m3
=20°
. : . .. . 5
(Nota: 1a profundidad del nivel fredtico esta al cé — 40 N/m2

menos a 4 m de la base del muro de contencién)

Figura 15.8

Factor de seguridad contra el vuelco
La siguiente tabla puede ser preparada para determinar el momento resistente.

Brazo de
Peso/unidad momento del
Seccién Area de longitud punto C Momento
nam. m? (kN/m)Jr (m) (kN-m/m)
1 6X05=3 70.74 1.15 81.35
2 %(0.2)6 =0.6 14.15 0.833 11.79
3 4X07=28 66.02 2.0 132.04
4 6X26=156 280.80 2.7 758.16
5 %(2.6)(0.458) = 0.595 10.71 3.13 33.52
P, =28.03 4.0 112.12
2V =470.45 2 112898 = 2 Mp

*Para los niimeros de seccién consulte la figura 15.8.
T'yconcrelo = 23.58 kN/m?

Para el momento de vuelco, se tiene

H 7.158
M, = Ph<3> = 158.95(3) = 379.25 kN-m/m

431
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Por lo tanto,

SM; 112898
FS, = = =298 >2 OK
(vueleo) = a1 379.25

Factor de seguridad contra el deslizamiento
De la ecuacion (15.13), se tiene

(S Vytan(k,d;) + Bkych + P,

P, cos

F S (deslizamiento) =

Seak| = ky = % Ademas,

1
P, = SK;y,D" + 26VK,D

p

¢

K tan2(45 aF 2) = tan’(45 + 10) = 2.04

p

D=15m

P, = %(2.04)(19)(1.5)2 + 2(40)(V2.04)(1.5)

= 43.61 + 171.39 = 215 kN/m

Por lo tanto,

(470.45)tan<2 X320> 4 (4)(?)(40) + 215

158.95
_111.5 + 106.67 + 215
158.95

F S(deslizamiento) =

=273 > 150K

Nota: Para algunos disefos, la profundidad, D, para el célculo de la presion pasiva puede ser
tomada como igual al espesor de la losa de base.

Factor de seguridad contra la falla de la capacidad de carga
Combinando las ecuaciones (15.15), (15.16) y (15.17) se tiene

B SMy— M, 4 112898 — 379.25
o= B _2¥Mr= Mo _4

2 2V 2 470.45

0.406 m < B_4 0.666
= 0. m<-—=-—=0. m
6 6
Otra vez, a partir de las ecuaciones (15.19) y (15.20) se tiene

quma_ B

talon

% 6 470.45 6 X 0.406
2 (1 iBg> == <1 e ) = 189.2 kN/m? (punta)

= 45.99 kN/m? (talén)
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La méaxima capacidad de carga del suelo puede ser determinada a partir de la ecuacién
(15.21):

’ 1 ’
qu = CZNCF'ch‘ci + ququFqi + E’YZB N'yF‘de'yi

Para ¢, = 20°, encontramos que N, = 14.83, N, = 6.4y N, = 5.39 (tabla 16.2). Ademds,

g = v,D = (19)(1.5) = 28.5 kN/m>
B' = B — 2¢ = 4 — 2(0.406) = 3.188 m

; (D 1.5
qu =1 + 2tan ¢p5(1 — Sen¢2)2<B/> =1+ 0315(3188> = 1.148
« T4l N tan ) ‘ (14.83)(tan 20)

F,ydzl

Asi que

Por lo tanto,

G = (40)(14.83)(1.175)(0.628) + (28.5)(6.4)(1.148)(0.628)
+ %(19)(5.93)(3.188)(1)(0)

= 437.7 + 131.50 + 0 = 569.2 kN/m?

q. 569.2
FS capuc = T 1892
(capacidad de carga) Gpuna 189.2

= 3.0—OK

Ejemplo 15.2

En la figura 15.9 se muestra un muro de gravedad. Utilice 8’ = % @' y la teoria de la presion
activa de Coulomb. Determine estos valores:

a. El factor de seguridad contra el vuelco
b. El factor de seguridad contra el deslizamiento
c. La presion sobre el suelo en la punta y el talén



434 Capitulo 15: Muros de contencion y cortes apuntalados

-
v, = 185 kN/m®
& = 33°
& =10
PEP
am I
1 [
@ @ 1 F 2.0 m
P
I —— o
/ 2-83 IIl — 17 P'.'
75° 2167 m
. °t !
1.3 m (P ) | Y
10.27m 0.6 m‘@ 158m | 0.8 m
bl C. _L.....‘.J-*...
3.3 m 02m ¥, = L8 kN/m*
| 3.5 m | g =240
¢ = 30 kN/m*
Figura 15.9
Solucion

H =5+15=65m

Fuerza activa de Coulomb

1 12
Pa = E’YIH Ka

Cona' =0°%0 =15°8 =3¢y ¢, = 32° encontramos que K, = 0.4023 (tabla 14.4).
Por lo tanto,

1
= S (18.5)(6.5)%(0.4023) = 157.22 kN/m

2
P, =P, cos<15 - 3¢’1) = 157.22 cos 36.33 = 126.65 kKN/m

2
P, =P, sen(lS + 3¢’1) = 157.22 sen 36.33 = 93.14 kN/m
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Inciso a: Factor de seguridad contra el vuelco
Consultando la figura 15.9, se puede preparar la siguiente tabla:

) Peso/unidad Brazo de momento
Seccién Area de longitud del punto C Momento
nam. m?) (kN/m)* (m) (kN-m/m)
1 %(5.7)(1.53) = 4.36 102.81 2.18 224.13
2 (0.6)(5.7) = 3.42 80.64 1.37 110.48
3 %(0.27)(5.7) =0.77 18.16 0.98 17.80
4 ~ (3.5)(0.8) = 2.8 66.02 1.75 115.52
P, =93.14 2.83 263.59
2 V = 360.77 kN/m 2 Mg = 731.54 kKN-m/m

*YConcrelo = 23.58 kN/ m?

Para el momento de vuelco, se tiene

’

H
M, = Ph<3) = 126.65(2.167) = 274.45 kN-m/m

Por lo tanto,
> My _ 731.54
>M, 27445

FSueicoy = = 2.665 > 2 OK

Inciso b: Factor de seguridad contra el deslizamiento

2 2
> V)tan<3¢’2> + gc’zB + P,

FS gestipamionio) =
(deslizamiento) P/

ln

1
P, = =K,y,D* + 2¢,VK,D
24
K, = tan2(45 + > =237
2
Por lo tanto;
1
P, = 5(2.37)(18)(1.5)2 + 2(30)(1.54)(1.5) = 186.59 kN/m
Asi,

2 2
360.77 tan(3 X 24) 3 5(30)(3.5) + 186.59

FS(deslizamiemo) - 126.65

103.45 + 70 + 186.59
a 126.65 =284

Si P, es ignorada, el factor de seguridad seria 1.37.

435
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Inciso c: Presion sobre el suelo en la punta y el talén
De las ecuaciones (15.15), (15.16) y (15.17), se tiene

B XM,—>XM, 35 731.54 — 27445 B
= - " =-— — — = (0483 < —=10.583
) SV 5 360.77 6
>V 6e 360.77 (6)(0.483)]
==|1+—|= -5 = 188.43 kKN/m*
qunta B |: B } B |: 35 88.43 kKN/m
1% 6e 360.77 (6)(0.483) }
c=—1-—|= 1 — —"""7| = 17.73 kN/m?
Gtalén B |: B :| 35 I: 35 3 N/m

MUROS DE CONTENCION DE TIERRA
MECANICAMENTE ESTABILIZADOS

15.8 Tierra mecanicamente estabilizada

El uso de la tierra mecdnicamente estabilizada (MSE) es un desarrollo reciente en el disefio y
construccion de cimentaciones y estructuras de contencion de tierras. La MSE es un material
de construccién a partir de suelo que ha sido reforzado con elementos de refuerzo tales como
varillas, telas no biodegradables (geotextiles), geomallas y similares. La idea fundamental de
reforzar el suelo no es nueva, de hecho, se remonta a varios siglos. Sin embargo, el concepto
actual de andlisis y disefio sistematico fue desarrollado por un ingeniero francés, H. Vidal, en
1966. El Road Research Laboratory francés ha realizado una amplia investigacion sobre la
aplicabilidad y los efectos beneficiosos del uso de la tierra mecdnicamente estabilizada como
material de construccidn. Esta investigacion fue documentada en detalle por Darbin (1970),
Schlosser y Vidal (1969), y Schlosser y Long (1974). Las pruebas que se realizaron implicaban
el uso de tiras metdlicas como material de refuerzo.

En todo el mundo se han construido muros de contencién de MSE desde que Vidal pu-
blicé su obra. El primer muro de contencién MSE con tiras de metal como refuerzo en Estados
Unidos fue construido en 1972 en el sur de California.

Desde principios de 1970 los geotextiles y geomallas que son material polimérico no bio-
degradable y clasificados como geosintéticos también se han utilizado para el refuerzo del suelo
en el disefio y construcciéon de muros de contencion. En el apéndice A se da un breve resumen
de geotextiles y geomallas relacionados con la construccién de muros.

Los efectos beneficiosos del reforzamiento de suelos se derivan de (a) una mayor resis-
tencia del suelo a la tensién y (b) la resistencia al corte desarrollada a partir de la friccion en las
interfaces suelo-reforzamiento. Tal refuerzo es comparable al de las estructuras de concreto. En
la actualidad, la mayoria de disefio MSE se realiza sélo con suelo granular de drenaje libre. Por
lo tanto, se evita el efecto de desarrollo de agua intersticial en suelos cohesivos que, a su vez,
reduce la resistencia al corte del suelo.
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15.9 Consideraciones generales de diseiio

El procedimiento general de disefio de cualquier muro de contencidn estabilizado mecénica-
mente se puede dividir en dos partes:

1. Satisfacer los requisitos de estabilidad interna
2. Comprobar la estabilidad externa del muro

Los controles de estabilidad internos implican la determinacién de la tensién y la resistencia
al retiro de los elementos de refuerzo y la determinacién de la integridad de los elementos de
revestimiento. Los controles de estabilidad externos incluyen controles de vuelco, deslizamien-
to y falla de la capacidad de carga. Las siguientes secciones analizardn los procedimientos de
disefio de muros de contencién para utilizar con tiras metdlicas, geotextiles y geomallas.

15.10 Muros de contencion reforzados con varilla

Los muros de tierra reforzada son paredes flexibles. Sus componentes principales son

1. El relleno, que es suelo granular.
2. Bandas de refuerzo, que son delgadas, tiras anchas colocadas a intervalos regulares, y
3. Una cubierta o forro en la cara frontal de la pared

La figura 15.10 es un diagrama de un muro de contencién de tierra reforzada. Observe
que, a cualquier profundidad, las bandas de refuerzo o tirantes se colocan con una separacién
horizontal Sy de centro a centro; la separacidn vertical de las cintas o tirantes es Sy de centro
a centro. La cubierta puede ser construida con secciones de material delgado relativamente
flexible. Lee et al. (1973) demostraron que, con un disefio conservador, una cubierta de acero
galvanizado de 5 mm de espesor seria suficiente para sostener una pared de alrededor de 14 0 15 m
de altura. En la mayoria de los casos también se pueden utilizar como cubierta losas prefabri-

Cubierta

Figura 15.10 Muro de contencién de tierra reforzada
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cadas de concreto. Las losas estdn ranuradas para encajar una en la otra, de modo que el suelo
no puede fluir entre las articulaciones. Cuando se utilizan cubiertas de metal, que se atornillan
entre si, se colocan tiras de refuerzo entre éstas.

El método mds simple y mds comtin para el disefio de los tirantes es el método de Rankine.
A continuacién analizamos este procedimiento.

Calculo de la presidon horizontal activa

La figura 15.11 muestra un muro de contencién con un material de relleno granular que tiene
peso unitario de y; y un dngulo de friccién de ¢. Por debajo de la base del muro de contencion
el suelo se ha excavado y recompactado in situ, con suelo granular utilizado como relleno. Por
debajo de la reposicion, el suelo in situ tiene un peso unitario de vy,, dngulo de friccion de ¢4 y
la cohesién de ¢5. El muro de contencién tiene tirantes de refuerzo a profundidades z = 0, Sy,
28y, ...NSy. La altura de la pared es NSy, = H.

De acuerdo con la teoria de la presion activa de Rankine,

o, =o0,K, —2c'" VK,

donde o, = presion activa Rankine efectiva a cualquier profundidad z.
Para suelos granulares secos sin sobrecarga en la parte superior, ¢’ = 0, o, = y;zy K, =
tan? (45 — ¢’,/2). Por lo tanto,

o, = v1zK, (15.23)
En la parte inferior de la pared (es decir, en z = H),
o, = yHK,

La fuerza

La fuerza del tirante por unidad de longitud de la pared desarrollada a cualquier profundidad z
(ver figura 15.11) es

T = presion activa a la profundidad z
X area de la pared que es soportada por el tirante
= (02) (SvSh) (15.24)

s G ﬂvs + o2

Suelo in situ
R ’
Y25 925 €3

Figura 15.11 Anailisis de un muro de contencién de tierra reforzada
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Factor de seguridad contra la falla del tirante

Los tirantes de refuerzo en cada nivel, y por lo tanto los muros, podrian fallar por (a) rompi-
miento del tirante o (b) retiro del tirante.
El factor de seguridad contra el rompimiento del tirante se puede determinar como

Fs rendimiento o resistencia de cada tirante a la falla
B) =

fuerza maxima en cualquier tirante

wij
= % (15.25)
T.SySy

donde

w = anchura de cada tirante
t = espesor de cada tirante
Jfy = rendimiento o resistencia del material del tirante a la falla

Por lo general se recomienda un factor de seguridad de alrededor de 2.5 o 3 para los tirantes en
todos los niveles.

El refuerzo de tirantes a cualquier profundidad z fallard por retirada si la resistencia frac-
cional desarrollada a lo largo de las superficies de los tirantes es menor que la fuerza a la que
éstos estan siendo sometidos. La longitud efectiva de los tirantes a lo largo de los que se desa-
rrolla la resistencia a la friccién puede ser tomada de forma conservadora como la longitud que
se extiende mads alld de los limites de la zona de falla activa de Rankine, que es la zona ABC en
la figura 15.11. La linea BC forma un dngulo de 45° + ¢'/2 con la horizontal. Ahora, la fuerza
de friccion maxima que puede ser realizada por un tirante a la profundidad z es

Fr = 2l,wo, tan ¢, (15.26)

donde

I, = longitud efectiva
o, = presion vertical efectiva a una profundidad z
¢, = dngulo de fricci6n suelo-tirante

Por lo tanto, el factor de seguridad contra la retirada del tirante a cualquier profundidad z es

Fr

Sustituyendo las ecuaciones (15.24) y (15.26) en la ecuacién (15.27) se obtiene
2l,wo, tan ¢,

FS(P) = TVSH (15.28)

Longitud del tirante

La longitud del tirante a cualquier profundidad es

L=1+1, (15.29)
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donde

I, = longitud dentro de la zona de falla de Rankine
[, = longitud efectiva

Para un F'Sp) dado a partir de la ecuacién (15.28)

FSpo.SyS
= OOV (15.30)
2wao, tang),
De nuevo, para cualquier profundidad z
H —
I, = (Z()# (15.31)
tan( 45 +
(15 + 21
Por lo tanto, combinando las ecuaciones (15.29), (15.30) y (15.31) se tiene
(H - Z) FS(p)O';SVsH
L= o t oo tan & (15.32)
tan<45 + 2) ¢ ®

15.11 Procedimiento de diseiio paso a paso utilizando
tiras metalicas de refuerzo

A continuacion se presenta un procedimiento paso a paso para el disefio de muros de contencion
de tierra reforzada.

General
Paso 1. Determinar la altura del muro, H, y también las propiedades del material de
relleno granular, como peso unitario (y;) y el angulo de friccion (¢).
Paso 2. Obtener el dngulo de friccion suelo-tirante, ¢, y también los valores requeridos

Estabilidad interna

Paso 3. Proponer los valores para el espaciado horizontal y vertical del tirante. Suponer
también la anchura de la tira de refuerzo, w, que serd utilizada.

Paso 4. Calcular o/, a partir de la ecuacién (15.23).

Paso 5. Calcular las fuerzas de unién en los distintos niveles a partir de la ecuacién
(15.24).

Paso 6. Para los valores conocidos de FSg, calcular el espesor de los tirantes, 7,
necesario para resistir la ruptura del tirante:

wif,

T = O-L;SVSH =
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[ = (O':JSVSH)[FS(B)]

15.33
- ( )

La convencion es mantener la magnitud de ¢ igual en todos los niveles, por lo
que o7, en la ecuacion (15.33) debe ser igual a 07y )

Paso 7. Para los valores conocidos de ¢}, y FSp), determinar la longitud L de los tirantes
en los diversos niveles a partir de la ecuacién (15.32).

Paso 8. Se pueden cambiar las magnitudes de Sy, Sy, ¢, w y L para obtener el disefio mds
econémico.

Estabilidad externa

Paso 9. Verificar si hay vuelco, mediante la figura 15.12 como guia. Tomando el
momento sobre B se obtiene el momento de vuelco para la unidad de longitud
del muro:

M, =P,z (15.34)

De aqui,
H
P, = fuerza activa = J o,dz
0

El momento resistente por unidad de longitud del muro es

MR = Wl.xl + W2x2+ (1535)

A 1

x T

<« L =1, —»:

]

i

« x| —>* |

z B lW1 |

Arena :

"5 ¢ E |

F T G
H L=1, < P,
]
|
|
|
< X, —>I | 7'
2 |
1
|
|
) )

B Arena M5 by D

Suelo in situ
. Un ’
72 #23 €3

Figura 15.12 Comprobacion de la estabilidad para el muro de contencién
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Paso 10.

Paso 11.

donde
W, = (drea AFEGI) (1) ()
W, = (area FBDE) (1) (y)
Asi,
My

M,

o

F S (vuelco) =

. Wl.xl ar Wz.xz SLEL (1536)

H
(J o-;dz>z’
0

FS(vueico) debe ser al menos de 3.

La comprobacién de deslizamiento se puede hacer mediante el uso de la
ecuacion (15.13), o

(W, + W, + --)[tan (ko })]
FSetizmienty =~ p id (15.37)

a

donde k = 3.

FS deslizamiento) debe ser al menos de 1.5.

Comprobar si hay falla de la capacidad ultima de carga, que puede estar dada
como

q. = 3N, + 3y,L3N, (15.38)
Los factores de la capacidad de carga de N, y N, corresponden al dngulo

de friccion del suelo ¢5. (Véase la tabla 16.2.) En la ecuacion (15.38), L) es la
longitud efectiva, es decir,

Ly =1L, — 2e (15.39)
donde e = excentricidad dada por

& My — M,

> SV (15.40)

e =

enlaque V=W, + W,...
El esfuerzo vertical en z = H es

ooy = Y1 H (15.41)
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Por lo tanto, el factor de seguridad en contra de la falla de la capacidad de
carga es

i
FS(capacidad de carga) = O_,U (1 542)
o(H)

Por lo general, un valor minimo de FSga de 1a capacidad de carga) = 3 @ 5 €8
recomendable.

Ejemplo 15.3

Debe construirse un muro de contencién de 10 m de altura con tiras de refuerzo de acero
galvanizado en un relleno granular. Con base en la figura 15.11, se tiene:

Relleno granular: ¢ = 36°
v1 = 16.5 kN/m?
Suelo de cimentacion: bhH = 28°
v, = 17.3 kN/m?
¢’y = 48 kN/m?

Refuerzo de acero galvanizado:

Ancho de la tira, w = 72 mm
Sy = 0.6 m de centro a centro
Sy = 1 m de centro a centro
fy =242 MN/m?
¢l =20
Requeridos FSp =3
Requeridos FSpy =3

Compruebe la estabilidad externa e interna. Suponga que la velocidad de corrosién del acero
galvanizado es 0.025 mm/afio y la vida de la estructura serd de 50 afos.
Solucién

Comprobacion de la estabilidad interna
Ancho del tirante: Fuerza médxima del tirante, T4 = 0 jmaxSvSu

O ymaxy = V1HK, = yH tan2<45 = d;l)
Asi,

Toix = ViH tan2<45 = d;)SVSH

De la ecuacion (15.22) para la ruptura del tirante

y,H tan?( 45 — *Vs,s, | Fs
(U;SVSH)[FS(B)] ! 2 VoH B
t= =

wf, wfy
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[(16.5)(10) tan2<45 = 326)(0.6)(1)}(3)

t= - = 0.00443 m
(0.072 m) (242,000 kN/m?)

~ 4.5 mm

Si la tasa de corrosion es de 0.025 mm/afio y la vida de la estructura es de 50 afios, entonces
el espesor real, ¢, de los tirantes serd

t =45 + (0.025)(50) = 5.75 mm
Asi que un espesor de 6 mm del tirante seria suficiente.

Longitud del tirante: Consulte la ecuacion (15.32). Para este caso, o, = y,zK, y 0, = vz,
por lo tanto

I= (H—72) FSpyy12K,SySy
! 2 t ’
tan<45 4 ¢1> Wiz tan ¢,
2
Ahora, se puede preparar la siguiente tabla. Nota: FSpy = 3, H = 10 m, w = 0.072 m y
¢, = 20°.
Longitud del
tirante L (m)
z(m) [Ec. (15.32)]
2 13.0
4 11.99
6 10.97
8 9.95
10 8.93

Asf que utilice una longitud de L = 13 m
Comprobacion de la estabilidad externa
Verificacion de vuelco: Consulte la figura 15.13. Para este caso, utilice la ecuacion (15.36)
Wix,
H
J oldz |7

0

W, = y,HL = (16.5)(10)(13) = 2145 kN

X, =65m

FS(vuelco) =

H
P,= J oldz = yy, K H = (5)(16.5)(0.26)(10)> = 214.5 kN/m
0

10
Z' = ? =333m
(2145)(6.5)
FSueleny = oo = 19.5> 3—0OK

(214.5)(3.33)
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v, = 16.5 kN/m?
¢1=36°

:§.5 mp
10m | |

— W, —

————L=13m
| E—
H 1

v, = 17.3 kN/m?
b= 28°
¢} = 48 kN/m?

Figura 15.13 Muro de contencion con refuerzo de tiras de acero galvanizado en el relleno
Verificacion de deslizamiento: De la ecuacion (15.37)

2
2145t - (36
FS _ Witan(k¢') an{<3)( )] = 445>3_0K
(deslizamiento) ~ - = 4. =

P, 2145

Verificacion de la capacidad de carga: Para ¢, = 28°, N, = 25.8, N,, = 16.72 (tabla 16.2).
De la ecuacion (15.38),
Ga = &N, + %’YZL,Ny

L Mi= My 13 [Q45X65) - QI45X333)]
€73 SV 2 2145 -

L' =13 — (2X0333) = 12.334m
G = (48)(25.8) + (2)(17.3)(12.334)(16.72) = 3022 kN/m>

De la ecuacién (15.41),
ooy = ViH = (16.5)(10) = 165 kN/m*

9an 3022

FS canncidad de careny = ="""=183>5 0K
(capacidad d ga) O-;)(H) 165

15.12 Muros de contencion con refuerzo geotextil

La figura 15.14 muestra un muro de contencién en el que capas de material geotextil se han
utilizado como refuerzo. Como en la figura 15.12, el relleno es un suelo granular. En este tipo
de muro de contencidn el revestimiento de la pared estd formado por el traslapado de las hojas,
como se muestra con una longitud de traslape LL. Una vez finalizada la construccion, la cara
expuesta de la pared debe ser cubierta, de lo contrario, el geotextil se deteriora por la exposi-
cién a la luz ultravioleta. Sobre la superficie de la pared se pulveriza una emulsion de betumen
o gunita. Una malla de alambre anclada al revestimiento geotextil puede ser necesaria para
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x e
I ( | V/ G il
eotexti
A .
_.._____ 7 3 Geotextil
H —_— 1 - |
( — z/ | Geotextil
3 &
Arena, 1> ¢
‘/ Geotextil
Q\“i" +4i/2 |

; Geotextil
Suelo in simw—_/_’_/_/-/
"5 8% € - :

Figura 15.14 Muro de contencidn con refuerzo geotextil

mantener el revestimiento en su lugar. La figura 15.15 muestra la construccién de un muro de
contencion reforzado con geotextil.

El disefio de este tipo de muro de contencidn es similar al presentado en la seccién 15.11.
El siguiente es un procedimiento paso a paso para el disefio basado en las recomendaciones de
Bell ez al. (1975) y Koerner (2005):

Estabilidad interna

Paso 1. Determinar la distribucién de la presion activa sobre el muro mediante la
férmula

0a = Koo = Kayiz (15.43)
donde
. = coeficiente de presion activa de Rankine = tan? (45 — ¢/2)

vy = peso unitario del relleno granular
1 = angulo de friccion del relleno granular

[

Figura 15.15 Construccién de un muro de contencion reforzado con geotextil (Cortesia de Jonathan T.
H. Wu, Universidad de Colorado en Denver, Denver, Colorado)
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Paso 2. Seleccionar un material geotextil con una resistencia permisible a la tensién de
Tper (KN/m). [V€ase la ecuacion (A.1) en el apéndice A para Tj,e,.]

Paso 3. Determinar la separacion vertical de las capas a cualquier profundidad z a partir
de la férmula

T cr T cr
== = £ (15.44)
o FSp  (71ZK)FS)

Note que la ecuacién (15.44) es similar a la ecuacién (15.25). La magnitud de
FSg) es generalmente 1.3 a 1.5.

Paso 4. Determinar la longitud de cada capa de geotextil a partir de la férmula

Sy

L=1+1, (15.45)

donde

H—z
[, =———-—7— (15.46)

tan(45 + qbl)
2

_ Sy [FSp)] (15.47)
¢ 20! tang’ '

en la que

O-’a = ylZKa
T = Y12
FS(p) =13al.5

¢’ = dngulo de friccion en la interfase suelo-geotextil
2
~ 3¢
Paso 5. Determinar la longitud de traslape, /;, a partir de

=— 15.48
40’ tan ¢l ( )

1

La longitud minima del traslape debe ser de 1 m.

Estabilidad externa

Paso 6. Comprobar los factores de seguridad contra el vuelco, deslizamiento y falla de
la capacidad de carga, como se describe en la seccion 15.11 (pasos 9, 10y 11).

Ejemplo 15.4

En la figura 15.16 se muestra un muro de 5 m de altura reforzado con material geotextil. Para el
relleno granular, y; = 15.7 kN/m3 y ¢} = 36°. Para el geotextil, Ty, = 52.5 kN/m. Para
el disefo de la pared, determine S,, Ly /;. Utilice RF;y = 1.2, RF ., = 2.5y RF ,q = 1.25.
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v, = 18 kKN/m?
$p=22°
¢b =28 kN/m?

Figura 15.16 Muro de contencién reforzado con material geotextil

Solucion
Se tiene

K, = tan2(45 — %‘) =026

Determinacion de Sy
Para encontrar Sy, se deben realizar algunas pruebas. De la ecuacion (15.44),

T,

SV _ per
(712K )[FS )]
De la ecuacion (A-1)
_ T B 52.5
RF,y X RF,, X RF,; 1.2 X 25X 1.25

Tper = 14 kKN/m

Con FSp = 15enz=2m,

14
Sy = = 1.14
v (15.7) (2) (0.26) (1.5) m
Enz=4m,
14
=057m

Sv= (15.7) (4) (0.26) (1.5)
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Enz=5m,

5 = 14
Y (15.7) (5) (0.26) (1.5)

Por lo tanto, use Sy, = 0.5 m para z = 0 m hasta z = 5 m (véase figura 15.16)

= 0.46 m

Determinacion de L
A partir de las ecuaciones (15.45), (15.46) y (15.47),

(H— 2) " Sy K [FSp)]

L:
oy ) 2 tan ¢
2

tan<45 4F

Para FS(p) = 1.5, tan ¢ = tan [(%) (36)] = 0.445, y se deduce que
L = (0.51)(H — z) + 0.438Sy

H=5m,S,=05m

Enz=05m:L=(0.51)(5 — 0.5) + (0.438)(0.5) = 2.514 m

Enz=25m:L=(0.51)5 —2.5) + (0.438)(0.5) = 1.494 m

Por lo tanto, use L = 2.5 m en todo.

Determinacion de /,
De la ecuacién (15.48),

_ Syo, [FS(P)]

=
4 0! tan ¢

0y = V12K, FSipy = 1.5; con oy, = yiz, ¢F = %d)’l. Asi que,

_ Sy K [FSp)] _ Sv(026) (1.5) _
" dtangl  4tan[d)(36)]

I, = 02195y = (0.219) (0.5) = 0.1l m = I m

Por lo tanto, use ; = 1 m.

Ejemplo 15.5

Considere los resultados de la verificacion de la estabilidad interna dada en el ejemplo 15.4.
Para el muro de contencién reforzado con geotextil, calcule el factor de seguridad contra el
vuelco, deslizamiento y falla de la capacidad de carga.

Solucién
Consulte la figura 15.17.
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v1 = 15.7 kN/m?
¢y =36°

fe——{lj=1m

v, = 18 kKN/m?
¢ =22°
¢ =28 kN/m?

Figura 15.17 Verificacion de la estabilidad

Factor de seguridad contra el vuelco

Wix,

v (5)
@5

W, = (5) (2.5) (15.7) = 196.25 kN/m

De la ecuacion (15.36), FSyyeico) =

25
¥ =" =125m
1 1
P, = EszKa = (2>(15.7) (5)*(0.26) = 51.03 kN/m
Por lo tanto,
196.25) (1.25
FS(Vuelco) = w =288<3

51.03 (5/3)
(aumente la longitud de las capas de geotextil a 3 m)

Factor de seguridad contra el deslizamiento
De la ecuacién (15.37),

Wltan<§¢’1 > (196.25){tan<§ X 36)]

Fs(deslizamiemo): = =171>15 - O.K.
P, 51.03
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Factor de seguridad contra la falla de la capacidad de carga
1
De la ecuacioén (15.38), g, = ¢, N, + 572 L, N,; (Nota: suponiendo L, =~ L)

Dados: y, = 18 KN/m?, L, = 2.5 m, ¢, = 28 kKN/m? y ¢, = 22°. De la tabla 16.2, N, = 16.88
y N, = 7.13.

g, = (28) (16.88) + <;>(18) (2.5) (7.13) = 633 kN/m>

De la ecuacion (15.42),

s 4. _ 633 _ 633
(capacidad de carga) 0':1([-]) 'ylH (157) (5)

= 8.06 >3 — O.K.

15.13 Muros de contencion reforzados con geomalla

Las geomallas también se pueden utilizar como refuerzo en material de relleno granular para
la construccién de muros de contencién. La figura 15.18 muestra diagramas esquemadticos ti-
picos de muros de contencién con refuerzo de geomalla. La figura 15.19 muestra un muro de
contencién con refuerzo de geomalla en construccion. El procedimiento de disefio de un muro
de contencidn reforzado con geomalla es esencialmente similar al dado en la seccién 15.12. A
continuacién se presenta un breve procedimiento paso a paso en referencia a la figura 15.20.

