CAPITULO I
MARCO TEORICO
1.1. JUSTIFICACION.

La necesidad de saber qué es lo que sucede debajo de una fundacién, analizar cémo
se comporta el suelo bajo cargas transmitidas por la fundacion, que representa capacidad
portante, como puede ser calculada y como varian sus resultados, generaron el interés
para poder realizar este trabajo de investigacion.

Comprender cuél es el criterio que adopta un método de calculo es de vital
importancia para poder determinar un valor de capacidad portante y que sea préximo al
real del suelo. Ademas de la incidencia que la geometria de la fundacién pueda tener
sobre ella.

Conociendo cuales son las bases de calculo y qué parametros geotécnicos del suelo
son necesarios, es posible seleccionar el ensayo de resistencia mecénica de suelo ideal
para poder determinar dichos pardmetros y que se encuentre disponible en el medio.

Un ensayo de resistencia mecanica de suelo muy conocido y probado a nivel mundial
es el ensayo de penetracion estandar (SPT), que debido a su configuracion, bajo costo y
practicidad es el ensayo mas usado para proporcionar parametros geotécnicos del suelo.
Debido al amplio uso de SPT, se cuenta con bastante informacion para diferentes tipos
de suelo por medio de correlaciones empiricas y consideraciones técnicas para el ensayo

que son esenciales en la correcta obtencidn de parametros geotécnicos del suelo.

1.2. PLANTEAMIENTO DEL PROBLEMA.
1.2.1. Situacion problémica.

La necesidad de construir mas estructuras en la ciudad de Tarija ha tenido un
aumento considerable en los ultimos tiempos, la mancha urbana ha ido creciendo debido
a un incremento en la poblacion. Al construirse méas estructuras adquieren un grado de
importancia técnico mayor, gran parte de sus fundaciones presentan deficiencias que
generalmente son detectadas en etapa de construccion y otras muy pocas en etapa de
operacion, pero ambas no son previstas en el disefio. Estas deficiencias responden en
gran parte a la carencia de estudios geotécnicos sobre el suelo de fundacion o un valor

de capacidad portante admisible errado.



El término de capacidad portante de un suelo es muy poco entendido ya que es
confundido en gran parte del tiempo por la diferente terminologia que adopta, segun el
tipo de andlisis que se le aplico, y que es usado indistintamente para el disefio de
fundaciones superficiales.

Garantizar que una fundacion no presente problemas en el suelo dependera tanto del
estudio geotécnico que se realice y del tipo de fundacion superficial que se apoye sobre
el terreno; por tanto, la falta y/o una interpretacion deficiente de estos estudios como
seleccionar una fundacion que sea adecuada, generan incertidumbre a la hora de disefiar.
Es asi que el resultado del calculo de capacidad portante es compensado con factores de
seguridad grandes llevando a un sobredimensionamiento de las fundaciones. Realizar
este procedimiento es muy comun en nuestro medio Yy tiene una incidencia directa en el
encarecimiento de la estructura, ademas que en algunos casos particulares el suelo aln
presenta deformaciones por lo que buscar una solucidn a estas patologias de la fundacién
resulta en un incremento adicional a la estructura.

Dentro de los ensayos de resistencia mecanica de suelo realizados en el medio local
se pudo evidenciar que el ensayo de penetracion estandar SPT (siendo este el mas usado
para el estudio de suelos) presenta falencias desde su ejecucion hasta la interpretacion de
sus resultados y que rara vez son puestos en evidencia por la falta de conocimiento del
ensayo.

Es por esta razon que resulta relevante conocer qué expresa el valor de capacidad
portante, cOmo es su variacion respecto del tipo de suelo y tipo de fundacion superficial,
qué métodos se emplean para el célculo, qué tan conservador es uno de otro y qué
posibles aspectos técnicos se tendrian que corregir en la ejecucién del ensayo de

penetracion estandar para mejorar el calculo de capacidad portante.