Verificacion de la estabilidad interna

Paso 1: Determinar la presion activa a cualquier profundidad z segtin [similar a la

ecuacion (15.43)]:

o, =K,z (15.49)
donde ’
K, = coeficiente de presion activa de Rankine = tan2<45 - (152,>

Paso 2. Seleccionar una geomalla con una resistencia a la tensién permisible, T, [de la
ecuacion (A.3) en el apéndice A]

T,
Ty = L (15.50)
RF;y X RF.. X RF 44
donde
RF;4 = factor de reduccién de los dafios por instalacion
RF,, = factor de reduccién de la fluencia
RF 4 = factor de reduccién de la degradacion quimica y bioldgica
Paso 3. Obtener el espaciado vertical de las capas de geomalla, Sy, segtiin
Ter G,
Sy =—"—7— (15.51)
O-Cl FS(B)

donde C, = radio de cobertura de la geomalla.
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Geomalla biaxial

___—Geomalla uniaxial

A MY Edr Pt AR AR T P
R R S A R R R T
(a)

Gavion de revestimiento
s d [
L?q & b,
eie &
=
Geomallas
fr-xw. a,‘.&* A Y
(b)
R T
Panel de 1
concreto
prefabricado ™,

1/ Pernos de conexion

2 / Geomallas

Base de nivelacién (©)

Figura 15.18 Diagramas esquematicos tipicos de muros de contencién con refuerzo de geomalla:
(a) geomalla de pared envolvente; (b) pared con revestimiento de gaviones; (c) pared con panel frontal
de concreto
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Figura 15.19 Construccién de un muro reforzado con geomalla HDPE revestido con paneles de
concreto (Cortesia de Tensar International Corporation, Atlanta, Georgia)

Relleno
granular

Y1

2~
T
P
%)
<

“\ Base de nivelacién

~ Suelo de cimentacién
’
V24,5

Figura 15.20 Diseflo de un muro de contencién reforzado con geomalla
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El radio de cobertura es el area del proyecto fraccionado a cualquier
elevacidn en particular que estd realmente ocupada por geomalla. Por ejemplo, si
hay un espacio de 0.3 m entre cada pedazo de 1.2 m de geomalla, la relacion de
cobertura es

1.2m

C=lom+o3m 08

Paso 4. Calcular la longitud de cada capa de geomalla a una profundidad z como
[similar a la ecuacién (15.45)]
L=1+1,

H —
[ =— "t (15.52)

2I )
2 45
an (

Para la determinacion de /, [similar a la ecuacién (15.47)],

resistencia al retiro para un esfuerzo normal efectivo

) fuerza de retiro

_ @U)(Ciog tan $7)(C))

Syo,
2)(1,)(C;tan ¢"))(C.,
_ ) $(C) (15.53)
SVKa
donde C; = coeficiente de interaccion o
SVK,FS
= 20 (15.54)
2C,C;tan ¢,
Por lo tanto, a una profundidad z dada, la longitud total L de la capa de geomalla es
H — SVK, FS,
L=1+1= < il (15.55)

+
! 2C.C;t !
tan<45 + d)zl ) Citan &

El coeficiente de interaccidn, C;, se puede determinar experimentalmente en el laborato-
rio. El siguiente es un rango aproximado para C; para diversos tipos de relleno.

Grava, grava arenosa 0.75-0.8
Arena bien graduada, arena gravosa  0.7-0.75
Arena fina, arena limosa 0.55-0.6

Estabilidad externa

Verificar los factores de seguridad contra el vuelco, deslizamiento y falla de la capacidad de
carga como se describi6 en la seccién 15.11 (pasos 9, 10y 11).
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Ejemplo 15.6

Considere un muro de contencién reforzado con geomalla. Consultando la figura 15.20, se
tiene: H = 6 m, y; = 16.5 kN/m?, ¢'; = 35°, T}, = 45 kKN/m, FS(5 = 1.5, FS(p) = 1.5,
C, = 0.8y C; = 0.75. Para el disefio de la pared, determine Sy y L.

Soluciéon
! 35
K, = tan2<45 —~ d’;) = tan2<45 - 2) =027

Determinacion de Sy,
De la ecuacion (15.51),

T.C,  T.C, (45)(0.8) 539

VoL FSp yiK, FSp  (16.5)2)(027)(1.5) 2
5.39
Enz=2m: SV=T=2.7m
5.39
Enz =4 m: SV=T=1.35m
5.39
Enz=5m: Sv=?=1.08m
Use Sy=1m
Determinacion de L
De la ecuacion (15.55),
L H-z N Sy K, FSp) 6 —z N (1 m)(0.27)(1.5)
: 2C.C;tand;, 35 2)(0.8)(0.75)(tan 35°
tan<45 + d“) C/Ctandb} tan(45 + > (2)(0-8)(0.75)(tan 357
2 2
Enz=1m:L=0526—-1)+0482=308m = 3.1m
Enz=3m:L=0526—-3)+0482=204m = 2.1m

Enz=5m:L=052(6—-5) +0482=1.0m

Por lo tanto, use L = 3 m paraz = 0 a 6 m.

CORTES APUNTALADOS

15.14 Cortes apuntalados en general

La figura 15.21 muestra dos tipos de cortes apuntalados comuinmente utilizados en las obras
de construccién. Un tipo utiliza viga soldada (figura 15.21a), que es una viga vertical de acero
o madera clavada en el suelo antes de la excavacion. Revestimiento, son tablones de madera
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Encofrado Puntal

Puntal

Viga
soldado

Revestimiento’

Cuiia

Plano
Elevacion

(2)

Encofrado  Puntal

Puntal

Viga
soldado
Encofrado

Plano

Elevacion -

(b)

Figura 15.27 Tipos de cortes apuntalados: (a) uso de vigas soldado; (b) uso de pilotes

horizontales que se colocan entre las vigas soldado a medida que avanza la excavacién. Cuando
la excavacion alcanza la profundidad deseada, se instalan encofrados y puntales (vigas de acero
horizontal). Los puntales son miembros de compresion horizontales. La figura 15.21b muestra
otro tipo de excavacién apuntalado. En este caso, pilotes entrelazados son clavados en el suelo
antes de la excavacién. Los encofrados y los puntales se insertan inmediatamente después que
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Tabla 15.2 Propiedades de algunas secciones de pilotes (Producidas por Bethlehem Steel Corporation)

Denominacién Mddulo de seccion Momento de inercia
de la seccion Croquis de la seccién (m3/m de pared) (m “/m de pared)
PZ-40 + 3264 X 1075 670.5 X 107°

4 13 mm
409 mm
15 mm
|
— F—Distancia de accionamiento = 500 mm —»‘
PZ-35 Iy 260.5 X 107> 493.4 X 107°
4 13 mm
Pl
379 mm
15 mm
A
Y e = 575 mm ———>|
PZ-27 k 1623 X 1073 251.5 X 1076
305
PZ-22 t 97 X 1073 1152 X 107°
229 mm
- F— Distancia de accionamiento = 559 mm —>
PSA-31 13 ;ﬂm 10.8 X 1073 441 X 10°°
‘4— Distancia de accionamiento = 500 mm —»‘
PSA-23 9.5 mm 12.8 X 1073 5.63 X 10°°

y
\ S ¢

F— Distancia de accionamiento = 406 mm —>‘
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Figura 15.24 Corte apuntalado durante la construccion del metro de Washington, D.C. (Cortesia de
Ralph P. Beck)
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15.15 Presion lateral de tierra sobre cortes apuntalados

El capitulo 14 explica que un muro de contencién gira alrededor de su parte inferior (figura
15.25a). Con la flexibilidad suficiente de la pared, la presién lateral de la tierra es aproxima-
damente igual a la obtenida por la teoria de Rankine o teoria de Coulomb. En contraste con
los muros de contencién, los cortes apuntalados muestran un tipo diferente de flexibilidad de
la pared (ver figura 15.25b). En este caso, la deformacién de la pared aumenta gradualmente
con la profundidad de la excavacion. La variacion de la cantidad de deformacién depende de
varios factores, como el tipo de suelo, la profundidad de la excavacién y la mano de obra. Sin
embargo, con muy poca flexibilidad de la pared en la parte superior del corte, la presion lateral
de tierra estara cerca de la presidn de reposo. En la parte inferior de la pared, con un grado de
flexibilidad mucho mayor, la presion lateral de tierra serd sustancialmente inferior a la presion
activa de tierra de Rankine. Como resultado, la distribucién de la presion lateral de tierra varia-
rd sustancialmente en comparacion con la distribucién lineal asumida en el caso de los muros
de contencion. Ademads, la presion lateral de tierra en un corte apuntalado depende del tipo de
suelo, el método de construccidn, el tipo de equipo utilizado y la mano de obra. Para todas las
incertidumbres en relacién con la distribucién de la presion lateral de tierra, es una practica
comun el uso de una envoltura de presion de tierra para el disefio de cortes apuntalados.
Usando los puntales de carga observados a partir de los cortes del metro de Berlin, Mu-
nich y de Nueva York, Peck (1969) proporcioné la envoltura para la presion lateral para el
disefio de cortes en arena, esto se ilustra en la figura 15.26a. Observe que en la figura 15.26a

o = 0.65yHK, (15.56)
donde

v = peso unitario de la arena
H = altura del corte

K, = coeficiente de presién activa de Rankine = tan® (45 — ¢'/2)

Puntales

l
i
1
|
1
|
i
1
i
1
1
1
1
|
[
i
1
i
1

{a) b}

Figura 15.25 Naturaleza de la flexibilidad de las paredes: (a) muro de contencién; (b) corte apuntalado
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Figura 15.26 Envoltura de presion aparente de Peck (1969) para (a) cortes en arena; (b) cortes en
arcilla blanda a media; (c) cortes en arcilla dura

De manera similar, Peck (1969) también proporcion las envolturas de presion en la arcilla. La
envoltura de presion para arcilla blanda a media se muestra en la figura 15.26b. Es aplicable
para la condicién

H
Loy
C

donde ¢ = cohesién no drenada (¢ = 0). La presion, o, es la mayor de

4
o= *yH[l - (7;[” o o=03yH (15.57)

donde y = peso unitario de la arcilla. La envoltura de presién para cortes en arcilla dura se
muestra en la figura 15.26¢, en los que

og=02yHa04 yH (con promedio de 0.3 yH) (15.58)

es aplicable a la condicién yH/c = 4.

Limitaciones para las envolturas de presion

Al usar las envolturas de presion recién descritas, se deben tener los siguientes puntos en mente:

1. Las envolturas de presion algunas veces son referidos como envolturas de presion
aparente. Sin embargo, la distribucién de la presion real es una funcion de la secuencia
de la construccidn y la relativa flexibilidad de la pared.

2. Se aplican a las excavaciones con profundidades superiores a unos 6 m.

3. Se basan en la suposicién de que el nivel fredtico esta por debajo de la parte inferior del
corte.

4. Se supone que es arena drenada con presion de poros 0.

5. Se supone arcilla sin drenar y no se considera la presion del agua intersticial.
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15.16 Parametros del suelo para cortes en
suelos estratificados

En ocasiones, cuando se estd construyendo un corte apuntalado se encuentran capas de arena
y arcilla. En este caso, Peck (1943) propuso que un valor equivalente de la cohesién (concepto
¢ = 0) debe ser determinado de la siguiente manera (consulte la figura 15.27a):

1
Corom = 57 [VKGH, tan ¢ + (H = Hn'q,) (15.59)

donde

H = altura total del corte

v, = peso unitario de la arena

H, = altura de la capa de arena

K, = coeficiente de presion lateral de la capa de arena (= 1)
¢’ = angulo de friccion de la arena

q, = resistencia a la compresion no confinada de la arcilla

!

n' = coeficiente de falla progresiva (oscila de 0.5 a 1.0; valor medio 0.75)

El peso unitario promedio vy,, de las capas puede ser expresado como

1
Yo = g [VHs + (H = Hyy] (15.60)

donde vy, = peso unitario saturado de la capa de arcilla. Una vez que se han determinado los
valores de cohesién promedio y el peso unitario, pueden utilizarse las envolturas de presién en
arcilla para disefiar los cortes.

Figura 15.27 Suelos estratificados en cortes apuntalados
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Del mismo modo, cuando se encuentran varias capas de arcilla en el corte (figura 15.27b),
la cohesién no drenada promedio se convierte en

1
Cprom = E(CIHI + c,H, + -+ ¢c,H,) (15.61)
donde ¢y, ¢, ..., ¢, = cohesioén no drenada en las capas 1, 2, ..., n
H\, H,, ..., H,= espesordelascapas 1,2, ..,n

El peso unitario promedio, vy, es

1
Yo = E('YIHl + voHy + yHy + o+ y,H,) (15.62)

15.17 Diseiio de varios componentes de
un corte apuntalado

Puntales

En los trabajos de construccion los puntales deben tener una separacion vertical minima de alre-
dedor de 3 m o mas. Los puntales son en realidad las columnas horizontales sujetas a la flexion.
La capacidad de carga de las columnas depende de la relacion de esbeltez, l/r. Esta relacion se
puede reducir proporcionando soportes verticales y horizontales en puntos intermedios. Para
cortes amplios, puede ser necesario empalmar los puntales. Para cortes apuntalados en suelos
arcillosos, la profundidad del primer puntal debajo de la superficie del suelo debe ser menor que
la profundidad de la grieta de tension, z,,. De la ecuacién (14.16), tenemos

o, = vzK, — 2c' VK,

donde K, = coeficiente de presion activa de Rankine. Para la determinacién de la profundidad
de la grieta de tension, utilizamos

o,=0=rvyz,K, —2c'"VK,

Con ¢ = 0, K, = tan*(45 — ¢/2) = 1. Por lo tanto,

Z, = — (Nota: c = ¢,)
Y

Para determinar las cargas de puntal se puede utilizar un procedimiento conservador simpli-
ficado. Aunque este procedimiento variard dependiendo de los ingenieros involucrados en el pro-
yecto, el siguiente es un esquema paso a paso del procedimiento general (consulte la figura 15.28):

1. Dibujar la envolvente de presion para el corte apuntalado (véase la figura 15.26).
También se deben mostrar los niveles de puntal propuestos. La figura 15.28a muestra una
envolvente de presion para un suelo de arena; sin embargo, también podria ser para una
arcilla. Los niveles de puntales estdn marcados A, B, C 'y D. Se supone que los pilotes (o
vigas soldado) son articulados en los niveles de puntal, con excepcion de los superiores
e inferiores. En la figura 15.28a las bisagras estdn a la altura de los puntales By C.
(Muchos disenadores también suponen que los pilotes, o vigas soldado, estdn articulados
en todos los niveles de puntal, con excepcion de la parte superior.)
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Articulaciones - Voladizo
et simple

T

d]

’ A
Seccién N
o 4
B— Lo

Voladizo
simple

Y

—]
!
|

L

_l_ Voladizo

simple
C, 1 o
d,
Plano b * N
dy
X
{a} (b)

Figura 15.28 Determinacion de los puntales de carga: (a) seccién y plano del corte; (b) método para
determinar los puntales de carga

2. Determinar las reacciones de las dos vigas en voladizo simple (superior e inferior) y entre
todas las vigas simples. En la figura 15.28b estas reacciones son A, By, B,, C;, C, y D.

3. Calcular los puntales de carga en la figura 15.28 de la siguiente manera:

Py = (A)(s)

Pg =(B; + B,)(s)

Pc=(Cy + C))(s)

Pp = (D)(s) (15.63)
donde

P,, Pg, Pc, P, = cargas que deben tomar los puntales individuales en los niveles A, B, C'y
D, respectivamente
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A, By, B,, Cy, C,, D = reacciones calculadas en el paso 2 (note unidad: la
fuerza/unidad longitud del corte apuntalado)
distancia horizontal entre los puntales (ver plano en
la figura 15.28a).

4. Conocer los puntales de carga en cada nivel y las condiciones de apuntalamiento intermedio
que permitan la seleccion de las secciones apropiadas del manual de acero de construccion.

Y
I

Pilotes
Los siguientes pasos son tomados en el disefio de las tablestacas:

1. Para cada una de las secciones mostradas en la figura 15.28b, determinar el momento de
flexién méaximo.

2. Determinar el valor maximo de los momentos de flexién méaxima (M,,4,) obtenido en el
paso 1. Considerar que la unidad de este momento serd, por ejemplo, kKN-m/m de longitud
de la pared.

3. Obtener el médulo de seccion de los pilotes requeridos:

M max
S§S=— (15.64)
O-per
donde o, = esfuerzo de flexion permisible del material del pilote.

4. Elegir un pilote que tenga un médulo de seccién mayor que o igual al médulo de seccién

requerido de una tabla, como en la tabla 15.2.

Encofrados

Los encofrados se pueden tratar como elementos horizontales continuos si son empalmados co-
rrectamente. Siendo conservadores, también pueden ser tratados como si estuvieran puestos en
los puntales. Para la seccién mostrada en la figura 15.28a, los momentos maximos de los enco-
frados (suponiendo que se fijan a los puntales) son

En el nivel A, = (A)S(sz)
Enelnivel B, M, = (314'832)32
Enelnivel C, M, = (C1+8CZ)52
Enelnivel D, M, = (D )8(S2)

donde A, By, B,, C;, C, y D son las reacciones bajo los puntales por unidad de longitud de la
pared (paso 2 del disefio del puntal).
Se puede determinar el médulo de seccién de los encofrados con

M. .
max
S = —
o-per
En ocasiones los encofrados se sujetan a los pilotes en los puntos que satisfacen las necesidades

de apoyo lateral.
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Ejemplo 15.7

Consulte el corte apuntalado que se muestra en la figura 15.29. Dados y = 17.6 kN/m?,
¢' = 32°y ¢’ = 0. Los puntales se encuentran en el plano a 4 m de centro a centro. Dibuje
la envoltura de presion de tierra y determine los puntales de carga en los niveles A, By C.

Solucién
Para este caso se aplicard la envoltura de presion de tierra mostrada en la figura 15.26a.

! 32
K, = tan2<45 - q;) = tan2<45 — 2) = 0.307

De la ecuacion (15.56)
o = 0.65yHK, = (0.65)(17.6)(9)(0.307) = 31.6 kN/m’

La figura 15.30a muestra la envoltura de presion. Ahora, con referencia a la figura 15.30b,

DMy =0

5
(31.6)(5) <2>

A= 5 - 131.67 kN/m

L
I

(31.6)(5) — 131.67 = 26.33 kN/m

Figura 15.29
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Otra vez, tomando como referencia la figura 15.30c,

>SM, =0

4
(31.6)(4) <2>

C= 5 - 84.27 kN/m

B, = (31.6)(4) — 84.27 = 42.13 kN/m
Puntal de cargaen A = (131.67)(espaciado) = (131.67)(4)

= 526.68 kKN
Puntal de cargaen B = (B; + B;)(espaciado) = (26.33 + 42.13)(4)
= 273.84 kKN
Puntal de carga en C = (84.27)(s) = (84.27)(4)
= 337.08 kKN
2m
A —|/ —>
3m
B —| —>
3m o = 0.65yHK, = 31.6 kN/m?
C —| —>
_1_ 1m
(a)
31.6 31.6
kN/m? KN/m?
2m \ 3m b4 3m T 1m
A B, B, c
(b) (©
Figura 15.30

Ejemplo 15.8

Para el corte apuntalado descrito en el ejemplo 15.7, determine lo siguiente:

a. El médulo de seccién del pilote. Utilice o7y, = 170 X 10° kN/m?.
b. El médulo de seccién requerido de los encofrados en el nivel A. Suponga que
Tper = 173 X 10° kKN/m?.
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Solucion

Inciso a
Consulte los diagramas de carga mostrados en las figuras 15.30b y 15.30c. Con base en los
diagramas de carga, los diagramas de fuerza de corte se muestran en la figura 15.31.

6847

= 5
17316 7m
52.67
=200y
.X'2 316 671‘11

1
Momento en A = 5 (63.2)(2) = 63.2 kN-m/m
1
Momento en C = 5 (31.6)(1) = 15.8 kN-m/m
1
Momento en B’ = 5 (26.33)(0.83) = 10.93 kN-m/m

1
Momento en B” = 5 (42.13)(1.33) = 28.02 kN-m/m

M, es maximo.

M5 632 kN-m/m
Oper 170 X 10° KN/m?

S, = =372 X105 m¥m

68.47

A B’

\‘ B,
26.33 kN
]

63.2 kN

52.67 kN

B,

31.6 kN

|<—x2—>
|

| 3m | 1 m->

42.13

Figura 15.31
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Inciso b

Para el encofrado en el nivel A, 5
A

mix
8

A = 131.67 kN/m (del ejemplo 15.7). Por lo tanto,

131.67)(4
M, = % = 263.34 kN-m

My 263.34 _
Sp=— = - = 1522 x 10 m¥/m
Tper 173 X 10

15.18 Levantamiento del fondo de un corte en arcilla

Los cortes apuntalados en arcilla pueden llegar a ser inestables, como resultado del levanta-
miento del fondo de la excavacion. Terzaghi (1943) analiza el factor de seguridad de las grandes
excavaciones apuntaladas contra la agitacién del fondo. La superficie de falla para un caso de
este tipo se muestra en la figura 15.32. La carga vertical por unidad de longitud del corte en el
fondo del mismo a lo largo de la linea bd y af es

Q= vyHB, — cH (15.65)
donde
B, =0.7B
¢ = cohesién (concepto ¢ = 0)

Esta carga Q puede ser tratada como una carga por unidad de longitud sobre una base continua
anivel de bd (y af) y que tiene una anchura de B; = 0.7B. Con base en la teoria de la capacidad
de carga de Terzaghi, la capacidad neta maxima de transporte de carga por unidad de longitud de
esta cimentacion (capitulo 16) es

Qu = CNCBl = 5.7CB]

8 e

Nota: cdy cf son
arcos de circulos
H con centros en b
y a, respectivamente

Superficie
de falla

Figura 15.32 Factor de seguridad contra el levantamiento del fondo



470 Capitulo 15: Muros de contencidn y cortes apuntalados

Por lo tanto, de la ecuacién (15.65), el factor de seguridad contra el levantamiento del fondo es

_ % _ 5.7¢B, _ 1 5.7¢
QO yHB,—cH H ¢
Y " 078

ES (15.66)

Este factor de seguridad se basa en la suposicién de que la capa de arcilla es homogénea,
por lo menos hasta una profundidad de 0.7B por debajo de la parte inferior del corte. Sin em-
bargo, una capa dura de roca o material pétreo a una profundidad de D < 0.7B va a modificar
la superficie de falla en cierta medida. En tal caso, el factor de seguridad se convierte en

1( 57
m=("> (15.67)
H\ vy — ¢/D

Bjerrum y Eide (1956) también estudiaron el problema del levantamiento del fondo para
cortes apuntalados en arcilla. Para el factor de seguridad, propusieron:

(15.68)

El factor de capacidad de carga, N,, varia con las relaciones H/B y L/B (donde L = longitud
del corte). Para cortes infinitamente largos (B/L = 0), N. = 5.14 en H/B = 0 y aumenta a N, =
7.6 en H/B = 4. Mas alld de eso, es decir, para H/B > 4, el valor de N, se mantiene constante.
Para cortes cuadrados en el plano (B/L = 1), N.= 63 en H/B =0,y N. = 9 para H/B = 4. En
general, para cualquier H/B,

B
Nc(recléngulo): Nc (cuadrado) <084 + 016 L> (1569)

La figura 15.33 muestra la variacién del valor de N, para L/B = 1, 2, 3, e .

9
L/B=1_|—|

8 ;

, % T

N, /oo

6

5

4

0 1 2 3 4 5
H/B

Figura 15.33 Variacion de N, con L/B y H/B [Basado en la ecuacién de Bjerrum y Eide, ec. (15.69)]
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Figura 15.34 Deduccién de la ecuacién (15.70)

Cuando se combinan las ecuaciones (15.69) y (15.70), el factor de seguridad contra el
levantamiento se vuelve

B
CNc(cuadrado)<0‘84 + 016 L>

FS = (15.70)
yH

La ecuacioén (15.70) y la variacién del factor de capacidad de carga, N, como se muestra
en la figura 15.33, se basan en los supuestos de que la capa de arcilla por debajo del fondo del
corte es homogénea y que la magnitud de la cohesién no drenada en el suelo que contiene la
superficie de falla es igual a c (figura 15.34).

15.19 Flexibilidad lateral de los pilotes
y asentamiento del terreno

En cortes apuntalados puede esperarse algiin movimiento lateral de los muros de pilotes (figu-
ra 15.35). La cantidad de flexibilidad lateral depende de varios factores, de los cuales el mas
importante es el tiempo transcurrido entre la excavacion y la colocacién del encofrado y los
puntales. Como se mencioné anteriormente, en varios casos los pilotes (o las vigas soldado,
como puede ser el caso) son clavados a cierta profundidad por debajo del fondo de la excava-
cioén. La razén es reducir la flexibilidad lateral de las paredes durante las dltimas etapas de la
excavacion. La flexibilidad lateral de las paredes hard que la superficie del terreno que rodea
al corte se asiente (figura 15.35). Sin embargo, el grado de flexibilidad lateral depende en gran
medida del tipo de suelo por debajo del fondo del corte. Si la arcilla debajo del corte se extiende
a una gran profundidad y yH/c es aproximadamente menor que 6, la extension de los pilotes o
vigas soldado por debajo del fondo del corte ayudard considerablemente en la reduccién de la
flexibilidad lateral de las paredes.

Sin embargo, en circunstancias similares, si yH/c es aproximadamente 8, la extension de
los pilotes en la arcilla debajo del corte no ayuda mucho. En tal caso, podemos esperar un alto
grado de flexibilidad de pared que puede resultar en el colapso total de los sistemas de apunta-
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Figura 15.35 Flexibilidad lateral y asentamiento de suelo

3 | T T

A — Arenay arcilla blanda y
mano de obra promedio

Arcilla blanda a muy blanda.
Profundidad limitada bajo el
fondo de la excavacion

ol — Arcilla blanda a muy blanda.
Profundidad limitada bajo
la excavacion

x|

(%)

0 | |
1 2 3 4
Distancia del muro apuntalado
H

Figura 15.36 Observaciones de Peck (1969) para la variacién del asentamiento del suelo con la distancia
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lamiento. Si una capa de suelo duro esta por debajo de una capa de arcilla en la parte inferior
del corte, los pilotes deben ser incorporados en la capa mds rigida. Esta accién reducird en gran
medida la flexibilidad lateral.

Por lo general, la flexibilidad lateral de las paredes induce el asentamiento del terreno, oy,
alrededor de un corte apuntalado, lo que se conoce generalmente como pérdida de suelo. Sobre la
base de varias observaciones de campo, Peck (1969) proporcioné curvas de prediccion de asenta-
miento del terreno en varios tipos de suelo (véase la figura 15.36). La magnitud de la pérdida de
suelo varfa ampliamente; sin embargo, se puede utilizar la figura 15.36 como guia general.

15.20 Resumen

En este capitulo se ha cubierto el andlisis de los muros de contencién y cortes apuntalados.
A continuacidn se presentan los aspectos mas destacados de los temas tratados.

I. Los muros de contencién convencionales pueden clasificarse en cuatro grupos. Estos son:
muros de gravedad, de semigravedad, reforzados y con contrafuerte.

2. Para la estabilidad de los muros de contencién deben hacerse verificaciones contra el
vuelco (seccién 15.5), contra el deslizamiento a lo largo de la base (seccién 15.6) y en
contra de fallas en la capacidad de carga (seccién 15.7).

3. Los muros de contencidén de tierra mecdnicamente estabilizada (MSE) pueden construirse
con tiras metdlicas galvanizadas, geotextiles y geomalla como materiales de refuerzo en
suelo granular utilizado para relleno.

4. Para muros MSE las verificaciones implican la comprobacién de la estabilidad interna y
de la estabilidad externa.

5. Los cortes apuntalados se construyen mediante el uso de vigas soldado y revestimiento, y
también de pilotes.

6. El diseno de cortes apuntalados hace uso de envolturas de presion aparente (seccion 15.15).
7. Parala determinacién de los puntales de carga en cortes apuntalados, se supone que los pilotes
(o vigas soldado) son clavados a nivel de la calle, a excepcion de los superiores e inferiores.

8. Los cortes apuntalados pueden llegar a ser inestables debido al levantamiento del fondo de
la excavacion. El factor de seguridad contra el levantamiento del fondo se puede estimar
mediante el uso de las ecuaciones (15.66), (15.67) y (15.68).

Problemas

Para los problemas 15.1-15.5 utilice el peso unitario del concreto, y, = 23.58 kN/m?>. Suponga
también k; = k, = %en la ecuacidn (15.13).

15.1 Para el muro reforzado que se muestra en la figura 15.37, las dimensiones de la pared son
H=8m,x;=04m,x=06m,x3=15mx,=35mx=09m,D=17Smya=
10°, y las propiedades del suelo son y; = 16.8 kN/m?, ¢} = 32°, y, = 17.6 kN/m?, ¢ = 28°
y ¢5 = 30 kN/m?. Calcule los factores de seguridad en relacién con vuelco, deslizamiento y
capacidad de carga.

15.2 Repita el problema 15.1 para las dimensiones de la pared H = 6 m, x; = 0.3 m, x, = 0.7 m,
x3=14m,x,=23m,x5=085m,D = 125my«a = 5°y las propiedades del suelo son
v, = 18.4kN/m3, ¢ = 34°, y, = 16.8 KN/m?, b = 18° y ¢, = 50 kN/m?>.

15.3 Repita el problema 15.1 con dimensiones de la pared de H = 5.49 m, x; = 0.46 m, x, =
0.58m,x3=0.92m,x;, = 1.55m,x5=0.61l m, D =122mya = 0°y las propiedades del
suelo de y; = 18.08 kKN/m?, ¢ = 36°, v, = 19.65 kN/m?, ¢y = 15° y ¢h = 44 kN/m?.
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Figura 15.37

154

15.5
15.6

15.7

En la figura 15.38 se muestra un muro de gravedad. Calcule los factores de seguridad

con respecto al vuelco y el deslizamiento. Se tienen dimensiones de la pared H = 6 m,

X1 =06m,x=02mx3;=2m,x, =05m,x5=0.75m,x, =0.8myD =15m,y

propiedades del suelo y; = 16.5 kN/m?3, ¢'; = 32°, v, = 18 kKN/m3, ¢, = 22°y ¢/, =

40 kN/m?. Use una presion activa de Rankine para el calculo.

Repita el problema 15.4 usando la presién activa de Coulomb para el cdlculo y 8’ = 3¢/.

Un muro de contencidn de tierra (figura 15.11) debe ser de 10 m de altura. Aqui,

Relleno: unidad de peso, y; = 18.7 kN/m? y angulo de friccién del suelo, ¢} = 34°

Refuerzo: espacio vertical, Sy, = 1 m; espaciado horizontal, S;; = 1.3 m; ancho de
refuerzo = 120 mm, f, = 262 MN/m?, ¢,, = 25°, factor de seguridad
contra retiro del tirante = 3 y factor de seguridad contra la ruptura del
tirante = 3

Determine:

a. El espesor requerido de los tirantes
b. La longitud maxima necesaria de los tirantes

En el problema 15.6 suponga que los tirantes en todas las profundidades tienen la longitud
determinada en el inciso b. Para el suelo in situ, ¢ = 25°, y, = 182 kN/m3, ¢ = 31 kN/
m?. Calcule el factor de seguridad contra (a) el vuelco, (b) el deslizamiento y (c) la falla de la
capacidad de soporte.
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Figura 15.38

15.8

15.9

15.10

15.11

15.12

15.13

Un muro de contencién con refuerzo de geotextil tiene 6 m de altura. Para el relleno
granular, y, = 15.9 kKN/m? y ¢} = 30°. Para el geotextil, Ter = 16 kKN/m. Para el disefio de
la pared, determine Sy, L'y [;. Utilice FiS5 = FSp) = 1.5.

Use la Sy, L'y [, determinadas en el problema 15.8 para comprobar la estabilidad global (es
decir, el factor de seguridad de vuelco, deslizamiento y la falla de la capacidad de carga) de
la pared. Para el suelo in situ, y, = 16.8 kKN/m?, ¢, = 20°y ¢b = 55 kKN/m>.

Consulte el corte apuntalado en la figura 15.39, para el que y = 17 kN/m3, ¢’ = 30°y ¢’ = 0.
Los puntales se encuentran a 3 m sobre el centro del plano. Dibuje la envoltura de presion
de tierra y determine los puntales de carga en los niveles A, By C.

Para el corte apuntalado descrito en el problema 15.10, asuma que o, = 170 MN/m?.

a. Determine la seccion del pilote (médulo de seccidn)
b. ;Cudl es el médulo de seccién del encofrado en el nivel A?

Consulte la figura 15.40, en la cual y = 17.5 kN/m?, ¢ = 60 kN/m? y el espaciamiento

de centro a centro de los puntales es de 5 m. Dibuje la envoltura de presién de tierra y
determine los puntales de carga en los niveles A, By C.

Consulte la figura 15.27a. Para el corte apuntalado, H = 6 m, H, = 2 m, y, = 16.2 kN/m?3,
angulo de friccién de la arena, ¢, = 34°, H, = 4 m, y, = 17.5 kN/m? y la resistencia a la
compresién no confinada de la capa de arcilla, g, = 68 kN/m?.

a. Estime la cohesion promedio, cpom, ¥ €l peso unitario medio, ¥pron, para el
desarrollo de la envoltura de presion de tierra.
b. Trace la envoltura de presion de tierra.



'r-. 4m -—I

Figura 15.39

}-: 6m -

r.' = 60 kN/m*
p=0
'y = 17.5 kN/m®

Figura 15.40

15.14 Consulte la figura 15.27b, que muestra un corte apuntalado en arcilla. Aqui, H = 7 m,
H] =2 m,c; = 102 kN/mz, Y1 = 17.5 kN/mS, H2 =25 m, ¢, = 75 kN/mz, Y2 =
16.8 KN/m3, H;y = 2.5 m, c3 = 80 kKN/m? y y; = 17 kN/m’.

a. Determine la cohesion promedio, ¢y, ¥ €l peso unitario promedio, Yy, para el

desarrollo de la envoltura de presion de tierras.
b. Trace la envoltura de presion de tierras.
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15.15 Determine el factor de seguridad contra el levantamiento del fondo para el corte apuntalado
descrito en el problema 15.12. Utilice las ecuaciones (15.66) y (15.70). Para la ecuacién
(15.70), suponga la longitud del corte, L = 18 m.
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CAPITULO

Cimentaciones poco
profundas: capacidad de carga
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16.1 Introduccion

...........................................................................................................................

Generalmente se denomina cimentacion a la parte mas baja de una estructura. Su funcién es
transferir la carga de la estructura al suelo sobre el que estd descansando. Una cimentacién
disefiada adecuadamente es una que transfiere la carga a lo largo del suelo sin sobrecargarlo.
Sobreesforzar el suelo puede resultar en asentamiento excesivo o falla de corte del mismo, am-
bos causando dafio a la estructura. Por lo tanto, los ingenieros geotécnicos y estructurales que
disefian cimentaciones deben evaluar la capacidad de carga o portante de los suelos.

Dependiendo de la estructura y el suelo encontrado, se utilizan varios tipos de cimenta-
ciones. Una zapata corrida es simplemente la ampliacion de una pared de soporte de carga o de
la columna que hace posible la transmisién de la carga de la estructura sobre un drea mayor del
suelo. En suelos con baja capacidad de carga, el tamafio de las zapatas corridas requeridas es
muy grande y poco practico. En ese caso, es mds econdmico construir toda la estructura sobre
una plataforma de concreto. Esto se llama losa de cimentacion.

Las cimentaciones con pilotes y de eje perforado se utilizan para las estructuras mas
pesadas cuando se requiere gran profundidad para soportar la carga. Los pilotes son miembros
estructurales hechos de madera, concreto o acero que transmiten la carga de la superestructura
a las capas inferiores del suelo. De acuerdo con la forma en que transmiten su carga en el sub-
suelo, los pilotes se pueden dividir en dos categorias: pilotes de friccidn y pilotes de carga. En
el caso de los primeros, la carga de la superestructura es resistida por los esfuerzos cortantes
generados a lo largo de la superficie del pilote. En los segundos, la carga transportada por el
pilote se transmite de su punta a un estrato firme.

En el caso de ejes perforados, se perfora un eje en el subsuelo y después se llena con con-
creto. Puede utilizarse una carcasa de metal mientras se perfora el eje. La carcasa puede dejarse en
su lugar o ser retirada durante la colocacién del concreto. Generalmente, el didmetro de un eje
de perforaciéon es mucho mas grande que el de un pilote. La distincién entre los pilotes y los
ejes perforados se vuelve poco clara en un didmetro aproximado de 1 m y, entonces, las definicio-
nes y la nomenclatura son inexactas.

Las zapatas y las losas de cimentacién se conocen en general como cimentaciones poco
profundas, y los pilotes y ejes perforados se clasifican como cimentaciones profundas. En un
sentido mds general, las cimentaciones poco profundas son aquellas que tienen una razén de
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la profundidad de empotramiento con el ancho aproximadamente menor a cuatro. Cuando esta
razdn es mayor a cuatro, la cimentacion se clasifica como profunda.

En este capitulo se discute la capacidad de soporte del suelo para cimentaciones poco
profundas. Se analizard la carga médxima por unidad de superficie de una cimentacién poco pro-
funda que hard que el suelo que soporta la cimentacion tenga una falla por corte. Esto se conoce
como capacidad tltima de carga. Sobre la base de la capacidad ultima de carga estimada, se
aplica un factor de seguridad para obtener la capacidad de carga admisible.

La capacidad de carga admisible basada en criterios de asentamiento se discute en el
capitulo 17.

16.2 Capacidad udltima de carga de cimentaciones poco
profundas: conceptos generales

Considere una cimentacién continua (es decir, la longitud es teéricamente infinita) que descan-
sa sobre la superficie de una arena densa o suelo cohesivo rigido, como se muestra en la figura
16.1a, con una anchura B. Ahora, si la carga se aplica gradualmente a la cimentacion, el asenta-
miento aumentard. En la figura 16.1a también se muestra la variacion de la carga por unidad de
area sobre la cimentacion, ¢, con el asentamiento de ésta. En un momento determinado, cuando
la carga por unidad de drea es igual a g,,, puede ocurrir un falla repentina del suelo que soporta la
cimentacion y la superficie de falla en el suelo se extenderd hasta la superficie del terreno.
Esta carga por unidad de superficie, ¢,, se conoce generalmente como capacidad iiltima de
carga de la cimentacion. Cuando ocurre una falla repentina en este tipo de suelo, se denomina
falla general de corte.

Si la cimentacién en cuestion se basa sobre arena o tierra arcillosa de compactacién me-
dia (figura 16.1b), un aumento de la carga sobre la cimentacién también estard acompafiado
por un aumento del asentamiento. Sin embargo, en este caso la superficie de falla en el suelo se
extenderd poco a poco hacia el exterior desde la cimentacién, como se muestra con las lineas
continuas en la figura 16.1b. Cuando la carga por unidad de area sobre la cimentacién es igual
a ¢,(1), €l movimiento de las cimentaciones estard acompafiado por sacudidas bruscas. Entonces
se requiere un movimiento considerable de las cimentaciones para que la superficie de falla en
el suelo se extienda hasta la superficie del terreno (como se muestra con las lineas discontinuas
en la figura 16.1b). La carga por unidad de drea a la que esto ocurre es la capacidad iltima
de carga, q,. Mas alld de este punto, un aumento de la carga estard acompafado por un gran
aumento del asentamiento de la cimentacion. La carga por unidad de drea de la base, g,), se
conoce como capacidad iiltima de carga (Vesic, 1963). Note que un valor pico de g no ocurre
en este tipo de falla, que se llama falla de corte local en el suelo.

Si la cimentacion se apoya en un suelo bastante suelto, la gréafica de carga-asentamiento
serd como la de la figura 16.1c. En este caso, la superficie de falla en el suelo no se extendera
hasta la superficie del terreno. Més alld de la carga maxima de falla, ¢,, la grafica de carga-
asentamiento serd muy pronunciada y practicamente lineal. Este tipo de falla en el suelo se
llama falla por punzonamiento.

Con base en los resultados experimentales, Vesic (1963) propuso una relacién para el
modo de falla de la capacidad de carga de las cimentaciones que descansan sobre arenas. La
figura 16.2 muestra esta relacion, que implica la siguiente notacion:

D, = densidad relativa de arena

D, = profundidad de cimentacion medida desde la superficie del suelo
B = ancho de cimentacién
L = duracién de la cimentacién. (Nota: L = B)
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Figura 16.1 Naturaleza de la falla de la capacidad de carga en un suelo: (a) falla de corte general;
(b) falla local; (c) falla por punzonamiento

De la figura 16.2, se puede ver que

D
Naturaleza de la falla en el suelo = f (D,A, Ef, i) (16.1)
Para cimentaciones a poca profundidad (es decir, D,/B* pequefia), la carga méxima puede
ocurrir con un asentamiento de la cimentacién de 4% a 10% de B. Esta condicién se produce
con una falla de corte general en el suelo; sin embargo, con una falla local o por punzonamiento,
la carga maxima puede ocurrir en asentamientos de 15% a 25% del ancho de la cimentacién
(B). Note que

. 2BL
B* = (16.2)
B+L
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Figura 16.2 Resultados de la prueba de Vesic (1963) para las modalidades de falla de la cimentacién en
arena (Vesic, 1963)

16.3 Teoria de Terzaghi de la capacidad ultima de carga

Terzaghi (1943) fue el primero en presentar una teoria global para evaluar la capacidad tltima
de carga de cimentaciones poco profundas. De acuerdo con esta teoria, una cimentacién es poco
profunda si la profundidad, Dy (figura 16.3), es menor o igual que el ancho de la cimentacion.
Sin embargo, investigadores posteriores han sugerido que las cimentaciones con Dyigual a 3
a 4 veces el ancho de la cimentacién se pueden definir como cimentaciones poco profundas.
Terzaghi sugirié que para una cimentacion continua o de franja (es decir, la razén de
ancho a largo de la cimentacion tiende a 0), la superficie de falla en el suelo a carga maxima
puede suponerse similar a la mostrada en la figura 16.3. (Note que éste es el caso de falla de
corte general, tal como se define en la figura 16.1a.) El efecto del suelo por encima del fondo
de la cimentacién también puede suponerse y ser remplazado por una sobrecarga equivalente,

S T SO R 9l
5-¢z  L7C

Suelo
Peso unitario == ¥
Cohesion = ¢
Angulo de friccion = ¢

Figura 16.3 Falla de la capacidad de carga en un suelo bajo una cimentacién continua rigida en grava
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q = v Dy(donde y = peso unitario del suelo). La zona de la falla bajo la cimentacion se puede
dividir en tres partes (ver figura 16.3):

I. La zona triangular ACD inmediatamente debajo de la cimentacién

2. Las zonas de corte radiales ADF y CDE, con las curvas DE y DF siendo arcos de una
espiral logaritmica

3. Dos zonas pasivas Rankine triangulares AFH y CEG

Se supone que los dngulos CAD y ACD son iguales al dngulo de friccién del suelo (es
decir, « = ¢'). Observe que con la sustitucion del suelo por encima del fondo de la cimentacion
por un suplemento g equivalente, se desprecia la resistencia al corte del suelo a lo largo de las
superficies de falla GI 'y HJ.

Utilizando el andlisis de equilibrio, Terzaghi expresa la capacidad tltima de carga en la
forma

1
g, =c¢'N, + gN, + E'yBNy (cimentacion en franja) (16.3)

donde

¢’ = cohesion del suelo
vy = peso unitario del suelo
q = vyDy
N,, N,, N, = factores de capacidad de carga adimensionales y s6lo son funciones del dngulo
de friccion del suelo, ¢’

Para zapatas cuadradas y circulares, Terzaghi sugirié las siguientes ecuaciones para la
capacidad ultima de carga del suelo:
Zapatas cuadradas

q, = 1.3¢'N, + gN, + 0.4yBN,, (16.4)

Zapatas circulares

q, = 1.3¢'N, + gN, + 0.3yBN,, (16.5)

donde B = didmetro de la zapata.
La variacién de N, N, y N, con ¢’ se muestra en la tabla 16.1.

16.4 Modificacidon de la ecuacion de capacidad
de carga de Terzaghi

Sobre la base de estudios de laboratorio y de campo de la capacidad de carga, la naturaleza ba-
sica de la superficie de falla en el suelo sugerida por Terzaghi ahora parece ser correcta (Vesic,
1973). Sin embargo, el dngulo « que se muestra en la figura 16.3 estd mds cerca de 45 + ¢'/2
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Tabla 16.1 Factores de capacidad de carga de Terzaghi,N, N, y N :
ecuaciones (16.3), (16.4) y (16.5).

’

’

(grad) N, N, N?,  (grad) N, N, N2,
0 5.70 1.00 0.00 26 27.09 14.21 9.84
1 6.00 1.10 0.01 27 29.24 15.90 11.60
2 6.30 1.22 0.04 28 31.61 17.81 13.70
3 6.62 1.35 0.06 29 34.24 19.98 16.18
4 6.97 1.49 0.10 30 37.16 22.46 19.13
5 7.34 1.64 0.14 31 40.41 25.28 22.65
6 7.73 1.81 0.20 32 44.04 28.52 26.87
7 8.15 2.00 0.27 33 48.09 32.23 31.94
8 8.60 221 0.35 34 52.64 36.50 38.04
9 9.09 2.44 0.44 35 57.75 41.44 45.41

10 9.61 2.69 0.56 36 63.53 47.16 54.36

11 10.16 2.98 0.69 37 70.01 53.80 65.27

12 10.76 3.29 0.85 38 77.50 61.55 78.61

13 11.41 3.63 1.04 39 85.97 70.61 95.03

14 12.11 4.02 1.26 40 95.66 81.27 115.31

15 12.86 4.45 1.52 41 106.81 93.85 140.51

16 13.68 4.92 1.82 42 119.67 108.75 171.99

17 14.60 5.45 2.18 43 134.58 126.50 211.56

18 15.12 6.04 2.59 44 151.95 147.74 261.60

19 16.56 6.70 3.07 45 172.28 173.28 325.34

20 17.69 7.44 3.64 46 196.22 204.19 407.11

21 18.92 8.26 4.31 47 224.55 241.80 512.84

22 20.27 9.19 5.09 48 258.28 287.85 650.67

23 21.75 10.23 6.00 49 298.71 344.63 831.99

24 23.36 11.40 7.08 50 347.50 415.14 1072.80

25 25.13 12.72 8.34

“Valores para N,, de Kumbhojkar (1993)

que de ¢’, como fue originalmente supuesto por Terzaghi. Con a = 45 + ¢'/2, las relaciones
para N.y N, pueden deducirse como

N, = tan?

45 + —

eﬂ'land}’
2 )

N.= (N, — l)cot ¢’

(16.6)

(16.7)

La expresién para N,. dada por la ecuacién (16.7) fue deducida originalmente por Prandtl
(1921), y 1a relacién de N, [ecuacion (16.6)] fue presentada por Reissner (1924). Caquot y
Kerisel (1953) y Vesic (1973) dieron la relacion para N,, como

N, =2(N, + Dtan '

(16.8)
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Tabla 16.2 Factores de capacidad de carga [ecuaciones (16.6), (16.7) y (16.8)]

¢ N, N, N, ¢ N, N, N,
0 5.14 1.00 0.00 23 18.05 8.66 8.20
1 5.38 1.09 0.07 24 19.32 9.60 9.44
2 5.63 1.20 0.15 25 20.72 10.66 10.88
3 5.90 1.31 0.24 26 22.25 11.85 12.54
4 6.19 1.43 0.34 27 23.94 13.20 14.47
5 6.49 1.57 0.45 28 25.80 14.72 16.72
6 6.81 1.72 0.57 29 27.86 16.44 19.34
7 7.16 1.88 0.71 30 30.14 18.40 22.40
8 7.53 2.06 0.86 31 32.67 20.63 25.99
9 7.92 2.25 1.03 32 35.49 23.18 30.22
10 8.35 2.47 1.22 33 38.64 26.09 35.19
11 8.80 2.71 1.44 34 42.16 29.44 41.06
12 9.28 2.97 1.69 35 46.12 33.30 48.03
13 9.81 3.26 1.97 36 50.59 3775 56.31
14 10.37 3.59 2.29 37 55.63 42.92 66.19
15 10.98 3.94 2.65 38 61.35 48.93 78.03
16 11.63 4.34 3.06 39 67.87 55.96 92.25
17 12.34 4.77 3.53 40 75.31 64.20 109.41
18 13.10 5.26 4.07 41 83.86 73.90 130.22
19 13.93 5.80 4.68 42 93.71 85.38 155.55
20 14.83 6.40 5.39 43 105.11 99.02 186.54
21 15.82 7.07 6.20 44 118.37 115.31 224.64
22 16.88 7.82 7.13 45 133.88 134.88 271.76

La tabla 16.2 muestra la variacién de los factores de capacidad de carga precedentes, con
los angulos de friccion del suelo.

La forma de la ecuacién (16.3), que representa una cimentacién continua sometida a una
carga vertical, se puede generalizar teniendo en cuenta lo siguiente:

a. Laresistencia al corte a lo largo de la superficie de falla en el suelo por encima
del fondo de la cimentacion (parte de la superficie de falla marcada como GI'y HJ en la
figura 16.3);

b. La proporcién entre anchura y longitud de las cimentaciones rectangulares, y

c. Lainclinacién de la carga.

Por lo tanto, la ecuacién de capacidad dltima de carga podra tomar la forma (Meyerhof, 1963)

1
qu = C,Nchchchi + quFququqi + EYBNyFnydeyi (169)

donde

¢' = cohesién

q = tension efectiva en el nivel de la parte inferior de la base

vy = peso unitario del suelo

B = ancho de la cimentacién (= didmetro para una base circular)
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F., Fy P = factores de forma
F 4 Fyq» Fq = factores de profundidad

F.,F

qi» Iy = factores de inclinacion de carga

N,, N,, N, = factores de capacidad de carga [ecuaciones (16.6), (16.7) y (16.8)]
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Las relaciones de los factores de forma, los factores de profundidad y los factores de inclinacién

recomendados se muestran en la tabla 16.3.

Tabla 16.3 Factores de forma, profundidad e inclinacién recomendados

Factor Relacion Fuente

BN,

Forma F,=1+—— De Beer (1970)

LN,
B
F,=1 +Ztan¢’

B
F,=1—-04—
L

donde L = longitud de la cimentacién (L > B)

Dy
Profundidad E =1 Hansen (1970)
Para ¢ =
Dy
F,=1+04 (*)
B
Fy=1
Fy=1
Para ¢p’ > 0
1 - qu
F,=F,————
o “ N, tan '
Dy
F,=1+2tan¢’ (1 — seng’)’ <E)
Fy=1
D
oy
B
Para ¢ = O:
Dy
— -1
F,=1+04 tan (*)
B
-
radianes
qu: 1

F’yd: 1
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Tabla 16.3 (continuacion)

Factor Relacion Fuente
Para ¢’ > 0:
1 —=Fy,
F,=F,———
od “" N.tan ¢’

Dy
F, =1+ 2tan¢’ (1 — sen ¢’')’ tan’l(E’)

N
radianes

nclinacion Fo — F. — (1 P )2 Meyerhof (1963), Hanna

y Meyerhof (1981)

donde B = inclinacién de la carga sobre
la cimentacidn respecto a la vertical

Capacidad neta tltima de carga

La capacidad neta tltima de carga se define como la presiéon maxima por unidad de drea de la
cimentacidon que puede ser soportada por el suelo debida al exceso de presion causada por
el suelo circundante al nivel de la cimentacion. Si se supone que la diferencia entre el peso
unitario del concreto utilizado en la cimentacion y el peso unitario del suelo que la rodea es
insignificante, entonces

Ineta(u) = Gu — 4 (16.10)

donde gpea(y) = capacidad dltima de carga neta.

16.5 Modificacidn de las ecuaciones de capacidad
de carga para el nivel freatico

Las ecuaciones (16.3), (16.4), (16.5) y (16.9) se han desarrollado para determinar la capacidad
dltima de carga y se basan en el supuesto de que el nivel fredtico se encuentra muy por debajo
de la cimentacién. Sin embargo, si la capa fredtica estd cerca de ella, son necesarias algunas
modificaciones de la ecuacién de capacidad de carga, dependiendo de la ubicacién del nivel
fredtico (véase la figura 16.4).

Caso [ Si el nivel fredtico se encuentra de manera que 0 = D; = Dy, el factor g en las
ecuaciones de capacidad de carga toma la forma

g = sobrecarga efectiva = Dy + Dy (Ygy — V) (16.11)

donde
Ysat = PE€so unitario del suelo saturado
Y,» = peso unitario del agua
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Nivel freatico
- o Caso II

¥ = PEsO unitario
aturado

@

Figura 16.4 Modificacion de las ecuaciones de capacidad de carga para el nivel freatico

Ademads, el valor de vy en el dltimo término de las ecuaciones tiene que ser sustituido por
L —
Y = Vsa Yw-

Caso II:  Para un nivel fredtico localizado tal que 0 = d = B,

q = ¥Dy (16.12)

El factor vy en el tltimo término de las ecuaciones de capacidad de carga debe
sustituirse por el factor

_ d
y=v+ E(v -v) (16.13)

Las modificaciones anteriores se basan en la suposicion de que no existe fuerza
de filtracién en el suelo.

Caso III: Cuando el nivel fredtico estd localizado en d = B, el agua no tiene efecto sobre
la capacidad tltima de carga.

16.6 El factor de seguridad

El célculo de la capacidad de carga permisible bruta de cimentaciones poco profundas requiere
la aplicacion de un factor de seguridad (FS) a la capacidad dltima de carga bruta, o
qu

=— 16.14
Gadm FS ( )

Sin embargo, algunos ingenieros en ejercicio prefieren utilizar un factor de seguridad de

» capacidad ultima de carga neta
aumento de la tension neta en suelo = 7S (16.15)

La capacidad dltima de carga neta se definié en la ecuacién (16.10) como

Anetaw) — 9u — 4
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Sustituyendo esta expresion en la ecuacion (16.15) resulta en
aumento neto del esfuerzo sobre el suelo
= carga de la superestructura por unidad de drea de la cimentacién

90 — 4
FS

El factor de seguridad definido por la ecuacién (16.16) puede ser al menos 3 en todos
los casos.

(16.16)

= {adm(neta) —

Ejemplo 16.1

Una cimentacién cuadrada es de 2 m X 2 m en el plano. El suelo de soporte de la cimentacién
tiene un dngulo de friccién de ¢’ = 25° y ¢’ = 20 kN/m?. El peso unitario del suelo, vy, es
16.5 kN/m?. Determine la carga bruta admisible en la base con un factor de seguridad (FS)
de 3. Suponga que la profundidad de la cimentacion (Dy) es de 1.5 m y que la falla de corte
en general se produce en el suelo. Utilice la ecuacién (16.4).

Solucion
De la ecuacion (16.4)

qu = 1.3¢’'N. + gN, + 0.4yBN,

De la tabla 16.1, para ¢" = 25°,

N, =25.13
N,=1272
N, =834

Por lo tanto,
qu = (1.3)(20)(25.13) + (1.5 X 16.5)(12.72) + (0.4)(16.5)(2)(8.34)
= 653.38 + 314.82 + 110.09 = 1078.29 kN/m?

Por lo que la carga admisible por unidad de area de la cimentacidn es

g, 107829
Gadm FS 3

En consecuencia, la carga admisible total bruta es

~ 359.5 kN/m?

0 = (359.5) B? = (359.5)(2 X 2) = 1438 kN

Ejemplo 16.2

Resuelva el problema del ejemplo 16.1 usando la ecuacién (16.9).

Solucion
De la ecuacién (16.9),

1
qu — C’Nchchchi + quFqs quFqi + E’YBNyFySFdeyi

Debido a que la carga es vertical, F; = F,; = F,; = 1. De la tabla 16.2 para ¢’ = 25°, N, =
20.72, N, = 10.66 y N,, = 10.88.
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B\ /(N 2\ ( 10.
F,=1+ () <q> -1+ () (066> = 1.514
L/ \N, 2 )\ 20.72
B 2
i =1 F () tangp’ = 1 + <> tan 25 = 1.466
L 2
F —1—04<B) —1—04<2> =0.6
;ys - 0 L - . 2 - .
2 Df
Fu=1+2tang’ (1 —send’) <B)
,( 15
=1 + (2) (tan 25) (1 — sen 25) > = 1.233
«f el N tang' (20.72) (tan 25) '
F-yd: 1

Por lo tanto,

qu = (20)(20.72)(1.514)(1.257)(1)

+ (1.5 X 16.5)(10.66)(1.466)(1.233)(1)

+ %(16.5) (2) (10.88) (0.6) (1) (1)

= 788.6 + 476.9 + 107.7 = 1373.2 kN/m?

g, 13732
Gadm FS 3
0 = (457.7)(2 X 2) = 1830.8 kN

= 457.7 KN/m?

Ejemplo 16.3

En la figura 16.5 se muestra una zapata cuadrada. Determine la carga bruta segura (factor de
seguridad de 3) que la zapata puede soportar. Utilice la ecuacién (16.9)

Solucion

De la ecuacién (16.9) con ¢’ = 0, F; = F,; = F,; = 1 (carga vertical),

4. = qN,FF,q + 5 YBN,F,

Y s

F‘yd

Para ¢’ = 25° la tabla 16.2 tiene que N, = 23.18 y N, = 30.22.

F, 1+(B>t ¢’ 1+(1'2)t 32 = 1.625
= — n = —_— n =y
as L) 12) "
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T o 5
e 4 = 16 kN/m3
0.5m ] =0
l : .ﬂ.l ¢ =32°
7777777777777777 = -———— X _____ Nivel fredtico
(] =
! %
0.5m Py
=
PR _F T F T _pF W
_l_ ol el PO N e = 19.5 KN/m?
| |
< 1.2m >

Figura 16.5

D 1
F,=1+2tan¢'(1 — sen qb’)ZEf =1+ 2tan 32(1 — sen 32)2<12> =123

E —1—04<B)—1—04(12)—06
" “\L “\1.2 i

Fdzl

Y

g = (0.5)(16) + (0.5)(19.5 — 9.81) = 12.845 kN/m>
Por lo tanto,

g, = (12.845)(23.18)(1.625)(1.23) + 4(19.5 — 9.81)(1.2)(30.22)(0.6)(1)
= 700.54 kN/m?

q. _ 700.54

Gadm — 2 = 233.51 kN/IIl2

0 = Guam B? = (233.51)(1.2 X 1.2) ~ 336 kKN

16.7 Cimentaciones cargadas excéntricamente

Al igual que con la cimentacién de un muro de contencién, hay varios casos en los que las
cimentaciones estdn sometidas a momentos, ademds de la carga vertical, como se muestra en
la figura 16.6a. En tales casos, la distribucién de la presion ejercida por la cimentacion sobre el
suelo no es uniforme. La distribucién de la presion nominal es

0 oM
=t 16.17
9 max BL BZL ( )
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BXL
Parae < B/6
Imin
7
Parag > B/6
Gmix
{a) {b)

Figura 16.6 Cimentaciones cargadas excéntricamente

y
0 oM

Gmin = -

BL B2L (16.18)
donde

Q = carga vertical total
M = momento sobre la cimentacion

La distribucién exacta de la presion es dificil de estimar.

El factor de seguridad para tales tipos de carga contra la falla en la capacidad de carga
puede ser evaluado utilizando el procedimiento sugerido por Meyerhof (1953), que se conoce
generalmente como el método de drea efectiva. El siguiente es el procedimiento de Meyerhof
paso a paso para la determinacion de la carga dltima que el suelo puede soportar y el factor de
seguridad contra la falla de capacidad de carga.

. Lafigura 16.6b muestra un sistema de fuerza equivalente al mostrado en la figura 16.6a.
La distancia e es la excentricidad, o

e="— (16.19)

Sustituyendo la ecuacién (16.19) en las ecuaciones (16.17) y (16.18) se tiene,

(0] ( 66)
=14+ = 16.20
qmax BL B ( )
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_Qf, _¢e

Observe que, en estas ecuaciones, cuando la excentricidad e se convierte en B/6, g, es 0.
Para e > B/6, q,,, serd negativa, lo que significa que la tension se desarrollard. Debido a que
el suelo no puede tener ningtin tipo de tensién, habrd una separacién entre la cimentacién
y el suelo subyacente. La naturaleza de la distribucién de la presién sobre el suelo serd
como se muestra en la figura 16.6a. El valor de ¢4, es entonces

40

"= o 16.22
Gmix 3L(B _ 28) ( )

2. Determinar las dimensiones efectivas de la cimentacién cuando

B’ = ancho efectivo = B — 2e

L' = longitud efectiva = L
Tenga en cuenta que si la excentricidad fuera en la direccién de la longitud de la cimentacion,
entonces el valor de L' seria igual a L — 2e. El valor de B’ seria igual a B. La mds pequefia de

las dos dimensiones (es decir, L' y B') es la anchura efectiva de la cimentacion.
3. Usar la ecuacion (16.9) para la capacidad dltima de carga como

q; = C,N(‘FL'SFL'dE'i + quFqs‘quFqi + %VB’NyFysFdeyi (1623)

Para evaluar F, F ; y F,, hacer uso de la tabla 16.2 con las dimensiones de ancho y
longitud efectivos en lugar de L'y B, respectivamente. Para determinar F4, Fyy F, usar
la tabla 16.3 (no sustituir B con B').

4. La carga ultima total que la cimentacién puede sostener es

A’
—_—

Qa = qu(B')(L") (16.24)
donde A’ = area efectiva.
5. El factor de seguridad contra la falla en la capacidad de carga es

_ Qu
0

FS (16.25)

Ejemplo 16.4

En la figura 16.7 se muestra una cimentacién continua. Si la excentricidad de carga es 0.2 m,
determine la carga ultima, Qg;, por unidad de longitud de la cimentacién. Utilice el método
de area efectiva de Meyerhof.

Solucion
Para ¢’ = 0, la ecuacion (16.23) da

' 1 3>
qu = quFqs‘quFqi + 57 B NyFy,vadF‘yi

donde g = (16.5)(1.5) = 24.75 kN/m?.
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-~ Arena
"__ ¢/ = 400
s @ =)
-, v = 16.5 kN/m3

Figura 16.7 Cimentacién continua con carga excéntrica
Para ¢’ = 40°, de la tabla 16.2 se tiene que N, = 64.2 y N, = 109.41. Ademis,
B'=2-(2)(02)=1.6m

Dado que la cimentacién en cuestién es continua, B'/L' es cero. Por lo tanto, F, aw = e
F,;= 1. De la tabla 16.3

FinFyizl

' /2Df 15
F,u=1+2tan¢'(1 — send’) B =1+ 0.214 > = 1.16
Fydzl

q! = (24.75) (64.2) (1) (1.16) (1)

" (i) (16.5) (1.6) (109.41) (1) (1) (1) = 3287.39 KN/m?

Por lo tanto,
Ouare = (B") (1)(gr) = (1.6)(1)(3287.39) =~ 5260 kN/m

16.8 Método del factor de reduccion de la excentricidad
de carga sobre cimentaciones continuas en un

suelo granular

Purkayastha y Char (1977) llevaron a cabo andlisis de la estabilidad de las cimentaciones con-
tinuas cargadas excéntricamente soportadas por una capa de arena utilizando el método de las

rebanadas. Sobre la base de ese analisis, se propuso

Rk =1 - QM(excénm'ca) (1626)

CIu(cémrica)
donde

R, = factor de reduccién
Guu(excéntrica) = capacidad de carga tltima de las cimentaciones continuas cargadas

excéntricamente
Gu(céntrica) = Capacidad de carga dltima de las cimentaciones continuas cargadas centralmente

La magnitud de R, se puede expresar como

e k
R.=a (B) (16.27)



494 Capitulo 16: Cimentaciones poco profundas: capacidad de carga

Tabla 16.4 Variaciones de a y k [ecuacion (16.27)]

D/B a k
0.00 1.862 0.73
0.25 1.811 0.785
0.50 1.754 0.80
1.00 1.820 0.888

donde a y k son funciones de la relacion de empotramiento D,/B (tabla 16.4).
Por lo tanto, combinando las ecuaciones (16.26) y (16.27)

k
e
Qu(excéntrica) — QM(céntrica)(l - Rk) = QM(céntrica)|:1 - a<B> :| (1628)

donde

1
Qu(cémrica): ququ + 5 yBNyFyd (1629)

Ejemplo 16.5

Resuelva el ejemplo 16.4 usando la ecuacién (16.28).
Solucion
Conc' =0
1
CIu(céntrica)z qu qu + 5 ’YBNyFyd
Para ¢" = 40°, N, = 64.2 y N, = 109.41 (ver tabla 16.2). Asf,

Fa=1.16y F,; =1 (ver ejemplo 16.4)
1
Gueenmicay= (24.75)(64.2)(1.16) + 5 (16.5)(2)(109.41)(1)

= 1843.18 + 1805.27 = 3648.45 kN/m>
De la ecuacion (16.27),

Para Dy/B = 1.5/2 = 0.75 la tabla 16.2 tiene que a = 1.79 y k = 0.85. Por lo tanto,
02 0.85
R, =179 <2> = 0.253

Qu = BQu(excémrica) = Bqu(cémrica)(l - Rk)
= (2)(3648.45)(1 — 0.253) = 5451 kN
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16.9 Cimentaciones con excentricidad bidireccional

Consideremos una situacién en la que una cimentacién se somete a una carga dltima Qy, verti-
cal y un momento M, como se muestra en las figuras 16.8a y b. Para este caso, los componentes
del momento, M, sobre los ejes X y Y se pueden determinar como M, y M,, respectivamente
(figura 16.8c¢). Esta condicién es equivalente a una Qg carga colocada excéntricamente sobre la
cimentacién con x = egy y = ¢, (figura 16.8d). Se tiene que

M,
=g (16.30)
y
e, = M, (16.31)
Qlilt

Si se necesita Qy;, se puede obtener de la siguiente manera [ecuacion (16.24)]:
OQu = @A’

donde, a partir de la ecuacion (16.23),

’ ’ 1 !
qy = ¢ Nchchchi + quFqu1qui + EYB NyFysFdeyi

A' = drea efectiva = B'L’

Figura 16.8 Anadlisis de la cimentacion con excentricidad bidireccional
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Como antes, para evaluar F, F, y F,(tabla 16.3), se utilizan las dimensiones longi-
tud (L) y ancho (B') efectivos en lugar de L y B, respectivamente. Para calcular F 4, Fyyy
Foq se utiliza la tabla 16.3; sin embargo, no remplazamos B con B’. Cuando se determinan
el drea efectiva (A"), el ancho efectivo (B') y la longitud efectiva (L'), pueden surgir cuatro
casos posibles (Highter y Anders, 1985). El drea efectiva es tal que su centroide coincide
con la carga.

Casol: ¢/L=¢ y ep/B = §.Enlafigura 16.9a se muestra el drea efectiva para esta
condicién o

1
A = EB'LI (16.32)
donde

3ep
B, = B<1.5 - ) (16.33)

B

3e;
Ly=L{15— 7 (16.34)

La longitud efectiva, L', es la mayor de las dos dimensiones, es decir, B; 0 L;.
Asfi que el ancho efectivo es

_A,

B ="~
L

(16.35)

Caso IT: e7/L <0.5y 0< ep/B <4.Enlafigura 16.9b se muestra el drea efectiva para
este caso

1
A= (L + LB (16.36)

Las magnitudes de L; y L, se pueden determinar a partir de la figura 16.10. El
ancho efectivo es

A’
B’ = (16.37)
L, o L, (el que sea mayor)

La longitud efectiva es

L' = L; o L, (el que sea mayor) (16.38)
Caso III: e, /L < % y 0<ep/B < 0.5. Enlafigura 16.9c se muestra el drea efectiva

1
A= B+ ByL (16.39)
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Area B Area

efectiva = l { / efectiva

————

(b)
e/L<0.5y 0<ep/B<1/6

Area
.. Area efectiva

efectiva

(d)
ef/L<1/6 y 0<ep/B<0.5 ef/L<1/6y ep/B<1/6

Figura 16.9 Definicion del area efectiva para la carga sobre una cimentacién con excentricidad
bidireccional

El ancho efectivo es

B’ = A’ (16.40)
3 .
La longitud efectiva es
L' =L (16.41)

Las magnitudes de B, y B, se pueden determinar a partir de la figura 16.11.
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0.5 | | | |

04—

e;/L

0.1 ep/B=0.01

Ly/L
(a)

e/L

Ly/L
(b)

Figura 16.10 Variacién de L,/L'y L,/L con ¢;/Ly eg/B parael casode ¢;/L < 0.5y 0 < epg/B < %
(Adaptado de Highter y Anders, 1985)
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0.5 T T T T
0.4 |- -
03 _
S 0.167
&
02 0 -
o1 L e/L=0.01 |
0 | | | |
0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0
B,/B
(a)
&
&
0.01
0 | | | |
0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0
B,/B
(b)

Figura 16.11 Variacién de B,/B 'y B,/B con ¢;/Ly ey/B para el caso de ¢;/L < %y 0<ep/B<0.5

(Adaptado de Highter y Anders, 1985)

499
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0.20 T T T T
0.16
0.14
0.12
0.15 0.10 i
0.08
0.06
Q
N - —
& 010 0.04
0.05 ef/L= _
0.02
0 | | | |
0 0.2 04 0.6 0.8 L0
B,/B
()
0.20 . . : :

0.15

0.05

0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0

Figura 16.12 Variacién de By/B y L,/L con eg/B'y e;/L para el caso de e;/L <t y ep/B < & (Adaptado
de Highter y Anders, 1985)
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er/L <%y eg/B<t.Enlafigura 16.9d se muestra el drea efectiva para este
caso. Las relaciones de B,/B'y L,/L (y por tanto, B, y L,) pueden obtenerse a
partir de la figura 16.12. Entonces, el drea efectiva es

A'=L,B + %(B + By)(L — L) (16.42)
El ancho efectivo es
B’ = Al (16.43)
L
La longitud efectiva es
L' =1L (16.44)

Ejemplo 16.6

En la figura 16.13 se muestra una cimentacion cuadrada, con ¢, = 0.3 my ez = 0.15 m.
Suponga excentricidad bidireccional y determine la carga tdltima, Q.

Solucion

" Arena

" 4 = 18 kKN/m3
1.5mx1.5m ¢ =30
@' =0

1.5m

Figura 16.13
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Este caso es similar al mostrado en la figura 16.9b. De la figura 16.10, para e;/L = 0.2
y ep/B = 0.1, se tiene

/L
fl ~ 085 L, = (0.85)(1.5) = 1.275m

y
L,
T ~0.21; L, =(0.21)(1.5) = 0315m
De la ecuacion (16.36)
1 1
A = E(Ll + L,)B = 5(1.275 + 0.315)(1.5) = 1.193 m?
De la ecuacion (16.38)
L' =L =1275m
De la ecuacion (16.37)
A" 1.193
B' = =——=0.936
L, 1275 m

Note, de la ecuacion (16.23), para ¢’ = 0, se tiene

1
dy = gN,F\F,iFy; + ~yB'N,F,F, F,

q” gs 2 ¥ ys
g = (0.7)(18) = 12.6 kN/m?

Para ¢’ = 30°, de la tabla 16.2, N,=184yN,=224. Asi,

B’ , 0.936 .
FqS 1+ <L,>tan¢ =1 + <1275>tan 30° = 1.424

B’ 0.936
F,=1- 0.4<,> =1 - 0.4<> = 0.706
L 1275
D 0.289)(0.7
Fu=1+2tan¢'(1 —sen ¢’y — =1 + Q28909 _ | 135
B 15
F‘yd = 1

Por lo tanto,

1
Qﬁll = A,q; = A,<quFquqd + 2’yB,NyFysFyd>
= (1.193)[(12.6)(18.4)(1.424)(1.135) + (0.5)(18)(0.936)(22.4)(0.706)(1)]
= 605.95 kN
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16.10 Losas de cimentacion: tipos comunes

Como se discutio en la seccién 16.1, las losas de cimentacién son cimentaciones superficiales. Este
tipo de cimentacion, que se refiere a veces como placa de cimentacion, es una base combinada que
puede cubrir toda el drea bajo una estructura soportando varias columnas y paredes. Las losas
de cimentacién a veces son las preferidas para los suelos que tienen baja capacidad de carga, pero
tendran que soportar columnas altas y/o muros de carga. Bajo ciertas condiciones, la extensién de
las bases tendrian que cubrir mas de la mitad del area de la construccidn, y las losas de cimentacién
pueden ser mas econémicas. Actualmente se utilizan varios tipos de losas de cimentacién. Algunos
de los tipos mds comunes se muestran esquematicamente en la figura 16.14 y son los siguientes:

1. Placa plana (figura 16.14a). La losa es de espesor uniforme.
2. Placa plana con mayor espesor bajo las columnas (figura 16.14b)

Seccién Seccién Seccién
Plano Plano Plano
= = = = T @ @ @ U - —
I I I I
_ _ _ _ I I I I
) ) ) | e e
L | | | | J L(! () () (I/J L.‘iiﬂ.‘iiﬂ.‘iiﬂ.J
B e L ,,,%L,,JJ,,,L,
I I [ I
_ _ _ _ A S S S S
= = = = @ @ @ @ D
I I I I
_ _ _ _ I I I I
[ [ [ [ - @ @ @ L e e
(a) (b) (©
Seccién Seccién

Plano Plano

N m W W

I I I I

I I I I

(I TR TR | oL

e E I e I S

CI S

I I I I

A N N N IS B IS O I
(d) (e)

Figura 16.14 Tipos comunes de losas de cimentacion
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FEE r“ LR [y
: “r‘-.'t i J:h-l's_‘{ [
- I Dy .
]
B

| |
| B |

Figura 16.15 Comparacion entre cimientos aislados y una losa de cimentacién (B = ancho,
Dy = profundidad)

3. Vigas y losa (figura 16.14c). Las vigas corren en ambas direcciones y las columnas se
localizan en la interseccion de las vigas.

4. Placas planas con pedestales (figura 16.14d).

5. Losa con muros de sétano como parte de la placa (figura 16.14e). Los muros actiian como
refuerzos de la losa.

Las losas pueden estar sostenidas por pilotes. Estos ayudan en la reduccién del asenta-
miento de una estructura construida sobre suelo altamente compresible. Donde el nivel fredtico
es alto, a menudo las losas se colocan sobre los pilotes para controlar la flotabilidad.

La figura 16.15 muestra la diferencia entre la profundidad D;y la anchura B de cimientos
aislados y de una losa de cimentacioén. La figura 16.16 muestra una losa de cimentacién en
construccion.

16.11 Capacidad de carga de una malla de cimentacion

La capacidad de carga ultima bruta de una malla de cimentacidn puede ser determinada por la
misma ecuacién utilizada para zapatas, o

1
qy, = ¢'NF FF,; + gNJF,FF,; + EyBNyFysFdew- (16.9)
Las tablas 16.2 y 16.3 dan los valores propios de los factores de capacidad de carga y la forma,
profundidad y factores de inclinacion de la carga. El término B en la ecuacion (16.9) es la di-

mensién mas pequeia de la malla.
La capacidad neta de carga iiltima es

Ineta(u) = qu — 4 (1610)
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Figura 16.16 Losa de cimentacion en construccion (Cortesia de Braja M. Das, Henderson, Nevada)

Un factor de seguridad adecuado debe utilizarse para calcular la capacidad de carga ad-
misible neta. Para losas sobre arcilla, el factor de seguridad no debe ser inferior a 3 bajo carga
muerta y carga maxima en vivo. Sin embargo, bajo las condiciones mds extremas, el factor de
seguridad debe ser de al menos 1.75 a 2. Para losas construidas sobre arena, normalmente se
debe utilizar un factor de seguridad de 3. Bajo la mayoria de las condiciones de trabajo, el factor
de seguridad contra fallas de capacidad de carga de losas en la arena es muy grande.

Para arcillas saturadas con ¢» = 0y condicién de carga vertical, ecuacion (16.9), se tiene

qu = CuN¢chF‘('d + q (1645)
donde ¢, = cohesién no drenada. (Nota: N. = 5.14, N, = 1y N, = 0.) De la tabla 16.3, para
¢ = 07

(B)(Nq> <B>( 1 > 0.195B
Fo=1+(—)l—)=1+ — =1+
‘ L/)\N, L/\5.14 L
y

Dy
B

Sustituyendo los factores de forma y profundidad anteriores en la ecuacion (16.45) se obtiene

0.195B D
7 = 5.14cu<1 i >(1 + 0.4;") Ty (16.46)
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Por lo tanto, la capacidad ultima de carga es

0.195B D
reay = Gu — 4 = 5.14cu(1 — ><1 n 0.4Bf> (16.47)

Para F'S = 3, la capacidad de carga neta admisible del suelo se vuelve

0.195B D
Guiminets) = qF‘S“ - 1.713cu<1 + L><1 + 0.4Bf> (16.48)

Ejemplo 16.7

Determine la capacidad dltima de carga neta de una losa de cimentacién que mide 12 m X 8 m
sobre una arcilla saturada con ¢, = 80 kN/m?, ¢ = 0y Dy=2m.

Solucion
De la ecuacion (16.47) se tiene

D
Gnetau) = 5.14@{1 + (0'1253” 1+ 0.4(;)]
0.195 X 8 2
= (5.14)(80){1 + (12)“1 + 0.4(8”

= 512 kN/m?

16.12 Cimentaciones compensadas

El asentamiento de una losa de cimentacién puede reducirse disminuyendo el incremento de
presion neta sobre el suelo y aumentando la profundidad de empotramiento, Dy. Este aumento
es particularmente importante para las losas sobre arcillas blandas, donde se esperan grandes
asentamientos de consolidacion. De la figura 16.17, la presion aplicada neta promedio sobre el
suelo puede darse como

q= % — yDy (16.49)

donde

Q = carga muerta de la estructura y carga viva
A = édrea de la losa

Para no aumentar la presion neta del suelo sobre el terreno debajo de una losa de cimentacidn,
q debe ser 0. Por lo tanto,

D, =— (16.50)
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Peso unitario = -y

Figura 16.17 Definicion de la presion neta sobre un suelo causada por una losa de cimentacion

Esta relacién de D, normalmente se conoce como la profundidad de empotramiento de una
cimentacion totalmente compensada.

El factor de seguridad contra fallas de capacidad de carga para las cimentaciones parcial-
mente compensadas (es decir, Dy < Q/Avy) puede darse como

o qneta(u) _ qneta(u)

q Qo
a

FS (16.51)

Para arcillas saturadas, el factor de seguridad contra la falla de capacidad de carga se puede
obtener mediante la sustitucién de la ecuacion (16.47) en la ecuacion (16.51):

0.195B Dy
5.14cu<1 + )(1 + o.4f>
L B

FS = (16.52)

0
o)
A YT

Ejemplo 16.8

Consulte la figura 16.17. La losa tiene dimensiones de 40 m X 20 m, y la carga viva y carga
muerta sobre la losa son 200 MN. Esta se coloca sobre una capa de arcilla blanda que tiene
una unidad de peso de 17.5 kN/m3. Encuentre Dy para una cimentacion totalmente compen-
sada.

Solucidn
De la ecuacion (16.50), se tiene

200 X 10°kN
p=2 _ 2O0XIOMN )y rom
Ay (40 X 20)(17.5)
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Ejemplo 16.9

Consulte el ejemplo 16.8. Para la arcilla, ¢, = 60 kN/m?. Si el factor requerido de seguridad
contra fallas de capacidad de carga es 3, determine la profundidad de la cimentacion.

Solucion
De la ecuacion (16.52), tenemos

D
5.14cu<1 + 0‘1953><1 + o.4f>
L B

0
= — D
AT

FS =

Aqui, FS = 3, ¢, = 60 kN/m?, B/L = 20/40 = 0.5y Q/A = (200 X 103)/(40 X 20) =
250 kN/m?. Sustituyendo estos valores en la ecuacién (16.52) se obtiene

D
(5.14)(60)[1 + (0.195)(0.5)]{1 + 04 <2(;”
3=

250 — (17.5)D;
750 — 52.5D; = 338.47 + 6.77D;
411.53 = 59.27D;

Dfx 6.9 m

16.13 Resumen

Los siguientes son los temas mas importantes que han sido discutidos en este capitulo.

. La zapata corrida y losa de cimentacién (placa) son cimentaciones poco profundas.

2. En funcién de la compactacion del suelo que soporta una zapata corrida con una carga
dltima, la cimentacién puede fallar por (a) falla de corte general, (b) falla de corte local o
(c) falla de corte de perforacion.

3. La capacidad tdltima de carga de una cimentacién poco profunda se puede calcular
mediante el uso de las ecuaciones (16.3) a (16.5) y (16.9).

4. Se necesitan algunas modificaciones menores en las ecuaciones de capacidad ultima de
carga si el nivel fredtico se encuentra muy cerca del fondo de la cimentacion (seccion 16.5).

5. La capacidad ultima y de carga admisible de una cimentacion cargada de forma
excéntrica se puede estimar por el método de drea efectiva (secciones 16.7 y 16.9).

6. Las losas de cimentacion pueden ser de varios tipos, como placa plana; placa plana con mayor
espesor bajo las columnas, vigas y losas; placa plana con pedestales, y losa con muros de
sétano, como parte de la placa.

7. La capacidad ultima de carga de una losa de cimentacién se puede obtener mediante el
uso de la ecuacién (16.9) (véase la seccion 16.11).

8. Una losa de cimentacion totalmente compensada es aquella en la que el aumento neto de la
presion del suelo por debajo de la losa es cero (seccién 16.12).
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Problemas

16.1

16.2

16.3

164

16.5

En los siguientes casos, determine la capacidad vertical de carga bruta admisible de la
cimentacion. Utilice la ecuacién de Terzaghi y suponga falla de corte general en el suelo.
Utilice FS = 4.

Parte B D¢ ¢’ c Yy Tipo de cimentacion
a. 1.22m  091m  25°  28.75kN/m?*  17.29 kN/m? Continua
b. 2m Im 30° 0 17 kN/m? Continua
c. 3m 2m 30° 0 16.5 kN/m? Cuadrada

Una columna cuadrada de cimentacién tiene que sostener una carga bruta admisible de 1805
kN (FS = 3). Dado: D= 1.5m,y = 15.9 kN/m3, ¢’ = 34°y ¢’ = 0. Utilice la ecuacién de
Terzaghi para determinar el tamafio de la cimentacion (B).

Utilice la ecuacion general de capacidad carga [ecuacion (16.9)] para resolver lo siguiente:

a. Problema 16.1a
b. Problema 16.1b
c. Problema 16.Ic

La carga aplicada sobre una cimentacién cuadrada poco profunda forma un angulo de 15°
con la vertical. Dado: B = 1.83 m, Dy = 0.91 m, y = 18.03 kN/m?, ¢’ = 25°y ¢’ = 23.96
kN/m?. Utilice FS = 4 y determine la carga bruta admisible. Utilice la ecuacién (16.9).

Una columna de cimentacion (figura 16.18) es de 3 m X 2 m en el plano. Dado: Dy = 1.5 m,
¢’ = 25°, ¢’ = 70 kN/m?. Usando la ecuacién (16.9) y FS = 3, determine la carga neta
admisible [véase la ecuacion (16.16)] que la fundacién podria sostener.

N—1

S

v Nivel fredtico

3mX2m Ysat = 19.5 kN/m?3

Figura 16.18

16.6

16.7

16.8

16.9

Para una cimentacién cuadrada, esto es, B X B en el plano, Dy= 2 m, carga admisible

bruta vertical, Q,q, = 3330 kN, y = 16.5 kN/m3, ¢’ = 30°, ¢’ = 0y FS = 4. Determine el
tamafio de la base. Utilice la ecuacion (16.9).

En la figura 16.19 se muestra una cimentacion cargada de forma excéntrica. Utilice F'S = 4
y determine la carga maxima admisible que la cimentacién puede soportar. Utilice el método
de drea efectiva de Meyerhof.

Para una cimentacién continua cargada excéntricamente sobre la arena, dada B = 1.8 m,
Dy= 0.9 m, e/B = 0.12 (excentricidad en una direccion), y = 16 KN/m?y ¢’ = 35°.
Utilizando el método de factor de reduccion, estime la carga dltima por unidad de longitud
de la cimentacion.

La cimentacién superficial que se muestra en la figura 16.8 mide 1.2 m X 1.8 m y se somete
auna carga centrada y un momento. Si ez = 0.12 m, ¢;, = 0.36 m y la profundidad de la
cimentacion es de 1 m, determine la carga admisible que la cimentacién
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Excentricidad s6lo en
una direccién = 0.1 m
0
0.8m Com D 217 kNm?
o | l E
| - ¢'=32°
] 3
L5m X 1.5m ‘
|
Linea central
Figura 16.19

puede soportar. Utilice un factor de seguridad de 3. Para el suelo, se nos dice que el peso
unitario y = 17 kN/m?, el dangulo de friccién ¢’ = 35° y la cohesién ¢’ = 0.

16.10 Una losa de cimentacién que mide 14 m X 9 m debe ser construida sobre una arcilla
saturada. Para la arcilla, ¢, = 93 kN/m? y ¢ = 0. La profundidad, Dy, para la losa de
cimentacién es 2 m. Determine la capacidad ltima de carga neta.

16.11 Repita el problema 16.10 con lo siguiente:

* Losade cimentaciéon: B=8m,L =20my Df =2m
e Arcilla: ¢ = 0y ¢, = 130 kN/m?

16.12 Considere una losa de cimentacién con dimensiones de 18 m X 12 m. La carga muerta
y viva combinada sobre la losa es 44.5 MN. La losa serd colocada sobre una arcilla con
¢, = 40.7 kN/m? y y = 17.6 kN/m?. Encuentre la profundidad, Dy, de la losa para una
cimentacién completamente compensada.

16.13 Parala losa en el problema 16.12, ;cudl seré la profundidad, Dy, de la losa para F'S = 3
contra la falla de la capacidad de carga?
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CAPITULDO

Pilotes de cimentacion

18.1 Introduccion

.......................................................................................................................... .

Los pilotes son elementos estructurales de acero, concreto y madera. En contraste con las zapatas
continuas y losas de cimentacién que son cimentaciones poco profundas (capitulos 16 y 17), los
pilotes de cimentacion se consideran para cimentaciones profundas y mds costosas. A pesar del
costo, el uso de pilotes es a menudo necesario para garantizar la seguridad estructural. En este
capitulo vamos a discutir:

» Diferentes tipos de pilotes y sus caracteristicas estructurales
¢ Instalacién de los pilotes

e Capacidad de carga de los pilotes

* Asentamiento eldstico y consolidacién de los pilotes

18.2 Necesidad de los pilotes de cimentacion

.......................................................................................................................... .

Los pilotes de cimentacidn son necesarios en circunstancias especiales. Las siguientes son al-
gunas situaciones en las que los pilotes pueden ser considerados para la construccién de una
cimentacion.

1. Cuando la(s) capa(s) superior(es) del suelo es (son) altamente compresible(s) y
demasiado débil(es) para soportar la carga transmitida por la superestructura, los pilotes
se utilizan para transmitir la carga al lecho de roca subyacente o una capa de suelo mds
fuerte, como se muestra en la figura 18.1a. Cuando no se encuentra lecho de roca a una
profundidad razonable, los pilotes se utilizan para transmitir gradualmente la carga
estructural al suelo. La resistencia a la carga estructural aplicada se deriva principalmente
de la resistencia de friccién desarrollada en la interfase suelo-pilote (figura 18.1b).

2. Cuando se someten a fuerzas horizontales (véase la figura 18.1c), los pilotes resisten
flexiondndose sin dejar de soportar la carga vertical transmitida por la superestructura.
Esta situacion se encuentra generalmente en el disefio y construccién de estructuras
para la retencién de tierra y cimentaciones de las estructuras altas que estdn sometidas a
fuertes vientos y/o fuerzas sismicas.

533
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Figura 18.1 Condiciones para el uso de pilotes de cimentacién
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3. En muchos casos los suelos en el sitio propuesto para una estructura pueden ser expansivos
y colapsables. Estos suelos pueden extenderse a una gran profundidad. Los suelos
expansivos se hinchan y se contraen a medida que aumenta y disminuye el contenido
de humedad, y la presion de abultamiento de estos suelos puede ser considerable. Si se
utilizan cimentaciones de poca profundidad, la estructura puede sufrir dafios importantes.
Sin embargo, los pilotes de cimentacion se pueden considerar como una alternativa cuando
se extienden mds alld de la zona activa, que se hincha y se contrae (figura 18.1d). Los
suelos como el loess son colapsables. Cuando el contenido de humedad de estos suelos se
incrementa, sus estructuras pueden romperse. Una disminucién repentina de la relacion de
vacios del suelo induce grandes asentamientos de estructuras soportadas por cimentaciones
superficiales. En tales casos, se pueden usar pilotes de cimentacion, que se extienden dentro
de capas de suelo estables mds alld de la zona de posible cambio de humedad.

4. Los cimientos de algunas estructuras, como las torres de transmision, plataformas
marinas y las losas del s6tano por debajo del nivel fredtico, se someten a fuerzas de
elevacion. Los pilotes se utilizan a veces para que estas cimentaciones resistan la fuerza
de elevacion (figura 18.1e).

5. Los contrafuertes de los puentes y muelles suelen ser construidos sobre pilotes para evitar
la posible pérdida de la capacidad de carga que una cimentacién poco profunda podria
sufrir a causa de la erosion del suelo en la superficie del terreno (figura 18.1f).
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A pesar de que se han llevado a cabo numerosas investigaciones, tanto tedricas como ex-
perimentales, para predecir el comportamiento y la capacidad de carga de los pilotes en suelos
granulares y cohesivos, los mecanismos no estdn aun del todo entendidos y nunca podran ser
claros. El disefio de los pilotes de cimentacién puede ser considerado algo asi como un “arte”,
debido a las incertidumbres involucradas en el trabajo con algunas condiciones del subsuelo.

18.3 Tipos de pilotes y sus caracteristicas estructurales

En trabajos de construccion se utilizan diferentes tipos de pilotes dependiendo del tipo de carga
soportada, las condiciones del subsuelo y el nivel freatico. Los pilotes se pueden dividir en las
siguientes categorias: (a) pilotes de acero, (b) pilotes de concreto, (c) pilotes de madera (made-
ra) y (d) pilotes compuestos.

Pilotes de acero

Los pilotes de acero por lo general son pilotes o tubos de acero laminado de seccion H. Los tubos
se pueden clavar en el suelo con sus extremos abiertos o cerrados. También se pueden usar como
pilotes vigas de acero de ala ancha y de seccién en I; sin embargo, los pilotes de seccién H suelen
preferirse debido a que sus espesores del alma y el ala son iguales. En las vigas de ala ancha y de
seccion I, los espesores del alma son mds pequefios que los grosores del ala. La tabla 18.1 indica
las dimensiones de algunos pilotes de acero de seccién H estandar que se utilizan en Estados Uni-
dos. La tabla 18.2 muestra una seleccién de secciones de tuberia que se utilizan con frecuencia
como pilotes. En muchos casos los tubos se llenan con concreto después de que se clavan.

Cuando es necesario los pilotes de acero son empalmados por soldadura o por remacha-
do. La figura 18.2a muestra un empalme por soldadura tipica para un pilote H. Un empalme por
soldadura tipica para un tubo se muestra en la figura 18.2b. La figura 18.2c muestra un diagrama
de corte y empalme de un pilote H por medio de remaches o pernos.

Cuando se espera que las condiciones de excavacidn sean dificiles, tales como excavar
a través de grava densa, pizarra y roca blanda, los pilotes de acero pueden ser equipados con
puntas de excavacioén o zapatas. Las figuras 18.2d y e son diagramas de dos tipos de zapata
utilizados para los pilotes de tuberia.

A continuacién algunos datos generales sobre los pilotes de acero.

Longitud habitual: 15 m-60 m
Carga habitual: 300 kN-1200 kN
Ventajas: a. Faciles de manejar con respecto al punto de corte y la extensién a la

longitud deseada
Pueden soportar altos esfuerzos de excavacién
Pueden penetrar capas duras, como grava densa, roca blanda
. Alta capacidad de carga
Material relativamente costoso
Alto nivel de ruido durante el clavado de pilotes
Sujetos a la corrosién
. Los pilotes H se pueden dafiar o desviar de la vertical durante la

excavacion a través de capas duras o mas alld de grandes obstrucciones

Desventajas:

a0 gor a0

Pilotes de concreto

Los pilotes de concreto se pueden dividir en dos tipos bésicos: pilotes prefabricados y pilotes fabri-
cados in situ. Los pilotes prefabricados se pueden preparar utilizando el refuerzo ordinario y pueden
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Tabla 18.1 Secciones tipicas de los pilotes H utilizados en Estados Unidos

L < Espesor de Momento de inercia
Denominacion, . Area_(’ie alayalma, Ancho (m* x 107%)
tamaiio (mm) X Profundidad, seccion w de ala _—
peso (kN/m) di(mm) (m?x107%) (mm) (mm) L 1,y
HP 200 X 0.52 204 6.84 11.3 207 494 16.8
HP 250 X 0.834 254 10.8 144 260 123 42
X 0.608 246 8.0 10.6 256 87.5 24
HP 310 X 1.226 312 15.9 17.5 312 271 89
X 1.079 308 14.1 15.5 310 237 77.5
X 0.912 303 11.9 13.1 308 197 63.7
X 0.775 299 10.0 11.1 306 164 62.9
HP 330 X 1.462 334 19.0 19.5 335 370 123
X 1.264 329 16.5 16.9 333 314 104
X 1.069 324 13.9 14.5 330 263 86
X 0.873 319 11.3 11.7 328 210 69
HP 360 X 1.707 361 222 20.5 378 508 184
X 1.491 356 19.4 17.9 376 437 158
X 1.295 351 16.8 15.6 373 374 136
X 1.060 346 13.8 12.8 371 303 109
¥

ser cuadrados u octagonales en su seccion transversal (figura 18.3). El refuerzo se proporciona para
permitir al pilote resistir el momento de flexién desarrollado durante la recoleccidn y el transporte,
la carga vertical y el momento de flexién provocado por la carga de flexion lateral. Los pilotes se
moldean a las longitudes deseadas y se curan antes de ser transportados a los lugares de trabajo.

Los pilotes prefabricados también pueden ser pretensados mediante el uso de cables de ace-
ro de alta resistencia pretensados. La resistencia maxima de estos cables de acero es de aproxi-
madamente 1800 MN/m?. Durante el moldeado de los pilotes los cables estdn pretensados de
900 hasta 1300 MN/m? y se vierte concreto alrededor de ellos. Después del curado los cables
se cortan, produciendo de este modo una fuerza de compresion sobre la seccién del pilote. La
tabla 18.3 ofrece informacion adicional sobre pilotes de concreto pretensado con secciones
transversales cuadradas y octagonales.
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Tabla 18.2 Secciones de tubos seleccionados como pilotes

Diametro Espesor Superficie Diametro Espesor Superficie
exterior de pared de acero exterior de pared de acero
(mm) (mm) (cm?) (mm) (mm) (cm?)
219 3.17 21.5 457 5.56 80

4.78 32.1 6.35 90

5.56 37.3 7.92 112

792 527 508 5.56 88
254 4.78 37.5 6.35 100

5.56 43.6 7.92 125

6.35 494 610 6.35 121
305 4.78 44.9 7.92 150

5.56 52.3 9.53 179

6.35 59.7 12.70 238
406 4.78 60.3

5.56 70.1

6.35 79.8

Los detalles generales de los pilotes de concreto prefabricados son los siguientes:

Longitud habitual:
Carga habitual:
Ventajas:

Desventajas:

Los detalles generales acerca de los pilotes prefabricados pretensados son los siguientes:

Longitud habitual:
Extensi6én maxima:
Carga maxima:

10 m-15 m
300 kN-3000 kN
Pueden ser sometidos a excavaciones dificiles

a.
b.
c.
a.
b.

Resistentes a la corrosion

537

Se pueden combinar facilmente con la superestructura de concreto
Dificiles de lograr el corte adecuado

Dificiles de transportar

10 m-45m
60 m
7500 kN-8500 kN

Las ventajas y desventajas son las mismas que en el caso de los pilotes prefabricados.

Los pilotes fabricados in-situ o colados en el lugar se construyen haciendo un agujero en
el suelo que luego se llena con concreto. Actualmente en la construccion se utilizan varios tipos
de pilotes de concreto fabricados en el lugar, y la mayoria de ellos han sido patentados por sus
fabricantes. Estos pilotes se pueden dividir en dos grandes categorias: entubados y sin entubar.
Ambos tipos pueden tener un pedestal en la parte inferior.

Los pilotes entubados son hechos mediante la insercion de un revestimiento de acero en
el suelo con la ayuda de un mandril colocado dentro de la carcasa. Cuando el pilote alcanza
la profundidad adecuada se retira el mandril y la carcasa se rellena con concreto. Las figuras
18.4a, b, c y d muestran algunos ejemplos de pilotes entubados sin un pedestal. La figura 18.4e
muestra un pilote revestido con un pedestal. El pedestal es un bulbo de concreto expandido que
se forma al dejar caer un martillo sobre €l cuando esta fresco.



538 Capitulo 18: Pilotes de cimentacion

\

]
|
A |
lSoldadurall |
Soldadura ! I - C
i Q
——————— - 8}
- |_ O
{a) {b) {e)

Soldadura

Soldadura

(e)

Figura 18.2 Pilotes de acero: (a) de empalme de un pilote H mediante soldadura; (b) corte y empalme
de un pilote de tubos por soldadura; (c) de empalme de un pilote H por medio de remaches o pernos;
(d) punta plana de excavacion del pilote de tubos; (e) punta cénica de excavacion del pilote de tubos
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Figura 18.3 Pilotes prefabricados con refuerzo ordinario
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Tabla 18.3 Pilotes de concreto pretensados tipicos

Diseiio de la capacidad

Niimero de hilos de carga (kN)

A;:Zc(:gr:a 27 114 1A m:f:i‘:l:;ade Médulo de Resistencia dezl concreto
Forma del D transversal Perimetro mm mm pretensado seccion (MN/m?)
pilote* (mm) (cm?) (mm) diametro diametro (kN) m3x 107%) 345 41.4
S 254 645 1016 4 4 312 2.737 556 778
(0] 254 536 838 4 4 258 1.786 462 555
S 305 929 1219 5 6 449 4.719 801 962
(6] 305 768 1016 4 5 369 3.097 662 795
S 356 1265 1422 6 8 610 7.489 1091 1310
O 356 1045 1168 5 7 503 4916 901 1082
S 406 1652 1626 8 11 796 11.192 1425 1710
(0] 406 1368 1346 7 9 658 7.341 1180 1416
S 457 2090 1829 10 13 1010 15.928 1803 2163
O 457 1729 1524 8 11 836 10.455 1491 1790
S 508 2581 2032 12 16 1245 21.844 2226 2672
(0] 508 2136 1677 10 14 1032 14.355 1842 2239
S 559 3123 2235 15 20 1508 29.087 2694 3232
(0] 559 2587 1854 12 16 1250 19.107 2231 2678
S 610 3658 2438 18 23 1793 37.756 3155 3786
O 610 3078 2032 15 19 1486 34.794 2655 3186

*S§ = seccion cuadrada; O = seccién octagonal

_ . Espiral de
Hilo pretensado alambre
D Espiral de 7
alambre Hilo pretensado l

Los detalles generales de los pilotes entubados colados en el lugar son los siguientes:

Longitud habitual: 5 m-15m
Extension mdxima: 30 m-40 m
Carga habitual: 200 kN-500 kN
Carga mdxima
aproximada: 800 kN

Ventajas: a. Relativamente baratos
b. Posibilidad de inspeccion antes de verter el concreto
c. Faciles de ampliar
Desventajas:  a. Dificil para empalmar después de vaciado
b. Carcasas delgadas pueden sufrir dafios durante la excavacion

Carga admisible: Qg = Ayfs T Af: (18.1)
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Figura 18.4 Pilotes de concreto colados en el lugar

donde
A, = area de la seccion transversal del acero
A, = érea de la seccidn transversal del concreto
f, = esfuerzo admisible del acero
f. = esfuerzo admisible del concreto

Las figuras 18.4f y 18.4g son dos tipos de pilote sin entubar, uno sin y el otro con pedes-
tal. Los pilotes sin entubar se hacen primero insertando la carcasa a la profundidad deseada y
luego el llenado con concreto fresco. Después la carcasa se retira gradualmente.

A continuacién se presentan algunos detalles generales de los pilotes de concreto sin
entubar colados en el lugar:

Longitud habitual: 5 m-15m
Extension maxima: 30 m-40 m
Carga habitual: 300 kN-500 kN
Carga maxima
aproximada: 700 kN
Ventajas: a. Inicialmente econémicos

b. Se pueden acabar en cualquier elevacién
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Desventajas:  a. Se pueden crear huecos si el concreto se coloca rdpidamente.
b. Dificiles para empalmar después del vaciado.
c. En suelos blandos, los lados del agujero pueden ceder,
comprimiendo de este modo el concreto.
Carga admisible: Q.4 = A (18.2)
donde
A, = érea de la seccidn transversal del concreto
f. = esfuerzo admisible del concreto

Pilotes de madera

Los pilotes de madera son troncos de drboles a los que sus ramas y la corteza les han sido cui-
dadosamente cortados. La longitud maxima de la mayoria de los pilotes de madera es de 10 a
20 m. Para calificar y ser utilizada como un pilote, la madera debe estar recta, sana y sin ningiin
defecto. El Manual de prdcticas nim. 17 de la American Society of Civil Engineers (1959),
divide los pilotes de madera en tres clasificaciones:

1. Pilotes de clase A: soportan cargas pesadas. El didmetro minimo a tope debe ser de 356 mm.

2. Pilotes de clase B: se utilizan para soportar cargas medias. El didmetro minimo a tope
debe ser de 305 a 330 mm.

3. Pilotes de clase C: se utilizan en las obras de construccién temporales. Se pueden utilizar
de forma permanente para estructuras cuando todo el pilote esta por debajo del nivel
freatico. El didmetro minimo a tope debe ser de 305 mm.

En cualquier caso, una punta del pilote debe tener un didmetro no inferior a 150 mm.

Los pilotes de madera no pueden soportar mucho esfuerzo de excavacién; por lo tanto,
la capacidad del pilote se limita generalmente a alrededor de 220 a 270 kN. Se pueden utilizar
zapatas de acero para evitar dafios en la punta del pilote (parte inferior). La parte superior de
los pilotes de madera también puede ser dafiada durante la operacidn de excavacion. Para evitar
dafios en la parte superior puede utilizarse una banda metélica o capuchén. El aplastamiento de
las fibras de madera provocado por el impacto del martillo se conoce como barrido.

Debe evitarse el empalme de los pilotes de madera, sobre todo cuando se espera que so-
porten carga de tension o carga lateral. Sin embargo, si el empalme es necesario, puede hacerse
mediante el uso de tuberias de proteccion (figura 18.5a) o correas de metal y pernos (figura
18.5b). La longitud de la cubierta de tuberia debe ser al menos cinco veces el didmetro del
pilote. Los extremos que empalman deben cortarse cuadrados para que se pueda mantener el
contacto completo. Las porciones empalmadas deben recortarse cuidadosamente para que se
ajusten apretadamente en el interior de la cubierta de tuberia. En el caso de las correas y torni-
llos metalicos, los extremos empalmados también deben cortarse en dngulo recto. Ademads, los
lados de la porcién empalmada deben recortarse planos para colocarles las correas.

Los pilotes de madera pueden mantenerse en buen estado de forma indefinida si estan ro-
deados de suelo saturado. Sin embargo, en un ambiente marino los pilotes de madera estdn sujetos
al ataque de diversos organismos y se pueden dafiar de manera importante en unos cuantos meses.
Cuando se encuentran por encima del nivel fredtico, los pilotes estdn sujetos al ataque de insectos. La
vida de los pilotes puede aumentarse mediante el tratamiento con conservadores, como la creosota.

La longitud habitual de los pilotes de madera es de 5 m a 15 m. La longitud maxima es
de unos 30 m hasta 40 m. La carga soportada habitualmente mediante pilotes de madera es de
300 kN a 500 kN.

Pilotes compuestos

Las porciones superior e inferior de los pilotes compuestos estan hechas de diferentes mate-
riales. Por ejemplo, pueden hacerse de acero y concreto o madera y concreto. Los pilotes de



542 Capitulo 18: Pilotes de cimentacion

Camisa

Camisa metalica

metalica

Corte cuadrado
I— de los extremos

Corte cuadrado
de los extremos

Camisa
metalica

;

Figura 18.5 Empalme de pilotes de madera: (a) uso de cubiertas de tubos, (b) uso de correas y tornillos
metalicos

acero y de concreto consisten en una parte inferior de acero y una parte superior de concreto
colado en el lugar. Este tipo de pilote se utiliza cuando la longitud necesaria del pilote para el
soporte adecuado excede la capacidad de los pilotes de concreto simples colados en el lugar.
Los pilotes de madera y concreto generalmente consisten de una porcién inferior del pilote de
madera debajo del nivel fredtico permanente y una parte superior de concreto. En cualquier
caso, la formacién de juntas adecuadas entre dos materiales diferentes es dificil, por esa razén
los pilotes compuestos no se utilizan ampliamente.

18.4 Estimacion de la longitud de un pilote

Seleccionar el tipo de pilote que se utilizard y la estimacion de su longitud necesaria son tareas
bastante dificiles que requieren de buen juicio. Ademads de las clasificaciones dadas en la sec-
cion 18.3, los pilotes se pueden dividir en dos grandes categorias, en funcion de sus longitudes y
los mecanismos de transferencia de carga al suelo: (a) pilotes de punta y (b) pilotes de friccion.

Pilotes de punta

Si los registros de perforacién del suelo establecen la presencia de roca madre o material firme
como una roca, en un sitio dentro de una profundidad razonable, los pilotes se pueden extender
a la superficie de la roca (figura 18.6a). En este caso la capacidad dltima de los pilotes depende
por completo de la capacidad de soporte de carga del material subyacente, por lo que los pilotes
se denominan pilotes de punta. En la mayoria de estos casos la longitud necesaria del pilote
puede ser bastante bien establecida.

Si en lugar de roca madre se encuentra un estrato bastante compacto y con problemas de
suelo a una profundidad razonable, los pilotes pueden extenderse unos metros en el estrato duro
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Figura 18.6 (a) y (b) Pilotes de punta; (c) pilotes de fricciéon

(figura 18.6b). Pilotes con pedestales pueden ser construidos en la cama del estrato duro y la
carga ultima del pilote se puede expresar como

0u=0,+ 0 (18.3)

Q,, = carga soportada por el pilote de punta
Q, = carga soportada por la superficie de fricciéon desarrollada en el lado del pilote
(provocada por la resistencia al corte entre el suelo y el pilote)

Si Q, es muy pequeifia, entonces
Qu=0p (18.4)

En este caso la longitud requerida del pilote puede ser estimada con precision si los registros
adecuados de exploracién del subsuelo estdn disponibles.

Pilotes de friccion

Cuando hay una capa de roca o material pétreo estd presente a una profundidad razonable en
un sitio, los pilotes de punta llegan a ser muy largos y poco econdémicos. Para este tipo de con-
diciones de subsuelo, los pilotes son clavados a través del material més blando a profundidades
determinadas (figura 18.6¢). La carga dltima de estos pilotes se puede expresar por la ecuacién
(18.3). Sin embargo, si el valor de O, es relativamente pequeiio,

0= Oy (18.5)

Estos pilotes se denominan pilotes de friccion, porque la mayoria de la resistencia se deriva de la
friccién de la superficie. Sin embargo, el término pilote de friccion, aunque se utiliza a menudo
en la literatura, es un nombre inapropiado en suelos arcillosos; la resistencia a la carga aplicada
también es causada por la adhesion.

La longitud de los pilotes de friccién depende de la resistencia del suelo al corte, la carga apli-
cada y el tamafio del pilote. Para determinar las longitudes necesarias de €stos, un ingeniero necesita
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una buena comprension de la interaccion suelo-pilote, el buen juicio y la experiencia. Los procedi-
mientos tedricos para calcular la capacidad de carga de los pilotes se presentan en la seccién 18.6.

18.5 Instalacion de pilotes

La mayoria de los pilotes son clavados en el suelo por los martillos o martinetes. En circunstancias
especiales, los pilotes también se pueden insertar por inyeccion o barrenado parcial. Los tipos de
martillo utilizados para la colocacién de pilotes incluyen (a) martillo de gravedad, (b) de efecto
simple o martillo de vapor, (c) de doble efecto o diferencial o martillo de vapor y (d) martillo die-
sel. La figura 18.7 muestra una operacion de clavado de pilotes en el terreno. En la operacion de
clavado se afiade una tapa a la parte superior del pilote. Puede utilizarse un amortiguador entre el
pilote y la tapa. Este tiene el efecto de reducir la fuerza de impacto y prolongarla por mds tiempo,
sin embargo, su uso es opcional. Se coloca un amortiguador de martillo en la tapa y se deja caer
el martillo sobre el amortiguador. La figura 18.8 muestra un martinete vibratorio. La tabla 18.4
muestra algunos ejemplos de martillos de percusién disponibles en el comercio.

Al clavar el pilote, cuando éste tiene que penetrar en una capa delgada de suelo duro
(como arena y grava) que recubre una capa de suelo mds blando, en ocasiones se utiliza una
técnica llamada inyeccion. En ésta el agua se descarga en el pilote de punta por medio de tubos
de 50 a 75 mm de didmetro para lavar y aflojar la arena y la grava.

De acuerdo con la naturaleza de su colocacidn, los pilotes se pueden dividir en dos cate-
gorias: pilotes de desplazamiento 'y pilotes sin desplazamiento. Los pilotes clavados son pilotes
de desplazamiento porque mueven lateralmente un poco de tierra, por lo que hay una tendencia
para la densificacidn de suelo que los rodea. Los pilotes de concreto y los pilotes de tubos ce-
rrados son pilotes de alto desplazamiento. Sin embargo, los pilotes H de acero desplazan menos
tierra lateralmente durante su colocacion, por lo que son pilotes de bajo desplazamiento. En
contraste, los pilotes perforados son pilotes sin desplazamiento, porque su colocacién cambia
muy poco el estado de esfuerzo en el suelo.

Figura 18.7 Operacion de clavado de pilotes en campo (Cortesia de N. Sivakugan, James Cook
University, Australia)



Figura 18.8 Martinete vibratorio (© Vincent Lowe, Alamy)

Tabla 18.4 Ejemplos de martillos de percusién disponibles en el comercio

Niam. de Tipo de Energia nominal Peso del ariete
Fabricantet  modelo martillo (kN-m) Golpes/min (kN)
v 400C De efecto simple 153.9 100 177.9
M S-20 81.3 60 89.0
M S-8 353 53 35.6
M S-5 22.0 60 222
R 5/0 77.1 44 77.8
R 2/0 44.1 50 44.5
A\ 200C De doble efecto 68.1 98 89.0
A\ 140 0 48.8 103 62.3
v 80C diferencial 33.1 111 35.6
A% 65C 26.0 117 28.9
R 150C 66.1 95-105 66.7
\% 4N100 Diesel 58.8 50-60 23.5
\'% IN100 33.4 50-60 13.3
M DE40 434 48 17.8
M DE30 30.4 48 12.5

"V: Vulcan Iron Works, Florida
M: McKiernan-Terry, Nueva Jersey
R: Raymond International, Inc., Texas
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18.6 Mecanismo de transferencia de carga

El mecanismo de transferencia de carga de un pilote al suelo es complicado. Para entenderlo,
consideremos un pilote de longitud L, como se muestra en la figura 18.9a. La carga en el pilote
se incrementa gradualmente de 0 a O, — , en la superficie del suelo. Parte de esta carga serd re-
sistida por la friccién lateral desarrollada a lo largo del eje, Q,, y parte por el suelo por debajo de

I‘ Ql‘
}‘—Q(g -0

X

Qia =)

O

Az

Al
Q{z]

(‘1;2 I“'Q*"I I
e——O,—+}e—0.—

{a}
(b)
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unitaria a la
2=0 friccion
AQ,
f{z] — Q( ]
p- Az
/1
z=p X ?
{e) OP ()

(d)

Figura 18.9 Mecanismo de transferencia de carga para pilotes
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la punta del pilote, Q,. Ahora, ;cémo son Q; y O, en relacién con la carga total? Si se realizan
mediciones para obtener la carga soportada por el eje del pilote, Q;), a cualquier profundidad z
la naturaleza de la variacion serd como la curva 1 de la figura 18.9b. La resistencia a la friccion
por unidad de drea, f,), a cualquier profundidad z se puede determinar como

~ AQ,
= o

donde p = perimetro de la seccién transversal del pilote. La figura 18.9c muestra la variacién
de f(;) con la profundidad.

Si la carga Q en la superficie del suelo se incrementa gradualmente, la maxima resistencia
de friccion a lo largo del eje del pilote estard completamente movilizada cuando el desplazamiento
relativo entre el suelo y el pilote sea aproximadamente de 5 a 10 mm, independientemente del
tamafio y la longitud L del pilote. Sin embargo, la méxima resistencia puntual Q, = Q, no se
moviliza hasta que la punta del pilote se ha movido de 10% a 25% de la anchura (o didmetro) del
pilote. El limite inferior se aplica a los pilotes clavados y el limite superior a los pilotes perforados.
Con carga maxima (figura 18.9d y la curva 2 en la figura 18.9b), Q. — o) = Q,. Por lo tanto,

(18.6)

Ql:Qs

Q2:Qp

La explicacién anterior indica que Q; (o la unidad de friccién de la superficie, f, a lo largo del eje
del pilote) se desarrolla en un desplazamiento del pilote mucho mds pequeiio en comparacion
con la resistencia puntual, 0,

Con carga maxima, la superficie de falla en el suelo en la punta del pilote (insuficiencia de
la capacidad de carga causada por Q) es como la que se muestra en la figura 18.8e. Observe que
las cimentaciones con pilotes son cimentaciones profundas y que el suelo falla en su mayoria
en un modo de perforacion, como se ilustré en las figuras 16.1c y 16.2. Es decir, en la punta del
pilote se desarrolla una zona triangular, 1, que es empujada hacia abajo sin producir ninguna
otra superficie de deslizamiento visible. En arenas densas y suelos arcillosos rigidos, puede de-
sarrollarse parcialmente una zona de corte radial, 11. Por lo tanto, las curvas de desplazamiento
de carga de los pilotes se parecerdn a las que se muestran en la figura 16.1c.

18.7 Ecuaciones para la estimacion de
la capacidad del pilote

La capacidad dltima de carga de un pilote, Q,,, esta dada por una ecuacién simple, como la carga
soportada en la punta del pilote mas la resistencia a la friccidn total (friccion superficial) de la
derivada de la interfase suelo-pilote (figura 18.10), o

0.=0p + 0Oy (18.7)
donde

0, = capacidad de carga de la punta del pilote
Q, = resistencia a la friccién

Numerosos estudios publicados cubren la determinacién de los valores de O, y O,. Excelentes
criticas a muchas de estas investigaciones han sido proporcionadas por Vesic (1977), Meyerhof
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(1976) y Coyle y Castello (1981). Estos estudios proporcionan informacién sobre el problema
de la determinacién de la capacidad dltima del pilote.

Capacidad de soporte de carga de la punta del pilote, Q,

La capacidad ultima de carga de las cimentaciones poco profundas o superficiales se discutié
en el capitulo 16. La ecuacion general de capacidad de soporte para cimentaciones superficiales
fue dada en el capitulo 16 (para carga vertical) como

1
qu = C’NL'F;'SFL'd + quFquqd + EYBNyFyYFyd

Por lo tanto, en general, la capacidad dltima de carga puede expresarse como
q, = ¢'N} + gN; + yBN; (18.8)

donde N N7y N son los factores de capacidad de carga que incluyen la forma necesaria y los
factores de profundidad.

Las cimentaciones con pilotes son profundas. Sin embargo, la resistencia tltima por uni-
dad de superficie desarrollada en la punta del pilote, g,, puede ser expresada por una ecuacion
similar en forma a la ecuacion 18.8, aunque los valores de N Nj'y NJ van a cambiar. La nota-
cion utilizada en este capitulo para el ancho del pilote es D. Por lo tanto, sustituyendo D por B
en la ecuacion (18.8) da

— — AIATE & k
q, = q[’ =c Nj + qu + ’)’DNy (189)

Debido a que el ancho, D, de un pilote es relativamente pequefio, el término puede ser elimina-
do del lado derecho de la ecuacién anterior sin introducir un error grave o

gy = ¢'N* + ¢'N! (18.10)
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Se debe observar que el término ¢ ha sido sustituido por ¢’ en la ecuacion (18.10) para indicar
esfuerzo efectivo vertical. Por lo tanto, la capacidad de carga de la punta del pilote es

0, = Ag, = AJc'N; + q'N}) (18.11)

donde
A, = zona de la punta del pilote
¢" = cohesion del suelo apoyando la punta del pilote
q, = resistencia al punto de unidad
¢' = tension vertical eficaz a nivel de la punta del pilote
N N = factores de capacidad de carga

Existen varios métodos para calcular la magnitud de g,,. En este texto se utilizard el mé-
todo sugerido por Meyerhof (1976).

18.8 Método de Meyerhof para el calculo de g,

En arena, la cohesion ¢’ es igual a cero. Por lo tanto, la ecuacién (18.11) toma la forma
0,=A4,= qu’N;l< (18.12)

En la figura 18.11 se muestra la variacién de N con el dngulo de friccién con el suelo, ¢'.
Meyerhof sefial6 que la capacidad de carga puntual, g, de un pilote en arena generalmente au-
menta con la profundidad de empotramiento en el estrato de soporte y alcanza un valor maximo
en una relacién de empotramiento de L,/D = (L,/D).,. Se debe tener en cuenta que en un suelo
homogéneo, L, es igual a la longitud de empotramiento real del pilote, L (véase figura 18.10). Sin
embargo, en la figura 18.6b, donde un pilote ha penetrado en un estrato de soporte, L, < L. Mdas
alld de la relacién de empotramiento critico, (L,/D),,, €l valor de g, permanece constante (g, = g;).
Es decir, como se muestra en la figura 18.12 para el caso de un suelo homogéneo, L = L. Por
lo tanto, gp nO debe exceder el valor limite, o qu,, por ello

0,=Aq'N; =Ayq (18.13)
La resistencia del punto limite es
q,(KN/m?) = 50N tan ¢’ (18.14)

donde ¢ = dngulo de friccion del suelo efectiva en el estrato de soporte.

Basado en observaciones de campo, Meyerhof (1976) también sugiere que la resistencia
Gltima puntual, g,, en un suelo granular homogéneo (L = L;) puede obtenerse a partir de los
nimeros de penetracion estdndar como

L
4y (kN/m) = 40N~ = 400N, (18.15)
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donde N4, = nimero de penetracién estandar promedio cerca de la punta del pilote (alrededor
de 10D arriba y 4D abajo de la punta).
Para pilotes en arcillas saturadas en condiciones sin drenaje (¢ = 0),

0, = Nic,A, = 9,A, (18.16)
donde ¢, = cohesién no drenada del suelo debajo de la punta del pilote.

18.9 Resistencia a la friccion, Q,

La resistencia a la friccién o resistencia superficial de un pilote puede escribirse como

0, = Dp ALf (18.17)

donde

p = perimetro de la seccidn del pilote

AL = longitud incremental del pilote sobre el que p y f son tomados como constantes
(figura 18.13a)
f = resistencia unitaria a la friccién a cualquier profundidad z

Resistencia a la friccion en arena

La resistencia unitaria a la friccion a cualquier profundidad para un pilote es

f= Ko tan ' (18.18)

Resistencia
e Unitaria a
la friccion,

f

Ko,

[

L :if_
&
T

X '
{a} Profundidad

Figura 18.13 Resistencia unitaria a la friccion para pilotes en arena
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donde

K = coeficiente de presion de tierra
o, = esfuerzo efectivo vertical a la profundidad bajo consideracion

&' = angulo de friccion del pilote

En realidad, la magnitud de K varia con la profundidad. Es aproximadamente igual al
coeficiente de presion pasiva de tierra de Rankine, K, en la parte superior del pilote y puede
ser menor que el coeficiente de reposo-presion de la tierra, K, en la punta del pilote. También
depende de la naturaleza de la instalacién de éste. En base a los resultados disponibles en la ac-
tualidad, se recomiendan los siguientes valores medios de K para el uso en la ecuacién (18.18):

Tipo de pilote K

Perforado o inyeccién ~K,=1—sen ¢’

Pilotaje de bajo desplazamiento ~K,=1—sen¢'ald K,=14(1 — sen ¢')
Pilotaje de alto desplazamiento ~K,=1—sen ¢’ al.8 K, = 1.8(1 — sen ¢')

El esfuerzo efectivo vertical, o, para usar en la ecuacion (18.18) aumenta con la profun-
didad del pilote hasta un limite maximo a una profundidad de 15 a 20 didmetros y se mantiene
constante a partir de entonces, como se muestra en la figura 18.13b. Esta profundidad critica,
L', depende de varios factores, como el dngulo de friccion del suelo y la compresibilidad y la
densidad relativa. Una estimacion conservadora es asumir que

L' = 15D (18.19)

Los valores de 6" de diversas investigaciones parecen estar en el intervalo de 0.5¢" a
0.8¢'. Asi deben ser utilizados en la eleccion del valor de &'.

Meyerhof (1976) tambi€n indic6 que la resistencia unitaria promedio a la friccion, f,roms
para pilotes clavados con alto desplazamiento se puede obtener a partir de los valores de resis-
tencia a la penetracion estdndar promedio como

fprom(kN/mz) = 2N60 (1820)

donde Ny, = valor promedio de la resistencia a la penetracién estindar. Para pilotes clavados
con bajo desplazamiento,

f;')rom (kN/mz) = Nﬁo (1821)
Por lo tanto,

Os = pLfprom (18.22)
La prueba de penetracién de cono se discutié en el capitulo 12. Nottingham y Schmert-
mann (1975) y Schmertmann (1978) proporcionan correlaciones para estimar Q, utilizando la

resistencia a la friccién (f,) obtenida durante pruebas de cono penetrante. De acuerdo con este
método

f=a'f. (18.23)

Las variaciones de a’ con L/D para penetrémetros de cono eléctrico y cono mecanico se mues-
tran en las figuras 18.14 y 18.15, respectivamente. Se tiene

O, =3p (AL)f=Zp (AL) o' f. (18.24)
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Figura 18.14 Variacién de ' con el radio de empotramiento para pilotes en arena: penetrémetro de
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Figura 18.15 Variacién de &' con el radio de empotramiento para pilotes en arena: penetrémetro de
cono mecanico

Resistencia a la friccion (o superficial) en arcilla

Estan disponibles varios métodos para la obtencion de la resistencia unitaria a la friccién (o su-
perficial) de pilotes en arcilla. Se describen brevemente tres de los procedimientos actualmente

aceptados.

1. Método A: Este método fue propuesto por Vijayvergiya y Focht (1972). Se basa en el
supuesto de que el desplazamiento del suelo causado por la colocacién de pilotes resulta
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Tabla 18.5 Variacién de A con L [ecuacién (18.25)]

L (m) A L (m) A

0 0.5 35 0.136

5 0.318 40 0.127
10 0.255 50 0.123
15 0.205 60 0.118
20 0.177 70 0.117
25 0.155 80 0.117
30 0.145 90 0.117

en una presion lateral a cualquier profundidad y en una resistencia unitaria promedio
superficial de

Jorom = Ao, + 2¢,) (18.25)

donde

o, = significa esfuerzo efectivo vertical para toda la longitud de empotramiento
¢, = resistencia al corte no drenada promedio (concepto ¢ = 0)

El valor de A cambia con la profundidad de penetracion del pilote (véase la tabla 18.5).
Por lo tanto, la resistencia total a la friccién puede ser calculada como

Os = pLfprom

Se debe tener cuidado en la obtencién de los valores de o), y ¢, en un suelo estratificado.
La figura 18.16 ayuda a explicar la razén. De acuerdo con la figura 18.16b, el valor medio

. Cohesién _ Efoutt?rZO
" no drenada, ¢, » efectivo A
: vertical, o’
Ll ; “Cun Area = A,
b L. Luiz) Area = A,
Idg '-cu{aj'-' Area — Aa
I |
(@) ¢
Profundidad Profundidad
(b} (c}

Figura 18.16 Aplicacién del método A en un suelo estratificado



18.9 Resistencia a la friccion, Q;, 555

de ¢, es (c,yLy + ¢, Ly +. . )/L. Del mismo modo, la figura 18.16¢ muestra la grafica de
la variacion de la tension efectiva con la profundidad. La tensién media efectiva es

A A A+
o L

S

(18.26)

donde Ay, A,, As,. .. = dreas de los diagramas de esfuerzos efectivos verticales.
2. Método a: De acuerdo con este método, la resistencia unitaria de la superficie en suelos
arcillosos se puede representar por la ecuacion

f=ac, (18.27)

donde a = factor de adhesion empirica. La variacién aproximada del valor de « se
muestra en la figura 18.17. Por lo tanto,

QS=2fp AL=2acup AL (18.28)

3. Método B: Cuando los pilotes son colocados en arcillas saturadas, la presion del agua
intersticial en el suelo alrededor de los pilotes aumenta. Este exceso de presién de poro en
arcillas normalmente consolidadas puede ser de 4 a 6 veces c,. Sin embargo, en el lapso
de un mes esta presion se disipa poco a poco. Por lo tanto, la resistencia unitaria del pilote

1.00

0.75

a 050

0.25

50 100 150 200 250 300
Cohesién no drenada, ¢, (kN/m?)

Figura 18.17 Variacién de « con la cohesion no drenada de la arcilla
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a la friccion se puede determinar basdndose en en los pardmetros de esfuerzo efectivo de
la arcilla en un estado remodelado (¢’ = 0). Por lo tanto, a cualquier profundidad,

f= Bo, (18.29)
donde

o = esfuerzo efectivo vertical
B = K tan oy

¢r = angulo de friccién drenada de arcilla remodelada
K = coeficiente de empuje

Siendo conservadores, se puede calcular la magnitud de K como el coeficiente de presion
de tierra en reposo, o

K =1 —send¢y (para arcillas normalmente consolidadas) (18.31)

K = (1 — sen ¢py) VOCR (para arcillas sobreconsolidadas) (18.32)
donde OCR = relacion de sobreconsolidacion.

Combinando las ecuaciones (18.29), (18.30), (18.31) y (18.32) para las arcillas
normalmente consolidadas resulta

f= (1 —sen ¢p)tan ¢ro,, (18.33)
y para arcillas sobreconsolidadas,
f= (1 —sen¢g)tan ¢ VOCR0|, (18.34)

Con el valor de f determinado, la resistencia total a la friccién puede ser evaluada como

0,= > fpAL

Correlacion con los resultados de pruebas de penetracion de cono

Nottingham y Schmertmann (1975) y Schmertmann (1978) encontraron que la correlacién de
friccién unitaria de la superficie en arcilla (con ¢ = 0) es

f=afe (18.35)

La variacion de o' con la resistencia del cono de friccion f. se muestra en la figura 18.18. Por
lo tanto,

0, =2 fp(AL) =X a' f. p(AL) (18.36)

18.10 Capacidad admisible del pilote

Después de que se ha determinado la capacidad dltima de carga total de un pilote mediante la
suma de la capacidad de soporte en la punta y la resistencia a la friccién (o superficie), se debe
utilizar un factor razonable de seguridad para obtener la carga total admisible para cada pilote, o

0,
=— 18.37
adm FS ( )



18.11 Capacidad de carga de la punta de un pilote apoyado sobre roca 557

1.5 4
Nottingham y Schmertmann (1975)
Schmertmann (1978)

1.0

= 0.75
Pilotes de concreto
05 y de madera
0254 -
Pilotes de acero o
0 T T T 1
0 0.5 1.0 1.5 2.0
£
Pa

Figura 18.18 Variacién de o' con f./p, para pilotes en arcilla (p, = presién atmosférica = 100 kN/m?)

donde

Q.4m = capacidad de soporte de carga admisible para cada pilote
FS = factor de seguridad

El factor de seguridad generalmente utilizado varfa de 2.5 a 4, dependiendo de las incertidum-
bres del cédlculo de la carga tdltima. En grandes proyectos que implican varios pilotes, por lo
general debe llevarse a cabo un nimero determinado de pruebas de carga para determinar las
capacidades ultima y permisible de carga. La razén principal de esto es la falta de fiabilidad de
los métodos de prediccion.

18.11 Capacidad de carga de la punta de un pilote
apoyado sobre roca

A veces los pilotes son colocados sobre una capa subyacente de roca. En tales casos, el inge-
niero debe evaluar la capacidad de carga de la roca. La resistencia unitaria dltima en la roca
(Goodman, 1980) es de aproximadamente

9y = qurNy + 1) (18.38)

donde

Ny = tan?(45 + ¢'/2)
q,.r = resistencia a la compresién no confinada de la roca
¢' = dngulo de drenaje de la friccién
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Tabla 18.6 Esfuerzo de compresion no confinada tipico y dngulo de friccion de las rocas

Tipo de roca Gu-r (MN/m?) ¢’ (grados)
Arenisca 70-140 27-45
Caliza 105-210 30-40
Lutita 35-70 10-20
Granito 140-210 40-50
Mirmol 60-70 25-30

La resistencia a la compresion no confinada de roca se puede determinar mediante pruebas de
laboratorio en muestras de rocas recogidas durante la investigacion de campo. Sin embargo, se
debe utilizar precaucion extrema para obtener el valor adecuado de g,,_; porque las muestras de
laboratorio son generalmente de didmetro pequefio. A medida que el didmetro de la muestra au-
menta, la resistencia a la compresién no confinada disminuye, lo que se conoce como efecto de
escala. Para muestras mas grandes de aproximadamente 1 m de didmetro, el valor de ¢, per-
manece aproximadamente constante. Parece que en este proceso hay una reduccion de cuatro a
cinco veces en la magnitud de g, . El efecto de escala en la roca es causada principalmente por
fracturas grandes y pequeiias distribuidas al azar, y también por rupturas progresivas a lo largo
de las lineas de deslizamiento. Por lo tanto, se recomienda siempre que

qu-R(1ab)
qu-R(diseﬁo) = 5 ( 1 839)

La tabla 18.6 enumera algunos valores representativos de (laboratorio) resistencia a la
compresion no confinada junto con el dngulo de friccién de la roca, ¢'.
Se debe utilizar un factor de seguridad de al menos 3 para determinar la capacidad de
carga permisible de la punta del pilote. Por lo tanto,
[9.&(Ny + DIA,

Qp(adm) = FS (1840)

Ejemplo 18.1

Un pilote prefabricado de concreto de 12 m de largo totalmente empotrado se coloca sobre una
capa de arena homogénea (¢’ = 0). El pilote es de seccion cuadrada con lados que miden
305 mm. El peso unitario seco de arena, y,, es de 16.8 kN/m?, el 4ngulo promedio de friccién
del suelo es 35°. Calcule la carga dltima en la punta del pilote. Utilice el método de Meyerhof
con la ecuacion (18.13).

Solucién
Este suelo es homogéneo, por lo tanto, L;, = L. Para ¢ = 35°% N~ 120. Asi que,

q' = yal = (16.8)(12) = 201.6 kN/m?
305 X 305

A, = ———————— = 0.0929 m?

1000 X 1000

0, = A,q'N; = (0.0929)(201.6)(120) = 2247.4 kN
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Sin embargo, de la ecuacién (18.14) se tiene

g1 = 50N% tan ¢" = 50(120)tan 35° = 4201.25 kN/m?
Asi
0, = Apgr = (0.0929)(4201.25) = 390.3 kN < A,q'N}

0, ~ 390 kN

Ejemplo 18.2

Consulte el ejemplo 18.1. Determine la resistencia total a la friccion para el pilote.
Utilice las ecuaciones (18.17), (18.18) y (18.19), asi como K = 1.4, 6'= 0.6 ¢'.

Solucion
La friccién de la superficie a cualquier profundidad estd dada por la ecuacién (18.18) como
f= Ko, tan &'
De la ecuacion (18.19), tenemos
L' = 15D

Asi, para la profundidad z = 0-15D, o/, = yz = 16.8z (kN/m?) y m4s alld de z > 15D, o/, =
v(15D) = (16.8)(15 X 0.305) = 76.86 kN/m?. Este resultado se muestra en la figura 18.19.
La resistencia a la friccion de z = 0 a 15D es

(1.4)(76.86)tan(0.6 X 35)
2

O, = pLfyrom = [(4)(0.305)](15D)

= (1.22)(4.575)(20.65) = 115.26 kN

76.86 kN /m? Esfuerzo

: » efectivo
: T
I
A5
| f
|

vertical, o)

\/

Profundidad

Figura 18.19
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La resistencia a la friccion desde z = 15D hasta 12 m es

0, = p(L — L')f._isp = [(4)(0.305)][12 — 4.575][(1.4)(76.86)tan(0.6 X 35)]
= (1.22)(7.425)(41.3) = 374.1 kN

Por lo tanto, la resistencia total a la friccion es

115.26 + 374.1 = 489.35 kN = 490 kN

Ejemplo 18.3

Sea un pilote de concreto con 0.305 m X 0.305 m de seccion transversal en arena. El pilote
es de 15.2 m de largo. Las siguientes son las variaciones del Ng, con la profundidad. Estime
0, usando la ecuacion (18.15).

Profundidad bajo la superficie

del terreno (m) Nso
1.5 8
3.0 10
4.5 9
6.0 12
7.5 14
9.0 18
10.5 11
12.0 17
13.5 20
15.0 28
16.5 29
18.0 32
19.5 30
21.0 27

Solucién

La punta del pilote estd a 15.2 m por debajo de la superficie del terreno. Para el pilote,

D = 0.305 m. El promedio de Ny, 10D arriba y sobre 5D por debajo de la punta del pilote es
17 + 20 + 28 + 29

Ney = =235=24
60 4

De la ecuacion (18.15)

L
0,(kN) = A(q,) = A,,[40 N60(D> } = A,(400 Ny)

A[,{40 NﬁO(g)} = (0.305 X 0.305)[(40)(24)(012025>} = 4450.6 kN

A,(400 Ngy) = (0.305 X 0.305)[(400)(24)] = 893 kN

Por lo tanto, 0,= 893 kN
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Ejemplo 18.4

Consulte el pilote descrito en el ejemplo 18.3. Estime la magnitud de Q; del pilote.

(a) Utilice la ecuacion (18.20).
(b) Teniendo en cuenta los resultados en el ejemplo 18.3, determine la capacidad de
carga admisible del pilote. Use un factor de seguridad, FS = 3.

Solucion
El valor promedio de N, para la arena para 15.2 m es

84+ 10+9 +12+ 14+ 18+ 11 + 17 + 20 + 28
60 —
10

=147 =15

Inciso a
De la ecuacion (18.20)

f]‘prom = Z(NGO) = 2(15) = 30 kI\I/II'l2
Os = pLfprom = (4 X 0.305)(15.2)(30) = 556.2 kN
Inciso b

0. — 0+ 0O 893 + 5562
adm FS 3

= 483 kN

Ejemplo 18.5

Considere un pilote de concreto de 18 m de longitud (seccién transversal: 0.305 m X 0.305 m)
totalmente empotrado en una capa de arena. A continuacidn se muestra la siguiente aproxi-
macion de la resistencia a la penetracion de cono (cono mecanico) ¢, para la capa de arena
y la resistencia a la friccion f, con la profundidad. Estime la carga admisible que el pilote
puede soportar. Utilice FiS = 3y g, ~ g, en la punta del pilote.

Profundidad a partir de la

superficie del terreno (m) qc (kN/m?) f. (kN/m?)
0-5 3040 73
5-15 4560 102
15-25 9500 226
Solucidn
Ou= Qp + Oy
dp = 4c

En la punta del pilote (es decir, a una profundidad de 18 m), g. ~ 9500 kN/m?. Por lo tanto,

0, = Apge = (0.305 X 0.305)(9500) = 883.7 kN
Para determinar Q,, se ha preparado la siguiente tabla. (Nota: L/D = 18/0.305 = 59.)
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Profundidad a partir de

- a/
la s“pe'?nﬁ')e delterreno ;) f,(kN/m?)  (Figura 18.15) PAL&'f, (kN)
0-5 5 73 0.44 195.9
5-15 10 102 0.44 547.5
15-18 3 226 0.44 363.95

0, = 1107.35 kN

Por lo tanto,
0, =0, + 0, =883.7 + 1107.35 = 1991.05 kN

Q. 1991.05
FS 3

Ot = = 663.68 ~ 664 kN

Ejemplo 18.6

Un pilote de concreto que tiene 458 mm X 458 mm de seccidn transversal se empotra en
una arcilla saturada. La longitud de empotramiento es de 16 m. La cohesién no drenada, c,,
de la arcilla es de 60 kN/m?, y el peso unitario de la arcilla es de 18 kN/m?. Use un factor de
seguridad de 5 para determinar la carga admisible que puede soportar el pilote.

a. Utilice el método a.
b. Utilice el método A.

Solucion

Inciso a
De la ecuacioén (18.16),

0y = Apgp = ApcuNE = (0.458 X 0.458)(60)(9) = 113.3 kN
De las ecuaciones (18.27) y (18.28),
Qs = ac,pL
De la gréfica del promedio en la figura 18.17 para ¢, = 60 kN/m?, a ~ 0.77 y
0, = (0.77)(60)(4 X 0.458)(16) = 1354 kN

Gt O 1133+ 1354

adm = ~ 294 kN
Qddm FS

Inciso b
De la ecuacioén (18.25),

fprom = )\(E(,) + 2Cu)
Se tiene que L = 16.0 m. De la tabla 18.5, para L = 16 m, A = 0.2; por lo tanto
18 X 16 2
Jorom = 0.2/ | ——— ] +2(60) | = 52.8kN/m

O, = PL forom = (4 X 0.458)(16)(52.8) = 1548 kN
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Ya que en el inciso a, Q= 113.3 kN, entonces

0. - O+ 0 1133 + 1548
adm FS 5

= 332 kN

Ejemplo 18.7

En la figura 18.20a se muestra un pilote colocado en arcilla. El pilote tiene un didmetro de
406 mm.

a. Calcule la capacidad de carga neta en la punta. Utilice la ecuacion (18.16).

b. Calcule la resistencia de la superficie (1) mediante el uso de las ecuaciones (18.27)
y (18.28) (método «), (2) mediante el uso de la ecuacion (18.25) (método A) y
(3) mediante el uso de la ecuacion (18.29) (método B). Para todas las capas de arcilla,
¢r = 30°. A 10 m la arcilla estd normalmente consolidada. La capa de arcilla inferior
tiene un OCR de 2.

c. Estime la capacidad neta admisible del pilote. Utilice F'S = 4.

Solucién
El 4rea de la seccion transversal de la pila es

A, = %Dz = %(0.406)2 = 0.1295 m?

Inciso a: Célculo de la capacidad de carga neta
De la ecuacion (18.16), se tiene

0, = Agy = AN ¢,y = (0.1295)(9)(100) = 116.55 kN

o, (kN/m?)
Sf Arcilla saturada = 30 kN/m?;
i 3
A =18 kKN/m
Ww__ Nivel _ [A=225 90
= fredtico - 2 5m
5m - G=30KN/m A,=552.38
Arcilla =18 kN/m?
___ 130.95
il 10m
Z "
: Arcilla
"20m ;i © €40 = 100kN/m? Ay=4571
g = 19-6 KN/m*
o 30m 326.75
(@) (b)

Figura 18.20
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Inciso b: Calculo de la resistencia superficial
(1) De la ecuacién (18.28)

Qs:EachAL

Para la capa superior del suelo, ¢,y = 30 kN/m?. De acuerdo con la grifica promedio de la
figura 18.17, a; = 1.0. Del mismo modo, para la capa inferior del suelo, ¢,;) = 100 kN/m?;
a, = 0.5. Por lo tanto,

Qx = alcu(l)[(ﬂ')(O.406)]lO + 0(26,4(2)[(77)(0.406)]20
= (1)(30)[(77)(0.406)]10 + (0.5)(100)[(77)(0.406)]20
= 382.7 + 1275.5 = 1658.2 kN

(2) El valor promedio de c, es

c,(10) + ¢,2(20 30)(10) + (100)(20
010 60 _ GO0 + A0V _ 1741

Para obtener el valor promedio de o ,, el diagrama de la variacion del esfuerzo efectivo ver-
tical con la profundidad se representa en la figura 18.20. De la ecuacién (18.26),

. A+ A+ Ay 225+ 552.38 + 4577 .
= ” = i = 178.48 KN/m

De la tabla 18.5, la magnitud de A es 0.145. Asi

o

Sprom = 0.145[178.48 + (2)(76.7)] = 48.12 kN/m?
Por lo tanto,

Oy = pLfom = 7(0.406)(30)(48.12) = 1841.3 kN

(3) La capa de arcilla superior (10 m) estd normalmente consolidada y ¢pr = 30°.
Para z = 0-5 m [ecuacién (18.33)],

fprom(l) = (1 — sen d)R)tan d)R c’-Io(pmm)

0+ 90
= (1 — sen 30°)(tan 300)( ) = 13.0 kN/m?
Del mismo modo, para z = 5-10 m,
90 + 130.95 3
Joromy = (1 — sen 30°)(tan 30°) — = 31.9 kN/m

Para z = 10-30 m [ecuacion (18.34)],

fprom = (1 —sen d)R)tan d)R vV OCR O-,Ll(prom)
Para OCR = 2,

130.95 + 326.75

5 > = 93.43 kN/m?

fI‘Jmm(Z&) = (1 — sen 300)(tan 300)\/5 <
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Por lo tanto,

Qs = p[fi)rom(l)(s) + fprom(2)(5) + fprom(S)(ZO)]
= ()(0.406)[(13)(5) + (31.9)(5) + (93.43)(20)] = 2669.7 KN

Inciso c: Célculo de la capacidad dltima, Q,
La comparacién de los tres valores de O, muestran que los métodos a y A dan resultados
similares. Por eso se utiliza

16582 + 18413

~ 1750 kN
: 2

Por lo tanto,

0, = 0, + 0, = 11655 + 1750 = 1866.55 kN

0,  1866.55
FS 4

Qi = = 466.6 kN

Ejemplo 18.8

Un pilote de concreto de 305 mm X 305 mm de seccién transversal es conducido hasta una
profundidad de 20 m en un suelo de arcilla saturada. Un resumen de la variacion de la resis-
tencia de friccion f, obtenido a partir de una prueba de penetracion de cono es el siguiente:

Resistencia

Profundidad a la friccion

(m) f; (kg/cm?)
0-6 0.35
6-12 0.56
12-20 0.72

Estime la resistencia a la friccion Q, del pilote.

Solucion

Puede prepararse la siguiente tabla:

Profundidad e o AL a'fep(AL)
(m) (kN/m?) (Figura 18.18) (m) [Ec. (18.36)] (kN)
0-6 34.34 0.84 6 211.5
6-12 54.94 0.71 6 258.5

12-20 70.63 0.63 8 432.2

(Nota: p = (4)(0.305) = 1.22 m)

Por lo tanto,

0, = 3a’f.p(AL) = 931 kN
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18.12 Asentamiento elastico de pilotes
El asentamiento eldstico de un pilote bajo una carga de trabajo vertical, Q,,, esta determinado
por tres factores:

Se = Sety T Se2) + Se3) (18.41)

donde

S, = asentamiento total del pilote
S,y = asentamiento del eje del pilote
S,.(2) = asentamiento causado por la carga en la punta del pilote
S,.3y = asentamiento causado por la carga transmitida a lo largo del eje del pilote

Determinacion de S,

Si se supone que el material del pilote es elastico, la deformacion del eje del pilote puede ser
evaluada utilizando los principios fundamentales de mecanica de materiales:

@y, > S il
Sey =—"—"—F% (18.42)

Ay

donde

0., = carga soportada en el punto del pilote en condiciones de carga de trabajo
0,,, = carga soportada por la resistencia a la friccién (superficial) en condiciones de carga
de trabajo
A, = drea de la seccion transversal del pilote
L = longitud del pilote
E, = médulo de elasticidad del material del pilote

La magnitud de ¢ depende de la naturaleza de la distribucién de la resistencia unitaria a la
friccion (superficial) a lo largo del eje del pilote. Puede variar entre 0.5 y 0.67 (Vesic, 1977).

Determinacion de S,

El asentamiento de un pilote causado por la carga soportada por la punta del pilote se puede
expresar como

Bl
Sey = (1~ p)1,, (18.43)

donde

D = ancho o didmetro del pilote
0,,, = punto de carga por unidad de superficie en la punta del pilote = 0,,/A,
E, = médulo de elasticidad del suelo en o por debajo de la punta del pilote
, = Coeficiente de suelo de Poisson
1,,, = factor de influencia ~ 0.85
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Tabla 18.7 Valores tipicos de C, recomendados por Vesic (1977) [ecuacién (18.44)]

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

Vesic (1977) propuso un método semi-empirico para obtener la magnitud del asentamiento, S,):

0,,C
Sey = —— (18.44)

Dgq,

donde

q, = resistencia tltima en la punta del pilote
C, = coeficiente empirico

Los valores representativos de C, para diferentes suelos se presentan en la tabla 18.7.

Determinacion de S,

El asentamiento de un pilote causado por la carga soportada a lo largo del eje estd dado por una
relacién similar a la ecuacion (18.43), o

S 3) — < WS> (1 - [.LZ)I 9 (1845)
e(3) pl Es s/Ews
donde

p = perimetro del pilote
L = longitud empotrada del pilote
I, = factor de influencia

Debe tenerse en cuenta que el término Q,,/pL en la ecuacion (18.45) es el valor promedio de
F alo largo del eje del pilote. El factor de influencia, /,,,, tiene una sencilla relacién empirica

(Vesic, 1977):
| L
I,=2+0.35 D (18.46)

Vesic (1977) también propuso una relacién empirica sencilla similar a la ecuacion (18.44) para
la obtencién de S,

_ Qwscs
3) = 7 (18.47)
donde C; = constante empirica = (0.93 + 0.16’V/ L/D)C,. (18,48)

Los valores de C,, para el uso de la ecuacion (18.48) se pueden estimar a partir de la tabla 18.7.
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Ejemplo 18.9

Un pilote prefabricado de concreto de 12 m de largo estd completamente empotrado en
la arena. La seccion transversal del pilote mide 0.305 m X 0.305 m. La carga de trabajo
admisible del pilote es 337 kN, de los cuales 240 kN son aportados por la friccién de la
superficie. Determine el asentamiento eldstico del pilote para E, = 21 X 106 kN/m?, E, =
30 000 kN/m? y p, = 0.3.

Solucién

Se usara la ecuacion (18.41):
Se = Se(1) T Se@) T Se3)

De la ecuacion (18.42),
_Q,, + E0L
e(l) A,
Sea¢ = 0.6y E, = 21 X 10° kN/m”. Entonces
97 + (0.6)240)]12
‘D 0.305)%21 X 10°)

= 0.00148 m = 1.48 mm

De la ecuacion (18.43),
GupD
Se(2) = T (1 - M?)pr
I, = 0.85
o 97
Gup = — = ~ = 1042.7 kN/m?
A, (0.305)
Asi

| (1042.7)(0.305)

S.2) = { 30 000 }(1 — 0.3%(0.85) = 0.0082 m = 8.2 mm

Una vez mas, de la ecuacion (18.45),

Qwv)D
S = )= = pdi,,
e(3) (pL EA( /“(‘a) ws

I —2+0351/£—2+0351/£—42
e : D : 0305

o 240 ( 0.305
D (@ X 0.305)(12) \ 30 000

)(1 — 0.3%)4.2) = 0.00081 m = 0.81 mm

Por lo tanto, el asentamiento total es

S, =148 + 8.2 + 0.81 = 10.49 mm
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18.13 Pruebas de carga de pilote

En la mayoria de los grandes proyectos debe realizarse un nimero determinado de pruebas de
carga sobre los pilotes. La razén principal es la falta de fiabilidad de los métodos de prediccion.
La capacidad de carga vertical y lateral de un pilote puede ser probada en el campo. La figura
18.21a muestra un diagrama esquematico de la disposicién del pilote de carga para la prueba de
compresion axial en el campo. La carga es aplicada al pilote por un gato hidraulico. Cargas
de paso se aplican al pilote y se permite que transcurra el tiempo suficiente después de cada
carga, de manera que se produce un pequefio asentamiento que se mide mediante manémetros
comparadores. La cantidad de carga que se aplicard a cada paso puede variar, dependiendo de
los cédigos de construccién locales. La mayoria de los cédigos de construccion requieren que
cada paso de carga sea aproximadamente de una cuarta parte de la carga de trabajo propuesta.
La prueba de carga debe llevarse a cabo para una carga total de al menos dos veces la carga de
trabajo propuesta. Después de alcanzar la carga deseada sobre el pilote, éste se descarga gra-
dualmente.

[<— Viga
Gato
~— hidrdulico
Manémetro
1, digital
Viga de Pilote de
-
referencia prueba
Pilote
ancla
(a)
Asentamiento,
a2 2 Asentamiento, Q 0
N\
S
N
\
\
Carga oy A \
\
_________ v

Sey S, Qu Q\

\

\

Cargado \

1 2!
Descargado Asentamiento neto, S, .,

(b) ©)

Figura 18.21 (a) Diagrama esquemadtico de la disposicion del pilote de carga para la prueba; (b) grifica
de la carga en funcién del asentamiento total; (c) gréfica de la carga en funcién del asentamiento neto
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La figura 18.21b muestra un diagrama de carga-asentamiento obtenido a partir de la carga y
descarga en campo. Para cualquier carga Q la liquidacion neta-pila se puede calcular de la siguiente

manera:
Cuando Q = Qy,

Asentamiento neto, Sneio(1) = Sx(1) — Se(1)
Cuando Q = Q»,

Asentamiento neto, Sneio2) = Si2) — Se(2)
donde

Sheto = asentamiento neto
S, = asentamiento elastico del mismo pilote
S, = asentamiento total

Estos valores de Q se pueden trazar en una gréfica en funcién del asentamiento neto correspondiente,
Shetor COMO se muestra en la figura 18.21c. La carga tltima del pilote se puede determinar entonces
a partir de la gréfica. El asentamiento del pilote puede aumentar con la carga hasta cierto punto, mas
alla del cual la curva asentamiento-carga se vuelve vertical. La carga correspondiente al punto donde
la curva de Q en funcién de S, se convierte en vertical es la carga dltima, Q,, para el pilote; ésta
es mostrada por la curva 1 en la figura 18.21c. En muchos casos, la dltima etapa de la curva carga-
asentamiento es casi lineal, muestra un alto grado de asentamiento para un pequefio incremento de
la carga; esto se muestra con la curva 2 en la figura. La carga tltima, Q,,, para tal caso se determina a
partir del punto de la curva de Q en funcién de S, en donde comienza esta parte lineal empinada.

Uno de los métodos para obtener la carga tltima Q,, de la grafica carga-asentamiento es
el propuesto por Davisson (1973). El método de Davisson se utiliza con frecuencia en campo
y se describe aqui. En referencia a la figura 18.22, la carga ultima se produce a un nivel de
asentamiento (S,) de

S (mm) = 0.012D, + 0.1(D) ;2L (18.49)

D AE,

r

donde

Q, estaen kN
D estd en mm
D, = didmetro del pilote de referencia o ancho (= 300 mm)
L = longitud del pilote (mm)
A, = drea de la seccién transversal del pilote (mm?)

P
E, = médulo de Young del material del pilote (kN/mm?)

P

La aplicacién de este procedimiento se muestra en el ejemplo 18.10.

El procedimiento de prueba de carga que se acaba de describir requiere la aplicacién de
cargas de paso sobre los pilotes y la medicién del asentamiento y se llama prueba de carga con-
trolada. Otra técnica utilizada para una prueba del pilote de carga es la prueba de penetracion a
velocidad constante, en la que la carga sobre el pilote se incrementa continuamente para man-
tener una velocidad constante de penetracién, que puede variar desde 0.25 hasta 2.5 mm/min.
Esta prueba da como resultado una grafica de carga-asentamiento similar a la obtenida a partir
de la prueba de carga controlada. Otro tipo de prueba de pilote de carga es la carga ciclica, en
la que una carga incremental se aplica y quita repetidamente.
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T Carga, Q (kN)
0.012D, +
0.1 D/D,

oL
AE

Ec. (18.49)

Asentamiento, S (mm)

Figura 18.22 Método de Davisson para la determinacién de Q,,

Con el fin de llevar a cabo una prueba de carga sobre pilotes, es importante tener en cuen-
ta el lapso de tiempo después del final de la colocacién (EOD). Cuando los pilotes se colocan
en arcilla blanda, cierta zona que rodea el barro se convierte en remodelada o comprimida. Esto
resulta en una reduccién de la resistencia al corte sin drenar, ¢,. Con el tiempo, la pérdida de re-
sistencia al corte sin drenar estd parcialmente o completamente recuperada. El lapso de tiempo
puede oscilar entre 30 y 60 dias.

Ejemplo 18.10

La figura 18.23 muestra los resultados de las pruebas de carga sobre un pilote de concreto de
20 m de largo (406 mm X 406 mm) incrustado en la arena. Utilizando el método de Davis-
son, determine la carga ltima Q,. Dado: E, = 30 X 105 kN/m?.

Solucion
De la ecuacién (18.49),

D
S, = 0.012D, + 0.1() +
D

r

o.L
ApEp

D, = 300 mm, D = 406 mm, L = 20 m = 20000mm,AP = 406 mm X 406 mm =
164 836 mm?* y E, = 30 X 10° kN/m? Por lo tanto,

406 (Q,)(20 000)
S, =(0.012)(300) + O.)\ =— | + —————
= )300) + ( )(300) (30)(164 836)
= 3.6 + 0.135 + 0.004Q, = 3.735 + 0.004Q,
Lalinea de S, (mm) = 3.735 + 0.004Q,, se dibuja en la figura 18.23. La interseccién de esta
linea con la curva de carga-asentamiento da la carga tltima de Q,, = 1640 kN.
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0, = 1460 kN
800 1600 2400
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20 |-

Asentamiento, S (mm)

Figura 18.23

18.14 Formulas para la colocacion de pilotes

Para desarrollar la capacidad de carga deseada, un pilote de punta de carga debe penetrar la capa
de suelo denso lo suficiente o tener contacto suficiente con una capa de roca. Este requisito no
siempre puede ser satisfecho por la colocacién de un pilote a una profundidad predeterminada
porque los perfiles del suelo varian. Por esa razén se han desarrollado varias ecuaciones para
calcular la capacidad udltima de un pilote durante la colocacién. Estas ecuaciones dindmicas
son ampliamente utilizadas en el campo para determinar si el pilote ha alcanzado un valor de
carga satisfactorio a la profundidad predeterminada. Una de las primeras de estas ecuaciones
dindmicas, comtinmente conocida como la formula Engineering News Record (ENR), se deriva
de la teorfa del trabajo y la energia, es decir,

energia impartida por el martillo por golpe
= (resistencia del pilote) (penetracion por golpe de martillo)

De acuerdo con la formula ENR, la resistencia del pilote es la carga dltima, Q,,, expresada como

Wih
= —— (18.50)
S+C
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donde

Wy = peso del ariete
h = altura de la caida del ariete
S = penetracién del pilote por golpe de martillo
C = constante

La penetracién de la pila, S, generalmente se basa en el valor promedio obtenido de los
ultimos golpes de conduccién. En la forma original de la ecuacién se recomiendan los siguien-
tes valores de C:

Para martinetes: C = 2.54 cm (si las unidades de S y 4 estdn en centimetros)
Para martillos de vapor: C = 0.254 cm (si las unidades de Sy & estdn en centimetros)

Ademads, un factor de seguridad de F'S = 6 fue recomendado para estimar la capacidad admi-
sible del pilote. Tenga en cuenta que, para martillos de efecto simple y doble, el término WyH
puede ser remplazado por EHf (donde E = eficiencia del martillo y Hy = energia estimada del
martillo). Por lo tanto,

0, = (18.51)

La férmula ENR para clavar pilotes ha sido revisada varias veces a lo largo de los afios.
Una forma reciente, la formula ENR modificada, es

_ EWgh W + n°W,
CSHC Wt W,

(18.52)

donde

E = eficiencia del martillo

C = 0.254 cm si las unidades de Sy 4 estdn en centimetros
W, = peso del pilote

n = coeficiente de restitucion entre el pistén y el encepado

Las eficiencias de los diferentes martillos de percusion, E, se encuentran en los siguientes rangos:

Tipo de martillo Eficiencia, E
Martillos de efecto simple y doble 0.7-0.85
Martillos de diesel 0.8-0.9
Martinetes 0.7-0.9

Algunos valores representativos del coeficiente de restitucion, n, son los siguientes:

Coeficiente de

Material del pilote restitucion, n
Martillo de hierro fundido y pilotes de concreto (sin tapa) 0.4-0.5
Cojines de madera sobre pilotes de acero 0.3-0.4

Pilotes de madera 0.25-0.3
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Un factor de seguridad de entre 4 y 6 puede ser utilizado en la ecuacién (18.52) para obtener la
capacidad de carga admisible de un pilote.

Otra ecuacién, conocida como la férmula danesa, también produce resultados tan fiables
como cualquier otra ecuacion:

EH,

Q,=——— (18.53)
EHgL
S ==
2AE,
donde
E = eficiencia del martillo
Hp = energia nominal del martillo
E, = mddulo de elasticidad del material del pilote
L = longitud del pilote

A, = drea de la seccion transversal del pilote

Deben utilizarse unidades consistentes en la ecuacion (18.53). Se recomienda un factor de segu-
ridad de 3 a 6 para estimar la capacidad de soporte de carga admisible de los pilotes.

Ejemplo 18.11

Un pilote de concreto prefabricado de 305 mm X 305 mm de seccién transversal es clavado
por un martillo. Se tienen estos valores:

energia nominal maxima del martillo = 35 kN-m

peso del ariete = 36 kN

longitud total del pilote = 20 m

eficiencia del martillo = 0.8

coeficiente de restitucion = 0.45

peso del encepado = 3.2 kN

nimero de golpes para los ultimos 25.4 mm de penetracién = 5

Estime la capacidad admisible del pilote por el uso de cada una de estas ecuaciones:
a. La ecuacién (18.51) (use FS = 6)

b. La ecuacién (18.52) (use FS = 5)
c. La ecuacién (18.53) (use FS = 4)

Solucion
Inciso a. La ecuacién (18.51) es
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Se tiene E = 0.8, H; = 35 kN-m y

25.4
S = ? = 5.08 mm = 0.508 cm

Asi
(0.8)(35)(100)
= ———— = 3674.5kN
' 0.508 + 0.254
Por lo tanto,
0, 36745
=== ~ 612 kN
Qadm FS 6

Inciso b. La ecuacion (18.52) es

_ EWgh Wi + 0°W,
“US+HC Wt W,

Peso del pilote = LA,y = (20)(0.305)%(23.58) = 43.87 kN y
W, = peso del pilote + peso del encepado = 43.87 + 3.2 = 47.07 kN

Asi

u

0.508 + 0.254 36 + 47.07
= (3674)(0.548) ~ 2013 kN
0, 2013

=% =""" = 402.6 kN ~ 403 kN
Qadm FS 5

_ [(O.S)(35)(IOO)} 36 + (0.45)%(47.07)

Inciso c. La ecuacion (18.53) es
EH,
EH,L

24,E,

0, =
S+

Se tiene E, = 20.7 X 10° kN/m?. Asf

EHL \/ (0.8)(35)(20)
24,E,  \ (2)(0.305)%(20.7 X 10°)

=0.0121 m = 1.21 cm

Por lo tanto,

(0.8)(35)(100)
= 1630k
"= 0508 + 121  [O30KN
. 1630
Ot = Qi _ 1630 _ 407 5 kN

FS 4
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18.15 Friccion superficial negativa

...........................................................................................................................

La friccién superficial negativa es una fuerza de arrastre ejercida hacia abajo sobre el pilote
por la tierra que lo rodea. Esta accién puede producirse bajo condiciones como las siguientes:

1. Siun relleno de suelo arcilloso se coloca sobre una capa de suelo granular en la que se
clava un pilote, el relleno se consolidard gradualmente. Este proceso de consolidacién
ejercerd una fuerza de arrastre hacia abajo sobre el pilote (figura 18.24a) durante el
periodo de consolidacion.

2. Si un relleno de suelo granular se coloca sobre una capa de arcilla blanda, como se
muestra en la figura 18.24b, induce el proceso de consolidacién en la capa de arcilla y,
por lo tanto, ejerce un arrastre hacia abajo sobre el pilote.

3. Lareduccioén del nivel fredtico incrementard el esfuerzo efectivo vertical en el suelo a
cualquier profundidad, lo que inducird al asentamiento de consolidacién en arcilla. Si
un pilote se encuentra en la capa de arcilla, éste se somete a una fuerza de arrastre hacia
abajo.

En algunos casos la fuerza de arrastre hacia abajo puede ser excesiva y causar una falla de
cimentacion. Esta seccion describe dos métodos provisionales para calcular la friccién negativa.

Relleno de arcilla sobre suelo granular (figura 18.24a)

Similar al método B que se presentd en la seccion 18.9, el esfuerzo superficial negativo (hacia
abajo) sobre el pilote es

fo=K'c, tan 8’ (18.54)

K' = coeficiente de presion de tierra = K, = 1 —sen ¢’

o, = tensién efectiva vertical a cualquier profundidad z = yjz
Y's = peso de la unidad efectiva de relleno

&' = angulo de friccién suelo-pilote = 0.5¢'-0.7¢'

e Rellen;1_
% de

- H
5 arcilla lf

; B g -Rellenc:T_

de H,

0 ,.- arena |

()

Figura 18.24 Friccién superficial negativa
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Por lo tanto, la fuerza de friccién total hacia abajo, Q,,, sobre un pilote es

(pK'yjtan 8')zdz = ————— (18.55)

H PK'y/H; tan &'
o | )

0

donde H; = altura del relleno. Si el relleno estd por encima del nivel fredtico, el peso unitario
efectivo, 'yji», debe ser sustituido por el peso unitario himedo.

Relleno de suelo granular sobre arcilla (figura 18.24b)

En este caso, la evidencia indica que la friccion superficial negativa sobre el pilote puede existir
desde z = 0 a z = Ly, lo que se conoce como profundidad neutra (ver Vesic, 1977, pp. 25-26,
para la discusion). La profundidad neutral puede administrarse en la forma (Bowles, 1982)

(18.56)

!

Y

L= L 2 G
1 Y

donde y;y y'= pesos unitarios efectivos del relleno y la capa de arcilla subyacente, respecti-
vamente.

Una vez determinado el valor de L;, se obtiene la fuerza de resistencia a la baja de la
siguiente manera: la friccion superficial negativa unitaria a cualquier profundidad de z = 0
az=1L;es

fu=K'd',tan 8’ (18.57)

donde

K =K,=1-—send¢’
o, =YH+ v’z
&' = 0.5¢-0.7¢'

Por lo tanto, la fuerza total de friccidn es

L L
0, =J pf,dz =J pK’('yj’ch + y'z)tan &' dz
0 0

(18.58)
L3pK'y' tan &'
= (pK'y{Htan 8")L, + — 5

Para pilotes de soporte final puede suponerse que la profundidad neutral estd situada en la
punta del pilote (es decir, L; = L — Hp).

Si el suelo y el relleno estdn por encima del nivel fredtico, los pesos unitarios efectivos
deben ser sustituidos por pesos unitarios himedos. En algunos casos los pilotes pueden estar
recubiertos con betun en la zona de friccion descendente para evitar este problema. Baligh et al.
(1978) resumieron los resultados de varias pruebas de campo que se realizaron para evaluar la
eficacia del revestimiento de betiin en la reduccién de la friccién negativa.
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Ejemplo 18.12

Consulte la figura 18.24b. Aqui, H;= 2 m, didmetro del pilote = 0.305 m, V= 16.5 kN/m3,
@ (arcitlay = 34° YVsatGarcitlay = 17.2 kKN/m* y L = 20 m. El nivel fredtico coincide con la parte
superior de la capa de arcilla. Determine la fuerza de friccién hacia abajo.

Solucién
La profundidad del plano neutro se da en la ecuacién (18.56) como

' L 2 Y

! !

Y

Se debe considerar que en la ecuacion (18.56) vy ha sido sustituido por y,porque el relleno
estd por encima del nivel fredtico. Asi

L - 20 — 2 {(20 —2) N (16.5)(2) } __(916.5)(2)

L, 2 (172 —981)] (17.2 — 9.81)
242.4
= —8.93
L
L, =1175m

Ahora, en referencia a la ecuacion (18.58), se tiene

L3pK'y' tan &'
Q, = (pK'y;Htan 6")L, + s
p = 7(0.305) = 0.958 m
K' =1 —sen34°= 0.44
0, = (0.958)(0.44)(16.5)(2)[tan(0.6 X 34)](11.75)

N (11.75)%(0.958)(0.44)(17.2 — 9.81)[tan(0.6 X 34)]
2
= 60.78 + 79.97 = 140.75 kN

18.16 Pilotes agrupados: eficiencia

En la mayoria de casos, los pilotes se usan en grupos para transmitir la carga estructural al
suelo (figura 18.25). Un encepado se construye sobre un grupo de pilotes (figura 18.25a). La
determinacion de la capacidad de carga de los pilotes agrupados es extremadamente compli-
cada y atn no ha sido resuelta por completo. Cuando los pilotes se colocan uno cerca del otro,
una suposicion razonable es que los esfuerzos transmitidos por los pilotes al suelo se traslapan
(figura 18.25b), reduciendo asi la capacidad de soporte de carga de los pilotes. Idealmente, los
pilotes en un grupo se deben espaciar de manera que la capacidad de soporte de carga del grupo
no sea menor que la suma de la capacidad de soporte de los pilotes individuales. En la practica,
la separaciéon minima de centro a centro del pilote, d, es 2.5D y en situaciones normales estd
realmente cerca de 3D a 3.5D.
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Encepado
Seccion *

et —ofe—i—]

Proyecto I.,_d _+:__ d_ ?.{
TRy

LS

i 28 _ @

(a}
Figura 18.25 Grupos de pilotes

k ]

e
__.__'.____

L, = (a, — 1 + 2(D/2)
B, = (n, — id + 2D/2)

“' Nimero de pilotes agrupados = 1, X 1,
d Nota: L,z B,

La eficiencia de la capacidad de soporte de carga de un grupo de pilotes se puede definir
como

(18.59)

donde

= eficiencia de grupo
Qg(u) capacidad de carga maxima del grupo de pilotes
0, = capacidad de carga mdxima de cada pilote sin el efecto de grupo

Pilotes en arena

Con base en las observaciones experimentales del comportamiento de los pilotes agrupados en
arena hasta la fecha, se pueden extraer dos conclusiones generales:

I. Para grupos de pilotes clavados en arena con d = 3D, Q,, puede ser tomado como 30,
que incluye la friccién y la capacidad de carga en la punta de pilotes individuales.

2. Para grupos de pilotes perforados en arena con separaciones convencionales (d = 3D),
O,y puede ser tomado como % a % veces 20, (capacidades de punto de apoyo y de
friccion de pilotes individuales).
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L/B, =1 )]
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/ -
Q0

7

L/B,

Figura 18.26 Variacién de N¥ con L,/B, y L/B,

Pilotes en arcilla

La capacidad dltima de carga del grupo de pilotes en arcilla puede ser estimada con el siguiente
procedimiento:

1.

Determinar 20, = nn, (Q, + Q). De la ecuacion (18.16),
Qp = Ap [9Cu@)]

donde ¢, = cohesién no drenada de la arcilla en la punta del pilote. También, a partir de
la ecuacion (18.28),

Qs = Eapcu AL
Asi
> 0, = mmy[94,c,) + D, ape, AL] (18.60)

. Determinar la capacidad dltima suponiendo que los pilotes en el grupo actian como un

bloque con dimensiones de L, X B, X L. La resistencia superficial del bloque es
> pecu AL = DV 2(L, + Bc, AL

Calcular la capacidad de soporte de la punta a partir de
Aty = ACupNE = (LB, N

La variacién de N¥con L/B, y L,/B, se ilustra en la figura 18.26. Por lo tanto, la carga
ultima es

> 0, = LB, N+ D 2L, + By, AL (18.61)

. Comparar los valores obtenidos a partir de las ecuaciones (18.60) y (18.61). El menor de

los dos valores es Q.

Pilotes en roca

Para pilotes de punta de carga apoyados sobre roca, la mayoria de los cédigos de construccién
especifican que Q) = 2.0, a condicién de que la separacién minima de centro a centro de los
pilotes sea D + 300 mm. Para pilotes en H y con secciones transversales cuadradas, la magnitud
de D es igual a la dimension diagonal de la seccion transversal del pilote.
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Comentarios generales

Un encepado descansa sobre el suelo, como se muestra en la figura 18.25a, contribuyendo a
la capacidad de soporte de carga de un grupo de pilotes. Sin embargo, esta contribucién puede
ser ignorada con fines de disefio debido a que el soporte se puede perder como resultado de la
erosion del suelo o excavacion durante la vida del proyecto.

Ejemplo 18.13

En la figura 18.27 se muestra la seccién de un grupo de pilotes de 3 X 4 en una arcilla saturada
estratificada. Los pilotes son de seccion cuadrada (356 mm X 356 mm). La separacion de centro
a centro, d, de los pilotes es de 890 mm. Determine la capacidad de carga admisible del grupo de
pilotes. Utilice F'S = 4.

Solucion
De la ecuacién (18.60),

20, = n1n2[9ApCu(p) + ape, Ly + ape,pl]
De la figura 18.17, ¢, = 50 kN/m?; a; = 0.86 y Cu2)= 85 kN/m?; a, = 0.6.
9)(0.356)%(85) + (0.86)(4 X 0.356)(50)(5) +
20, =@ ( )((0.6)(4) §< 0).356()(85))((15) e
Para pilotes que actian como un grupo,
L, = (3)(890) + 356 = 3026 mm = 3.026 m
B, = (2)(890) + 356 = 2136 mm = 2.136 m

~ 17 910 kN

L

g _ 3.026 — 142

B, 2.136

L 20

—=——=936

B, 2.136

|

T Arcilla
5m ¢, =50kN/m’

Arcilla
¢, =85kN/m?

890 mm
Figura 18.27
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De la figura 18.26, N} =~ 8.75. De la ecuacién (18.61)
20, = LB, ,)N¥ + 22(L, + B))c, AL
= (3.026)(2.136)(85)(8.75) + (2)(3.026 + 2.136)[(50)(3) + (85)(15)]
19 519 kN

Por lo tanto,

> 0,=17910kN

17910 17910
FS

~ 4478 kN

2 Qadm =

18.17 Asentamiento elastico de un grupo de pilotes
En la literatura han sido reportadas varias investigaciones relativas al asentamiento de un grupo
de pilotes con resultados muy variables. La relacién mas simple para el asentamiento del gru-

po de pilotes fue dada por Vesic (1969) como

Bg
Sk =\ 5 (18.62)
s

o) = asentamiento eldstico del grupo de pilotes
B, = ancho de secci6n del grupo de pilotes (ver figura 18.25a)
D = anchura o didmetro de cada pilote en el grupo
S, = asentamiento eldstico de cada pilote con carga de trabajo comparable
(véase seccion 18.12)

donde

Para grupos de pilotes en arena y grava, Meyerhof (1976) sugirié

0.929\/B,J

Sy (Mm) = (18.63)
gle) N60
donde
q (kKN/m?) = Q/(L,B,) (18.64)
L,y B, = longitud y anchura de la secci6n de grupo de pilotes, respectivamente (m)
Ngo = nimero de penetracién estandar promedio dentro del centro del
asentamiento (= B, profunda debajo de la punta de los pilotes)
I = factor de influencia = 1 — L/8B, = 0.5
L = longitud de empotramiento de los pilotes (m) (18.65)

Del mismo modo, el asentamiento del grupo de pilotes estd relacionado con la resistencia
a la penetracién de cono como

qB,l
See) = 29

¢

(18.66)
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donde ¢, = resistencia promedio a la penetracién de cono dentro del centro del asentamiento.
En la ecuacién (18.66) todos los simbolos estan en unidades consistentes.

18.18 Asentamiento de consolidacion de un grupo
de pilotes

El asentamiento de consolidacion de un grupo de pilotes puede ser estimado suponiendo un
método de distribucién aproximada que se refiere cominmente como el método 2:1. El proce-
dimiento de célculo implica las siguientes etapas (figura 18.28):

1. Sea L la profundidad de empotramiento de los pilotes. El grupo se somete a una carga
total de Q,. Si el encepado estd por debajo de la superficie original del terreno, Q, es
igual a la carga total de la superestructura en los pilotes, menos el peso efectivo del suelo
por encima del grupo de pilotes removido por la excavacion.

2. Supongamos que la carga O, se transmite al suelo a partir de una profundidad de 2L/3 de
la parte superior del pilote, como se muestra en la figura 18.28 (z = 0). La carga Q, se
extiende a lo largo de lineas 2 vertical:1 horizontal a esta profundidad. Las lineas aa’ y
bb’ son las dos lineas de 2:1.

3. Calcular el aumento del esfuerzo efectivo causado a la mitad de cada capa de suelo por la
carga Q,:

0,
By + z)(L, + z)

Ao’ (18.67)

donde

Ao, = aumento del esfuerzo efectivo a la mitad de la capa i
L,, B, = largo y ancho del plano del grupo de pilotes, respectivamente
z; = distancia a partir de z = 0 a la mitad de la capa de arcilla, i

Por ejemplo, en la figura 18.28, parala capa 2, z; = L,/2; paralacapa3,z; = L, + L,/2,y
paralacapa4, z; = L; + L, + L3/2. Sin embargo, tenga en cuenta que no habrd aumento de
estrés en 1 capa de arcilla, ya que estd por encima del plano horizontal (z = 0), a partir del
cual se inicia la distribucién del esfuerzo al suelo.

4. Calcular el asentamiento de cada capa causado por el aumento del esfuerzo:

Ae(,«)
AS,y = |—0 |y, (18.68)
l + eO(l')

donde

AS,; = asentamiento de consolidacién de la capa i
Ae; = cambio de la relacién de vacios causados por el aumento del esfuerzo en la capa i
e, = relacion de vacios inicial de la capa i (antes de la construccion)
H; = espesor de la capa i (Nota: En la figura 18.28, para la capa 2, H; = L;; para la capa 3,
H;, =L, yparalacapa4d, H; = Ly).

Las relaciones de Ae; se dan en el capitulo 9.
5. Calcular el asentamiento total de consolidacién del grupo de pilotes como

ASe) = D ASei (18.69)

Se debe tener en cuenta que el asentamiento de consolidacién de los pilotes puede ser iniciado
por los rellenos colocados en las inmediaciones, cargas de pisos adyacentes y disminucién de
los niveles fredticos.
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Figura 18.28 Asentamiento de consolidacion de un grupo de pilotes

Ejemplo 18.14

En la figura 18.29 se muestra un grupo de pilotes en arcilla. Determine el asentamiento de
consolidacion de los grupos de pilotes. Todas las arcillas estdn normalmente consolidadas.

Solucion

Debido a que los pilotes son de 15 m de longitud cada uno, la distribucién del esfuerzo co-
mienza a una profundidad de 10 m por debajo de la parte superior del pilote. Se tiene O, =
2000 kN.

Calculo del asentamiento de la capa de arcilla 1
Para arcillas normalmente consolidadas,

C.aH, } [0':7(1) + A‘TEI)}
log

1+ eo(l)

AS,, = [
(1
Ol)(l)
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2000

= 14.52 KN/m?
(3 + 9022 +9) 52 kN/m

AO’Ez) =

(No a escala) Grupo de pilotes [, = 3.4 mil = lm

Figura 18.29
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Por lo tanto,

(0.2)(4)}10 {181.62 + 14.52

] = 0.0157 m = 15.7 mm
1+ 0.7 181.62

ASC(Z) = |:

Asentamiento de la capa 3

o = 181.62 + 2(18.9 — 9.81) + 1(19 — 9.81) = 208.99 kN/m’

2000
Adly = = 9.2 kKN/m?
707 (33 + 12)22 + 12) o

(0.25)(2)} {208.99 + 9.2

AS, ., = — 0.0054m = 5.4
@) {1 ¥ 075 208.99 } m mm

Por lo tanto, el asentamiento total es

AS = 162.4 + 157 + 5.4 = 183.5 mm

18.19 Resumen

A continuacién se presenta un resumen de los temas importantes tratados en este capitulo.

1. Dependiendo de la carga estructural, las condiciones ambientales y la profundidad de
penetracion necesaria, los pilotes pueden estar hechos de acero, concreto y madera. En
ciertas circunstancias, también se utilizan los pilotes compuestos.

2. Los pilotes de carga puntual transmiten la mayor parte de la carga estructural hasta la
roca madre o linea de material rocoso ubicada a una profundidad razonable.

3. En pilotes de friccidn, la mayor parte de la carga estructural es soportada por la
resistencia a la friccion en la interfaz pilote-suelo.

4. Dependiendo de la naturaleza de la colocacidn, los pilotes pueden ser clasificados como
pilotes con o sin desplazamiento.

5. En suelos granulares, la resistencia en la punta [ecuaciones (18.13) y (18.14)]

0, = A,q'N, = 50N, tan ¢’

En arcillas saturadas [ecuacién (18.16)]
0, = 9,A,
6. En suelos granulares, la resistencia a la friccion [ecuaciones (18.17) y (18.18)],
0, = 3p ALf = (p)(AL)(Ko, tan 8")

La profundidad critica hasta el esfuerzo efectivo vertical, o/,, aumenta, es
aproximadamente 15D. Para L = 15, o, permanece constante.

7. Laresistencia superficial (Q,) en suelos cohesivos se puede determinar por los métodos «,
Ay B [ecuaciones (18.25) a (18.34)].

8. El asentamiento eldstico de los pilotes es la suma de la compresion del pilote, el
asentamiento causado por la carga soportada en la punta y el asentamiento causado por la
carga transmitida a lo largo del eje del pilote (seccién 18.12).

9. La friccién superficial negativa es una fuerza de arrastre hacia abajo sobre el pilote
debido a la consolidacién de las capas de arcilla.
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10. La eficiencia (n) del grupo de pilotes es [ecuacién (18.59)]

~ Quy)
20,
Para pilotes clavados en arena, cuando la separacién de centro a centro del pilote (d) es

igual o superior a 3D (D = didmetro del pilote), el valor de i) puede tomarse como 1.
Para pilotes excavados en la arena, cuando d = 3D, el valor de ) es cerca de 2/3 a 3/4.

7

. La capacidad de grupo para pilotes en arcilla debe ser estimada para las dos condiciones

siguientes: (a) los pilotes podran actuar individualmente, por lo que Q, = %0, y (b) los
pilotes agrupados pueden actuar como un bloque con dimensiones de L, X B, X L [ver
ecuacion (18.61)]. El menor de los dos valores estimados arriba es la capacidad de grupo.

Problemas

18.1 Un pilote de concreto tiene 12 m de largo y 356 mm X 356 mm de seccion transversal. El

pilote estd completamente incrustado en la arena, por lo que y = 17.5 kN/m® y ¢ = 30°.

a. Calcule la carga tltima de la punta, 0, [Utilice la ecuacién (18.13).]
b. Determine la resistencia total a la friccion de K = 1.3y 8 = 0.8 ¢'. [Use las
ecuaciones (18.17), (18.18) y (18.19).]

18.2 Repita el problema 18.1 paray = 18.4 kN/m3y ¢’ = 37°.
18.3 Un pilote de tuberia de tipo cerrado se muestra en la figura 18.30.

a. Encuentre el punto de carga dltima.
b. Determine la resistencia maxima a la friccion, Q,, usando K = 1.4y §' = 0.6 ¢'.
c. Calcule la carga admisible del pilote; use FS = 4.

l Arena
T y = 15.72 kN/m?
3.05m Nivel .3’ = 32°
* fredtico e )
Y
. f == Arena
305m Yo, ™ 18.24 kN/m?
@, — 320

=1

Arena
o = 19.24 kN/m3

15.24 m @' =40°

¢'=

L]

[ =381 mm

Figura 18.30
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18.4 A continuacién se presenta la variacién del Ny, con la profundidad en un depdsito de
suelo granular. Un pilote de concreto de 9 m de largo (0.305 m X 0.305 m en seccién
transversal) es colocado y clavado completamente en la arena.

Profundidad (m) Neo
1.5 4
3.0 8
4.5 7
6.0 5
7.5 16
9.0 18
10.5 21
11.0 24
12.5 20
14.0 19

Estime la capacidad de carga admisible del pilote (Q,q,)- Utilice F'S = 4 y las
ecuaciones de Meyerhof [ecuaciones (18.15) y (18.20)].

18.5 Un pilote de concreto de 15 m de largo con una seccién transversal de 380 mm X 380
mm estd completamente incrustado en una capa de arcilla saturada. Para la arcilla,
Ve = 18 kKN/m3, ¢ = 0y ¢, = 80 kN/m?. Suponga que el nivel fredtico se encuentra
por debajo de la punta del pilote. Determine la carga admisible que el pilote puede
soportar (FS = 3). Utilice el método « para estimar la resistencia de la superficie.

18.6 Repita el problema 18.5 utilizando el método A para estimar la resistencia de la superficie.

18.7 En la figura 18.31 se muestra un pilote de concreto con 381 mm X 381 mm de seccién
transversal. Calcule la resistencia maxima de la superficie utilizando cada uno de los
siguientes métodos:

a. Método o
b. Método A
¢. Método 3

Utilice ¢ = 25° para todas las arcillas, que estdn normalmente consolidadas.

i Arcilla limosa _
T ™ 175 l."."-.'Fn‘:'
o, = 32 kMN/m"

Arcilla limosa

381 mm
Figura 18.31
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Un pilote de acero (seccién en H; HP 360 X 1.491; véase tabla 18.1) es clavado en una
capa de arenisca. La longitud del pilote es de 18.9 m. A continuacién se presentan las
propiedades de la arenisca:

Resistencia a la compresién no confinada = g,qaporatorio) = 78.7 MN/m?
Angulo de fricciéon = 36°

Usando un factor de seguridad de 3, estime la carga admisible de punta que puede ser
soportada por el pilote. Utilice la ecuacién (18.39).

Un pilote de concreto tiene 18 m de largo y una seccién transversal de 405 mm X 405 mm.
El pilote estd incrustado en arena que tiene y = 17.5 kN/m® y ¢’ = 36°. La carga de
trabajo admisible es de 650 kN. Si 450 kN son aportados por la resistencia a la fricciéon
y 200 kN desde el punto de carga, determine el asentamiento eldstico del pilote. Aqui,
E, =21 X 10°kN/m?, E; = 28 X 10> kN/m?, ug = 0.4y { = 0.6.

18.10 Un pilote de acero (seccién en H; HP 330 X 1.462; véase tabla 18.1) es clavado por un

martillo. La energia médxima estimada del martillo es de 50 kN-m, el peso del ariete es
de 58 kN y la longitud del pilote es de 25 m. También se dan los siguientes valores:

 Coeficiente de restitucion = 0.3

e Peso del encepado = 4.3 kN

* Eficiencia del martillo = 0.8

e Numero de golpes en los tltimos 25.4 mm de penetraciéon = 12
* E, =207 X 10° kN/m?

Estime la capacidad del pilote con la ecuacién (18.52). Utilice FS = 4.

18.11 Resuelva el problema 18.10 usando la férmula danesa [ecuacién (18.53)]. Utilice F'S = 3.
18.12 La figura 18.24a muestra un pilote. Sea L = 20 m, D = 450 mm, Hy= 4 m,

=175 KN/M3, ¢ j1enado = 25°. Determine la fuerza de resistencia total hacia abajo
del pilote. Suponga que el relleno se encuentra por encima del nivel fredtico y que

o = 0'5¢’llenad0'

18.13 Consulte la figura 18.24b. Sea L = 15.24 m, ¥jjenado = 17.29 KN/M, Yeu(arcilia) =

19.49 kKN/m3, @' yreina = 20°, H;=3.05my D = 0.406 m. El nivel fredtico coincide con
la parte superior de la capa de arcilla. Determine la friccién total hacia abajo del pilote.
Suponga que 6 ' = 0.6 cila-

18.14 En la figura 18.32 se muestra el plano de un grupo de pilotes. Suponga que los pilotes

se insertan en una arcilla homogénea saturada que tiene ¢, = 80 kN/m?. Para los

pilotes, D = 356 mm, separacion de centro a centro = 850 mm y L = 22 m. Encuentre

la capacidad de carga admisible del grupo de pilotes. Utilice F'S = 3.

DR

Figura 18.32
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¢, = 50kN/m?
¥ Ysar = 16.8kN/m?
Arcilla

¢, =T2kN/m?
Year = 17.2kN/m?

Arcilla
¢, = 85kN/m?
Year = 18 kN/m3

B

850 mm
Figura 18.33
2500 k™
|
; a tn Arena
2 Nivel v =15kN/m
X v fredtico
_1| Yar = 17kN/m
3 [Tl 5
2 0.8
l 3m Ly
. =024
X3m
Grupo

de pilotes

a normalmente consolidada
Ty =19kN/m’

=it -
Arcilla normalmente consolidada .-
18kN/m* =

Arcilla normalmente consolidad
% =20kN/m* &5

Figura 18.34
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18.15 En la figura 18.33 se muestra la seccién de un grupo de pilotes de 4 X 4 en una arcilla
saturada estratificada. Los pilotes son de seccién cuadrada (356 mm X 356 mm). La
separacion de centro a centro de los pilotes, d, es de 850 mm. Suponiendo que el nivel
freédtico se encuentra a 3 m por debajo de la punta del pilote, determine la capacidad de
carga admisible del grupo de pilotes. Utilice F'S = 4.

18.16 La figura 18.34 muestra un grupo de pilotes en arcilla. Determine el asentamiento de
consolidacién del grupo.
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CAPIiTULDO

Pozos perforados

19.1 Introduccion

00 000000000000000000000000000000000000000000000000000000000000000000000000000000000000000000000000000000000sssscssssssses s

Los pozos perforados son esencialmente pilotes de concreto vaciados in sifu con didmetros
iguales o superiores a 750 mm, con o sin refuerzo de acero y con o sin fondo ampliado. El uso
en cimentaciones de pozos perforados tiene varias ventajas, algunas de las cuales se enumeran
a continuacion.

* Un solo pozo perforado puede ser utilizado en lugar de un grupo de pilotes y encepado.

e La construccién de pozos perforados en depésitos de arena densa y grava es mas facil que
clavar pilotes.

 Los pozos perforados se pueden construir antes de que concluyan las operaciones de nivelacion.

» Cuando los pilotes son clavados por un martillo, la vibracién del suelo puede causar dafio a
las estructuras cercanas, lo que no ocurre con el uso de pozos perforados.

* Los pilotes clavados en suelos arcillosos pueden producir agitacién del suelo y provocar
que los pilotes clavados previamente se muevan en forma lateral. Esto no ocurre durante la
construccién de pozos perforados.

e No hay ruido de martillo durante la construccién de pozos perforados, ya que sélo se pre-
senta durante el clavado de pilotes.

e Debido a que la base de un pozo perforado se puede agrandar, proporciona una gran resis-
tencia al aumento de carga.

» La superficie sobre la que se construye la base del pozo perforado puede ser inspeccionada
visualmente.

 La construccién de pozos perforados generalmente utiliza un equipo mévil que, en condicio-
nes adecuadas de suelo, puede llegar a ser mds econdmico que los métodos de construccion
de pilotes.

» Los pozos perforados tienen una alta resistencia a las cargas laterales.

Existen también varios inconvenientes en la utilizacién de la construccién de pozos perfora-
dos. La operacién de vaciado puede ser retrasada por el mal tiempo y siempre necesita una estrecha
supervision. También, como en el caso de los cortes apuntalados, las excavaciones profundas para
pozos perforados pueden causar la pérdida considerable de terreno y dafio a las estructuras cercanas.

592
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Figura 19.1 Tipos de pozos perforados: (a) pozo recto; (b) y (c) pozos con campana; (d) pozos rectos
encajados en la roca

En este capitulo se discutirdn los procedimientos de construccién y la estimacion de las
capacidades ultima y admisible de carga (con base en la consideracion del asentamiento) de los
pozos perforados.

19.2 Tipos de pozos perforados

Los pozos perforados se clasifican de acuerdo con la forma en que estin disefiados para transferir
la carga estructural al sustrato. La figura 19.1a muestra un pozo perforado que tiene un eje recto.
Se extiende a través de la(s) capa(s) superior(es) de un suelo pobre y su punta se apoya sobre una
solida capa de suelo o roca. El pozo puede ser revestido con una carcasa de acero o tuberia cuando
sea necesario (como en el caso del revestimiento de los pilotes de concreto vaciado en el lugar).
Para tales pozos, la resistencia a la carga aplicada puede desarrollarse a partir del extremo de apo-
yo y también de la friccidn lateral en el perimetro del eje y la interfaz de suelo.

Un pozo perforado con campana (figuras 19.1b y c) se compone de un pozo recto con
una campana en la parte inferior, que se apoya en buena tierra de soporte. La campana puede
construirse en la forma de una ctipula (figura 19.1b) o puede estar en dngulo (figura 19.1c). Para
campanas en angulo, las herramientas de ensanchamiento disponibles en el mercado pueden
hacer dngulos de 30° a 45° con la vertical.

Los pozos rectos también pueden extenderse en una capa de roca subyacente (figura
19.1d). En el calculo de la capacidad de carga de este tipo de pozos perforados, los ingenieros
tienen en cuenta la resistencia de punta y el esfuerzo cortante desarrollado a lo largo del peri-
metro del eje y la interfaz de roca.

19.3 Procedimientos de construccion

El procedimiento de construcciéon mas comun usado en Estados Unidos implica la perforacion
rotatoria. Hay tres tipos principales de métodos de construccion, que pueden clasificarse como:
(a) método en seco, (b) método con carcasa y (c) método hiimedo. A continuacién se da una
breve descripcion de cada método.
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Método de construccion en seco

Este método se emplea en suelos y rocas que estan por encima del nivel fredtico y no cederan
cuando el agujero se taladra hasta la profundidad total. La secuencia de la construccién, como
se muestra en la figura 19.2, es la siguiente:

1. Se completa la excavacion (acampanada si se desea) utilizando herramientas de
perforacion adecuadas y los escombros se depositan en las inmediaciones (figura 19.2a).

2. A continuacion se vierte el concreto en el orificio cilindrico (figura 19.2b).

3. Si se desea, se coloca una jaula de barras de refuerzo sélo en la parte superior del pozo
(figura 19.2c).

4. El vaciado se completa y el pozo perforado serd como se muestra en la figura 19.2d.

La figura 19.3 muestra el equipo de perforacion para la construccion de un pozo en el cam-
po. La figura 19.4 muestra el vertido del concreto con la jaula de barras de refuerzo en su lugar.

Método de construccion con carcasa

Este método se utiliza en suelos o rocas en los que es probable que ocurran derrumbes o defor-
macién excesiva cuando se excava el pozo. La secuencia de construccién se muestra en la figura
19.5 y se puede explicar de la siguiente manera:

Revestimiento
superficial
(si es necesario)

CIFP TR PR 1T 1Ry Ig\:ﬁ i TR AL RS AR AT

Suelo competente, Suelo competente, !;

* K. Conducto de
vaciado

sin derrumbes sin derrumbes

H
L

(@) (b)

Suelo competente,
sin derrumbes

.-r""E‘.
Tt

Suelo competente,
sin derrumbes

TR I T L I

(©) (d)

Figura 19.2 Método de construccidn en seco: (a) inicio de la perforacion; (b) vaciado del concreto;
(c) colocacidn de la jaula de refuerzo; (d) terminacidén del pozo (Después de O’Neill y Reese, 1999)
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Figura 19.3 Perforacion para la construccion de un pozo en el campo (Cortesia de Anand J. Puppala,
Universidad de Texas en Arlington, Arlington, Texas)

1. Se inicia el procedimiento de excavacién, como en el caso del método de construccién en
seco descrito anteriormente (figura 19.5a).

2. Cuando se encuentran cavidades en el suelo, se introduce en el pozo una suspension de
bentonita (figura 19.5b). La perforacion se contintia hasta que la excavacion va mas alld
del suelo cavernoso y se encuentra una capa de suelo impermeable o roca.

3. Entonces se introduce en el orificio una carcasa (figura 19.5c).

4. La suspension es extraida de la carcasa usando una bomba sumergible (figura 19.5d).

5. Se introduce en el agujero un taladro mds pequefio que puede pasar a través de la carcasa
y se continua la excavacioén (figura 19.5e).

6. A continuacidn, si es necesario, la base del agujero excavado se puede ampliar con el uso
de un ensanchador (figura 19.5f).

7. Si se necesita acero de refuerzo, la jaula de barras de refuerzo debe extenderse a toda
la longitud de la excavacién. A continuacion se vierte el concreto en la excavacién y la
carcasa es retirada gradualmente (figura 19.5g).

8. La figura 19.5h muestra el pozo perforado terminado.
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Figura 19.4 Vertido del concreto con la jaula de barras de refuerzo en su lugar (Cortesia de Anand J.
Puppala, Universidad de Texas en Arlington, Arlington, Texas)

Método de construccion hiimedo

Este método se conoce a veces como el método de desplazamiento de lechada, y se utiliza para
mantener el pozo abierto durante todo el proceso de la excavacién (figura 19.6). Los siguientes
son los pasos a seguir en el método de construccion hiimedo.

1. La excavacion se contintda hasta la profundidad total con la lechada (figura 19.6a).

2. Si se requiere refuerzo, se coloca la jaula de barras de refuerzo en la lechada (figura
19.6b).

3. Se coloca entonces el concreto que desplazara el volumen de lechada en el agujero de
perforacién (figura 19.6c¢).

4. La figura 19.6d muestra el pozo perforado terminado.

19.4 Estimacion de la capacidad de soporte de carga

...........................................................................................................................

La carga tltima de pozo perforado (figura 19.7) es

Qu=0p,+10s (19.1)
donde
Q, = carga tltima
0, = capacidad de carga méxima en la base
Q, = resistencia a la friccién (superficial)
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Figura 19.6 Método de construccién himedo: (a) perforacion de la profundidad completa con lechada;
(b) colocacion de la jaula de refuerzo; (c) vaciado del concreto; (d) pozo terminado (Después de O’Neill
y Reese, 1999)

La ecuacién para la carga tltima de la base es similar a la de cimentaciones superficiales
y se puede expresar como:

1
Qp = Ap (C,Nchchchc + q,NquxquFqc + Ey,NyFysFdeyc) (192)

donde

¢' = cohesién
N, N,, N, = factores de capacidad de soporte
Fos, Fy, Fg = factores de forma
F 4 Fya F,q = factores de profundidad
Fee, Fyes F, . = factores de compresibilidad
v' = peso unitario efectivo de suelo en la base del pozo

!

q' = esfuerzo efectivo vertical en la base del pozo

A, = drea de la base = %DZ

14
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{a)

Figura 19.7 Capacidad ultima de carga de pozos perforados: (a) con campana; (b) pozo recto

En la mayorfa de casos, el dltimo término (el que contiene a N,) es despreciado, excepto
en el caso de un pozo relativamente corto. Con este supuesto, podemos escribir

Qu = Ap (c,Nchchchc + q,Nquququc) + Qs (193)
La expresion de la resistencia a la friccién o superficial, Q,, es similar a la de los pilotes:

L,
0, =J pfdz
0
donde

p = perimetro del eje = 7wD;
f = resistencia unitaria a la friccién (o superficial)

19.5 Pozos perforados en arena: carga ultima neta

Estimacion de Qp

Para un pozo perforado con su base situada en un suelo granular (es decir, ¢’ = 0), la capacidad
tltima neta de carga en la base puede obtenerse a partir de la ecuacién (19.3) como

Qp(neta) = Ap[q,(Nq - 1)Fququqc] (194)
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El factor de capacidad de carga, N, para varios dngulos de friccion del suelo (¢') se puede
tomar de la tabla 16.2. También se da en la tabla 19.1. Ademas,

F,=1+tan¢’ (19.5)
F,=1+ Ctan — (19.6)
D,
-
radian
C =2tan¢'(1 —send’)? (19.7)

Las variaciones de F, y C con ¢’ se dan en la tabla 19.1.
De acuerdo con Chen y Kulhawy (1994), F,. se puede calcular de la siguiente manera.

Paso 1. Calcular el indice de rigidez como critico

I, = 0.5exp [2.85 cot<45 - d;)} (19.8)

donde /., = indice de rigidez critica (véase tabla 19.1)
Paso 2. Calcular el indice de rigidez reducida como

I,
I =17 A (19.9)
Tabla 19.1 Variacion de N, Fy, C, Ly, pg y ncon ¢’
Angulo
de friccion
del suelo, ¢’ Ny Fys Cc Ier Ms n
(grados) (Tabla 16.2) (Ec. 19.5) (Ec. 19.5) (Ec. 19.8) (Ec. 19.12) Ec. 19.14)

25 10.66 1.466 0.311 43.84 0.100 0.00500
26 11.85 1.488 0.308 47.84 0.115 0.00475
27 13.20 1.510 0.304 52.33 0.130 0.00450
28 14.72 1.532 0.299 57.40 0.145 0.00425
29 16.44 1.554 0.294 63.13 0.160 0.00400
30 18.40 1.577 0.289 69.63 0.175 0.00375
31 20.63 1.601 0.283 77.03 0.190 0.00350
32 23.18 1.625 0.276 85.49 0.205 0.00325
33 26.09 1.649 0.269 95.19 0.220 0.00300
34 29.44 1.675 0.262 106.37 0.235 0.00275
35 33.30 1.700 0.255 119.30 0.250 0.00250
36 37.75 1.727 0.247 134.33 0.265 0.00225
37 42.92 1.754 0.239 151.88 0.280 0.00200
38 48.93 1.781 0.231 172.47 0.295 0.00175
39 55.96 1.810 0.223 196.76 0.310 0.00150
40 64.20 1.839 0.214 225.59 0.325 0.00125
41 73.90 1.869 0.206 259.98 0.340 0.00100
42 85.38 1.900 0.197 301.29 0.355 0.00075
43 99.02 1.933 0.189 351.22 0.370 0.00050
44 115.31 1.966 0.180 412.00 0.385 0.00025

45 134.88 2.000 0.172 486.56 0.400 0.00000
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donde
E, (19.10)
2(1 + p)q' tan ¢’ ’

I, = indice de rigidez del suelo =

en la que
E, = mddulo de elasticidad drenada del suelo = mp, (19.11)

P. = presion atmosférica (= 100 kN/m?)

100 a 200 (suelo suelto)
m = { 200 a 500 (suelo de densidad media)
500 a 1000 (suelo denso)

"= 25
u, = coeficiente de Poisson del suelo = 0.1 + 0.3(¢>

20
(para 25° = ¢’ = 45°) (véase tabla 16.1) (19.12)
A=nLl (19.13)
Pa
¢ - 25\
n=0.005{1— T (véase tabla 19.1) (19.14)

Paso 3. Sil, = I, entonces

Fu=1 (19.15)

Sin embargo, si I, < I, entonces

(3.07 sen ¢")(log;, 21")} }

19.1
1 + sen ¢’ (19.16)

F, = exp{(l — 38tan¢’) +

La magnitud de Q) era) S€ puede estimar razonablemente de una relacion basada en el analisis
de Berezantzev et al. (1961), que se puede expresar como

Qp(neta) = qu’(wN;k -1 (1917)

donde

N:; =0.21%17%"  (Nota: ¢’ estéd en grados) (19.18)

L
w = factor de correccion = f (D) ; véase figura 19.8
b

Estimacion de Qg

La resistencia a la friccién en la carga ultima, Q,, desarrollada en un pozo perforado puede
calcularse a partir de la relacién dada en la seccién 19.4, en la cual

p = perimetro del pozo = 7D,
f = resistencia unitaria a la friccion (o superficial) = Ko™, tan &’ (19.19)
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26 28 30 32 34 36 38 40

Angulo de friccién del suelo, ¢’ (grados)

Figura 19.8 Variacién de o con ¢’ y L/D,,

donde

K = coeficiente de presion de tierra = K, = 1 —sen ¢’
o, = esfuerzo efectivo vertical a cualquier profundidad z

Por lo tanto,

Ly

L,
0, =J pfdz = D1 — sen ¢') | o tan &' dz (19.20)
0

 a—

El valor de o7/, se incrementa a una profundidad aproximada de 15D,y después de eso puede
permanecer constante, como se muestra en la figura 18.13.

Carga neta admisible Q,gmneta)

Se debe aplicar un factor de seguridad adecuado a la carga dltima para obtener la carga admi-
sible neta, o

Qp(neta) + Qs

Qadm(neta) = T (19.21)
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19.6 Pozos perforados en arcilla: carga ultima neta

Para arcillas saturadas con ¢ = 0, el factor de capacidad de carga N, en la ecuacién (19.3) es
igual a la unidad. Por lo tanto, para este caso,

Qp(neta) = ApCuNchchchc (19.22)

donde ¢, = cohesién no drenada.
Suponiendo que L = 3D,, podemos reescribir la ecuacion (19.22) como

Opnetay = ApCuNz (19.23)

donde

N#¥= N F F.. = teniendo factor de capacidad = 1.33 [(In /,) + 1] (19.24)
I, = indice de rigidez del suelo

Para ¢ = 0 condiciones, I, puede ser definido como

E

I, =— 19.25
r = 3 ( )

u

Es donde E; = mddulo de elasticidad del suelo.

O'Neill y Reese (1999) presentaron una relacién aproximada entre ¢, y E/3c,. La tabla
19.2 proporciona los valores interpolados de esta relacion.

Para todos los propésitos practicos, si ¢, es igual a o mayor que 100 kN/m?, la magnitud
de N¥es 9.

La expresion para la resistencia de la superficie de pozos perforados en arcilla es similar
a la ecuacion (18.28), o

L=L,

0, = > a*c,pAL (19.26)

L=0

donde p = perimetro de la seccion transversal del pozo. El valor de a* que puede ser utilizado
en la ecuacién (19.26) no se ha establecido plenamente. Sin embargo, los resultados de las
pruebas de campo disponibles en este momento indican que a* puede variar entre 1.0 y 0.3.

Tabla 19.2 Variacién aproximada de E,/3c, con ¢,
(Interpolado de O’Neill y Reese, 1999)

Cy E, Cu Eg
(kN/m?) (kN/m?)

3¢, 3¢,

25 25 125 270

50 145 150 285

75 219 175 292

100 250 200 300
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Kulhawy y Jackson (1989) informaron los resultados de la prueba de campo de 106 pozos
perforados sin campana: 65 en levantamiento y 41 en compresion. La mejor correlacién para la
magnitud de a* obtenida a partir de estos resultados es

donde p, = presién atmosférica = 100 kN/m? y ¢, estd en kN/m?. Asi, de manera conservadora,

se puede suponer que

Ejemplo 19.1

En la figura 19.9 se muestra un perfil de suelo. Un pozo perforado de soporte puntual con
una campana se coloca en una capa de arena densa y grava. Determine la carga admisible
que el pozo perforado podria soportar. Utilice la ecuacion (19.4) y un factor de seguridad de 4.
Considere D, = 1 m y D, = 1.75 m. Para la capa de arena densa, ¢’ = 36°; E; = 500p,,.
Ignore la resistencia a la friccion del pozo.

Solucion
Se tiene

a* =021 + 0.25<

Qp(neta) = Ap[q/(Nq - 1)Fququqc]

Figura 19.9

Arena suelta

v =16.2 kN/m?

o :_ .--.._'_'r T
- "Arena densa
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g’ = (6)(16.2) + (2)(19.2) = 135.6 kN/m?
Para ¢’ = 36°, de la tabla 19.1, N, = 37.75. Ademas,
Fos = 1.727

=1l L
Fy=1+ Ctan | —
D,

=1+ 0.247 tan‘1<8) = 1.335
1.75

De la ecuacién (19.8),

1. =05 exp[2.85 cot(45 — ﬁ)} = 1343 (Veatabla 19.1)

De la ecuacién (19.11), E; = mp,. Con m = 500, se tiene
E, = (500)(100) = 50 000 kN/m?>

De la ecuacién 19.12 y la tabla 19.1,

ws = 0.265

Por lo tanto,
E, 50 000
I = —~ — = = 200.6
2(1 + (g )(tan ')  2(1 + 0.265)(135.6)(tan 36)

De la ecuacion (19.9)

I, = L

T 1+ ILA
con

q 135.6)
A = np— = 0.00225| ——— | = 0.0031
& ( 100
resulta que
200.
I.= 00.6 = 123.7
1 + (200.6)(0.0031)
I, es menor que /. Por lo tanto, de la ecuacién (19.16)
(3.07) sen ¢p")(log 21“)} }
F,= -3. ")+
o exp{( 3.8tan ¢') { |+ sen ¢’
(3.07 sen 36) log(2 X 123.7)
= expy (—3.8 tan 36) + = 0.958
1 + sen 36
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Por lo tanto,
Opneta) = [(Z>(1.75)2](135.6)(37.75 — 1)(1.727)(1.335)(0.958) = 26 474 kN

Opey 26 474
Qp(adm) = TS =

~ 6619 kN

Ejemplo 19.2

Resuelva el ejemplo 19.1 utilizando la ecuacién (19.17).

Solucion
La ecuacion (19.17) indica que

Qp(neta) = qu/ (wNz;k - 1)

De la ecuacion (19.18) se tiene

Ni =0.21%7¢" = 0.21017639 = 95 52

L 8
= = —— =457
D, 175

De la figura 19.8; para ¢’ = 36°y L/D;, = 4.57, el valor de w es alrededor de 0.83. Por lo tanto,

Optne) = {(Z)(1.75)2](135.6)[(0.83)(95.52) — 1] = 25532kN

25532
Qp(adm) = T = 6383 kN

Ejemplo 19.3

La figura 19.10 muestra un pozo perforado sin una campana. Aqui, L; = 8 m, L, = 3 m,
D; = 1.5m, ¢,y = 50 KN/m? y ¢, (2, = 105 kN/m?. Determine

a. La capacidad ultima de carga neta en la punta
b. La resistencia ultima superficial
c. La carga de trabajo, Q,, (FS = 3)

Utilice las ecuaciones (19.23), (19.26) y (19.28).

Solucion
Inciso a
De la ecuacién (19.23)

aw
Qp(neta) = Apcu(z)N;k = Apcu(Z)Nzk = |:<4>(1.5)2:|(105)(9) =2 1670 kN

(Nota: Ya que c,pp, > 1, NF=9.)
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A
Arcilla
L, D, Cucly
v
K
L, Arcilla
Cu2)
Y

Figura 19.10 Pozo de perforacion sin una campana

Inciso b
De la ecuacion (19.26)
0, = Jaxc,pAL
De la ecuacion (19.28)
at =04
p=mD, = (3.14)(1.5) =471 m
y
O, = (0.4)4.7D[(50 X 8) + (105 X 3)] = 1347 kN

Inciso ¢

Q neta, + QS +
Ll _ 1670 41347 o oiN
FS 3

19.7 Asentamiento de pozos perforados

El asentamiento de los pilotes perforados con carga de trabajo se calcula de manera similar a
la descrita en la seccidn 18.12. En muchos casos, la carga soportada por la resistencia del pozo
es pequefla en comparacion con la carga soportada en la base. En tales casos, la contribucién
de S,3, puede ser ignorada. Se debe tener en cuenta que, en las ecuaciones (18.43) y (18.44), el
término D debe ser sustituido por D,, para pozos.

19.8 Capacidad de soporte de carga basada en
el asentamiento

Apoyéndose en una base de datos de 41 pruebas de carga, Reese y O'Neill (1989) propusieron
un método para calcular la capacidad de carga de pozos perforados. El método es aplicable a
los siguientes rangos:
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Didmetro del pozo: D, = 0.52a 1.2 m

Profundidad de la campana: L = 4.7 a30.5 m

¢, = 29-287 kN/m?

Resistencia a la penetracién de campo estandar: Ngy = 5 a 60

R e

Relacion de sobreconsolidacion: 2 a 15
6. Asentamiento del concreto: 100-225 mm

Con referencia a la figura 19.11, el procedimiento de Reese y O'Neill da como resultado

N
0,= D fp AL, + g,A, (19.29)
i=1

donde

f; = tdltima unidad de resistencia al cizallamiento en la capa i
p = perimetro del pozo = 7D,
q, = resistencia unitaria en la punta

A, = drea de labase = (m/4)D3
Q.
Ky zZ
Z % 1.5 m Zona sin aporte
¥ (tnicamente suelo cohesivo)

AL

+ Ll

longitud = £, (4dnicamente suelo cohesivo)

[}

fp AL, i=i T Zonas sin aporte:

i=N ¥__3 [}
X b, . S
No se permite la transferencia
lateral de carga en el

erimetro de la campana
4pAp p p

Figura 19.11 Desarrollo de la ecuacién (19.29)
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A continuacién se presentan las relaciones de determinacién Q, en suelos cohesivos y granu-
lares.

Suelo cohesivo

Sobre la base de la ecuacion (19.29), tenemos
f=afe, (19.30)
Se recomiendan los siguientes valores para arf:

af = 0 para la parte superior 1.5 m de didmetro y el fondo 1, D, del pozo perforado.
(Nota: Si D, > Dy, entonces a* = 0 para 1 didmetro por encima de la parte supe-
rior de la campana y de la zona periférica de la propia campana.)

af = 0.55 en otros lugares

L
g, (N/m?) = 6c,,b<1 + 0.2D> = 9¢,, = 3.83 MN/m> (19.31)
b

donde c,;, = cohesién no drenada promedio dentro de 2D, por debajo de la base (kN/m?).
Si D, es grande, el asentamiento excesivo se producird en la carga de rotura por unidad
de area, qp» dado por la ecuacién (19.31). Por lo tanto, para D;, > 1.9 m, a puede ser sustituido

pOr Gy, O

4pr = Fq, (19.32)
donde
F, = 2.5 =1 (19.33)
" 0.0254y,D, (m) + ¢, ’

L
P = 0.0071 + 0.0021() =0.015 (19.34)

b
P = 7.787(c,,)"> 0.5 =, = 1.5) (19.35)

T
kN/m?

Si se requiere la capacidad de soporte de carga a un nivel limitado de asentamiento, entonces se
pueden utilizar las tablas 19.3 y 19.4 para el procedimiento que se describe a continuacién. Los
valores indicados en estas tablas se basan en la curva promedio de las observaciones de campo
hechas por Reese y O'Neill (1989).

1. Seleccionar un valor de asentamiento, S,.
N

2. Calcular Ef,-p AL;y g,A,, como se da en la ecuacion (19.29).
=1

3. Utilizar las tablas 19.3 y 19.4, asi como los valores calculados en el paso 2, para
determinar la carga lateral y 1a carga de apoyo final.
4. La suma de la carga lateral y la carga de apoyo final es la carga aplicada total.
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Tabla 19.3 Transferencia normalizada de carga lateral con asentamiento para suelos cohesivos
(con base en la curva promedio)

Transferencia de Transferencia de
Asentamiento ) carga lateral Asentamiento (%) carga lateral
Dy 2fip AL Dy 2 fip AL;
0 0 0.8 0.95
0.1 0.48 1.0 0.94
0.2 0.74 1.2 0.92
0.3 0.86 1.4 0.91
0.4 0.91 1.6 0.89
0.6 0.95 1.8 0.85
0.7 0.955 2.0 0.82

Tabla 19.4 Transferencia normalizada de carga sobre la base con asentamiento para suelos
cohesivos (con base en la curva promedio)

Asentamiento Carga final Asentamiento Carga final
e () PR A — ———— (%)
D, q,A, D, q,A,
0 0 4.0 0.951
0.5 0.363 5.0 0.971
1.0 0.578 6.0 0.971
1.5 0.721 7.0 0.971
2.0 0.804 8.0 0.971
2.5 0.863 9.0 0.971
3.0 0.902 10.0 0.971

Suelos no cohesivos

Con base en la ecuacion (19.29), se tiene

fi = Bo (19.36)
donde

’

o, = esfuerzo efectivo vertical a la mitad de la capa i
B =15 — 0.244203 025=B=1.2) (19.37)

z; = profundidad a la mitad de la capa i (m)

Recientemente, Rollins et al. (2005) modificaron la ecuacion (19.37) para arenas gravo-
sas como sigue:

Para arena con 25 a 50% de grava:
B=20—-0.15"" (025=B=1.8) (19.38)
Para arena con mds de 50% de grava:

B =3.4e 0% (0.25 =B =3.0) (19.39)
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Tabla 19.5 Transferencia normalizada de carga lateral con asentamiento para suelos no cohesivos
(con base en la curva promedio)

. Asentamiento de . Asentamiento de
Asentamiento (%) _lacargalateral Asentamiento (%) _'acarga lateral
D, S fip AL D, SfpAL
0 0 0.8 0.974
0.1 0.371 1.0 0.987
0.2 0.590 1.2 0.974
0.3 0.744 1.4 0.968
0.4 0.846 1.6 0.960
0.5 0.910 1.8 0.940
0.6 0.936 2.0 0.920

En las ecuaciones (19.38) y (19.39), z estd en metros (m).

La capacidad de carga en la punta es
g, (kN/m*) = 57.5Ng, = 4.3 MN/m’ (19.40)

donde Ng, = nimero promedio de penetracion estdndar sin corregir dentro de una distancia de
2D,, por debajo de la base del pozo perforado.

Al igual que en la ecuacién (19.32), para el control del asentamiento excesivo la magnitud
de g, puede ser modificada de la siguiente manera:

127
D, (m) "

Ty (para Dy = 1.27 m) (19.41)

Se pueden utilizar las tablas 19.5 y 19.6 para calcular la capacidad de carga basada en el
asentamiento. Las tablas 19.3 y 19.4 para la arcilla son similares.

Tabla 19.6 Transferencia normalizada de carga sobre la base con asentamiento para suelos
no cohesivos (con base en la curva promedio)

Asentamiento Carga final Asentamiento Carga final
(%) —— (%) R

D, qpA, D, A,
0 0 6 1.10
1 0.32 7 1.20
2 0.56 8 1.29
3 0.73 9 1.38
4 0.87 10 1.44
5 0.98
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Cuy = 57.5 KN/m?

w14 kN

T
=

Figura 19.12
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Por lo tanto,

Efip AL; = E Of;kcu(i)P AL
= (0.55)(38)(7 X 0.76)(2.16) + (0.55)(57.5)(7 X 0.76)(1.68)
= 234.6 kN

De la ecuacion (19.31), se tiene
6.1 +1.5

= 194 2
) ﬂ 940 kN/m

4 = 6cub<1 4 0.2L> = (6)(144)[1 + 0.2(
D,

Comprobando:
dp = 9cup = (9)(144) = 1296 kN/m? < 1940 kN/m?

Asi que, usando g, = 1296 kN/m?:

T w 2
A, = q, ZDb = (1296) 2 (1.22)° | = 1515 kN
Por lo tanto,
0. = Daifcuiyp AL + g,A, = 234.6 + 1515 = 1749.6 kN
Inciso b
Se tiene

asentamiento admisible 12.7 — 00167 = 1.67%
D. (0.76)(1000) o

De la tabla 19.3, para un asentamiento normalizado de 1.67%, la carga lateral normalizada
es aproximadamente 0.87. Por lo tanto, la carga lateral es

(0.87)(2 fp ALL) = (0.87)(234.6) = 204.1 kN

Otra vez,

asentamiento admisible 12.7 — 0.0104 = 1.04%
D, (1.22)(1000) o

De la tabla 19.4, para un asentamiento normalizado de 1.04%, la carga final normalizada es
aproximadamente 0.58. As{ que la carga sobre la base es

(0.58)(gpA,) = (0.58)(1515) = 878.7 kN
Por lo tanto, la carga total es
Q =204.1 + 878.7 = 1082.8 kKN

Ejemplo 19.5

En la figura 19.13 se muestra un pozo perforado. El nimero estindar de penetracién pro-
medio sin corregir (Ng,) dentro de una distancia de 2D,, por debajo de la base del eje es de
aproximadamente 30. Determine

a. La capacidad de carga ultima
b. La capacidad de carga de un asentamiento de 12 mm. Ultilice la ecuacién (19.38).
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Arena gravosa suelta
~ =16 kN/m?

6 m l<— 1 m —>

_L Arena gravosa suelta
v = 19 kN/m?
< 1.5m > Nego = 30

Figura 19.13 Pozo perforado soportado por una densa capa de arena gravosa

Solucion

Inciso a
De las ecuaciones (19.36) y (19.38),

ﬁ = Bo-i)zi

B =20~ 0157
Para este problema, z; = 6/2 = 3 m, por lo tanto

B =2—(0.15)3)" = 1.658

y

o = yzi = (16)(3) = 48 kN/m?
Por lo tanto,

fi = (48)(1.658) = 79.58 kN/m?
y

XfipAL; = (79.58)(m X 1)(6) = 1500 kN
De la ecuacién (19.40),
qp = 57.5Ney = (57.5)(30) = 1725 kN/m?
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Se debe considerar que D), es superior a 1.27 m. Asi que se utiliza la ecuacion (19.41).

(1'27> <1'27 )(1725) 1461 kKN/m?
= — == m
= \"p, )~ \'15

Ahora,
A, = (1461)<Z X 1.52> ~ 2582 kN

Por lo tanto,
Ounets) = dprA, T S EpAL; = 2582 + 1500 = 4082 kN

Inciso b
Se tiene

asentamiento admisible 12

= =012 =12%
D (1.0)(1000)

5

La tabla 19.5 muestra que para un asentamiento normalizado de 1.2%, la carga normalizada
es de unos 0.974. Por lo tanto, la transferencia de carga lateral es (0.974)(1.500) = 1461 kN.
Del mismo modo,

asentamiento admisible 12
D, (1.5)(1000)
La tabla 19.6 indica que para un asentamiento normalizado de 0.8%, la carga base normali-

zada es de aproximadamente 0.25. Asi que la carga de base es (0.25)(2582) = 645.5 kN. Por
lo tanto, la carga total es

= 0.008 = 0.8%

Q = 1461 + 645.5 = 2102 kN

19.9 Resumen

A continuacién se presenta un resumen de los temas tratados en este capitulo:

1. Dependiendo de las condiciones del subsuelo, se pueden construir pozos perforados
usando el método en seco, el método de carcasa y el método himedo.

2. La capacidad ultima de carga de pozos perforados en suelos granulares puede estimarse
a partir de las ecuaciones (19.4) y (19.20). Del mismo modo, para pozos en arcilla se
pueden utilizar las ecuaciones (19.23) y (19.26) para la estimacién de la capacidad dltima
en arcilla (concepto ¢ = 0).

3. El método de O’'Neill y Reese (1989) es un procedimiento para la determinacion de la
capacidad de soporte de carga sobre la base de consideraciones de solucion.

Problemas

19.1 En la figura 19.14 se muestra un pozo perforado. Para el pozo, L; = 6 m, L, = 3 m,
D, =12my D, =2m.Parael suelo, y. = 15.6 kN/m?, ¢, = 35 kN/m?,
v, = 17.6 KN/m? y ¢ = 35°. Determine la capacidad neta rodamiento punto permisible
(FS = 3). Utilice la ecuacién (19.17).

19.2 Repita el problema 19.1 utilizando la ecuacién (19.4) y E; = 600 p,..
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Db—h-l

Figura 19.14

19.3 Para el pozo perforado descrito en el problema 19.1, ;qué resistencia superficial se
desarrollaria durante los primeros 6 m, que estan en arcilla? Utilice las ecuaciones
(19.26) y (19.28).

194 La figura 19.15 muestra un pozo perforado sin una campana. Aqui, L; = 6 m, L, = 7 m,
Dy = 1.5m, ¢,y = 50 KN/m? y ¢, (5, = 75 kN/m?. Encuentre estos valores:

a. La capacidad tdltima de carga en la punta. Utilice las ecuaciones (19.23) y (19.24)
b. La resistencia ultima de la superficie. Utilice las ecuaciones (19.26) y (19.28)
c. La carga de trabajo, Q,, (FS = 3)

19.5 Para el pozo perforado descrito en el problema 19.4, estime el asentamiento eldstico total
con la carga de trabajo. Utilice las ecuaciones (18.42), (18.44) y (18.45). Suponga que

Arcilla
Ll Cuily
L Arcilla
Cui)

Figura 19.15
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Arena media
4
L ¢
Densidad relativa = f,
I"“—Db—‘)'l
Figura 19.16

19.6

19.7

E, =20 X 10°kN/m?, u, = 0.3, E; = 12 X 10 kN/m?, £ = 0.65y C, = 0.03. Asuma
80% en movilizacion de la resistencia de la superficie a la carga de trabajo. (Véase el
inciso ¢ del problema 19.4.)

Para el pozo perforado descrito en el problema 19.4, determine estos valores:

a. La capacidad ultima de carga
b. La capacidad de carga de un asentamiento de 25 mm

Utilice el procedimiento que se describe en la seccién 19.8.

Consulte la figura 19.16, paralaque L=6m,L; = 5m,D,=12m, D, = 1.7 m,

v, = 15.7kN/m3y ¢' = 33°. El niimero de penetracién estdndar promedio sin corregir
dentro de 2D, por debajo de la base es 32. Determine estos valores:

a. La capacidad ultima de carga
b. La capacidad de carga de un asentamiento de 12.7 mm

Utilice el procedimiento que se describe en la seccién 19.6.
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