1.2.2. Problema.

¢Se podra establecer una variacion y valoracion tecnica al hacer uso de tipos de
fundaciones superficiales sobre suelos finos y suelos granulares, mediante un analisis de
la capacidad portante empleando métodos tedricos y el ensayo de penetracion estandar
(SPT)?



1.3. OBJETIVOS DE INVESTIGACION.
1.3.1. Objetivo general.

Analizar la capacidad portante de fundaciones superficiales, haciendo uso del ensayo
de penetracion estandar (SPT), consecuentemente aplicando métodos de calculo teéricos
y anélisis por estados limites, de tal forma que se observe el comportamiento entre las
fundaciones superficiales y el suelo de fundacion correspondientes a suelos finos y
granulares en la ciudad de Tarija, para contribuir de esta manera en la mejora del céalculo

de capacidad portante de un estudio de suelo.

1.3.2. Obijetivos especificos.

o Definir qué aspectos técnicos son de relevancia en la ejecucion del ensayo de
penetracion estandar y cuales son las posteriores correcciones que se deberian
adoptar en la medicion de su resistencia a la penetracion segun el tipo de suelo en
estudio.

¢ Identificar mediante grafica como es la variacion de los resultados obtenidos en el
calculo de capacidad portante para diferentes relaciones de bases de zapatas y
profundidades desplante.

e Validar los resultados que se obtienen del analisis de capacidad portante, aplicandolo
a los ensayos de suelo y disefio de las fundaciones superficiales realizados del

Departamento de Investigacién de Ciencias y Tecnologia (DICYT).

1.4. HIPOTESIS.

Si al usar un método tedrico de calculo de capacidad portante identificando la
influencia que inciden en €l la geometria de fundacion y los parametros geotécnicos
propios de un suelo fino o un suelo granular, junto a una estimacion aproximada de
asentamientos, entonces se tendria como resultado de capacidad portante un valor
optimo y menos conservador que representaria ser el adecuado para ser usado como de

disefio.

1.5. DEFINICION DE VARIABLES.



1.5.1. Variables dependientes.

Método tedrico de capacidad portante, ecuaciones de capacidad portante Gltima y de
capacidad portante de disefio.

Estimacion aproximada de asentamientos, célculo de la deformacion vertical en
funcién al tipo de suelo y fundacion.

Método de estados limite, analisis que delimita un estado limite de servicio y un
estado limite dltimo.
1.5.2. Variables independientes.

Parametros de rigidez del suelo, angulo de friccion interna, cohesion, relacion de
Poisson y modulo de Young.

Geometria de fundacion, profundidad de desplante y geometria en planta (cuadrada,

rectangular).

1.6. ALCANCE.

El presente trabajo de investigacion esta dirigido en esencia a laboratorios de suelo,
tanto a profesionales como personal técnico que realiza estudios de suelo mediante
ensayos de resistencia mecénica de suelos, en la determinacion de la capacidad portante
de suelos. Como asi también, a ingenieros estructurales y personas dentro del area de
construccidn gue tengan conocimientos basicos en estructuras y mecanica de suelos.

Partiendo desde el uso y correcciones al ensayo de penetracion estandar (SPT), el uso
de criterios y métodos tedricos de calculo de capacidad portante, hasta llegar a
resultados y comparacion de diferentes situaciones de disefio de fundaciones

superficiales.



CAPITULO I
FUNDAMENTOS DE CAPACIDAD PORTANTE
2.1. ESFUERZO TOTAL.

El esfuerzo en cualquier punto a través de una masa de suelo puede ser descrito como
el conjunto de esfuerzos principales totales oy, 0, y g5 en dicho punto. Los suelos son
considerados como sistemas de fases multiples (una fase sélida y otra de vacios), donde
las particulas del suelo se encuentran dispersas al azar en un volumen de suelo dado. Los
espacios del suelo son continuos (considerados como poros), y estan ocupados por agua,
aire o ambos. Si los vacios del suelo son rellenados con agua, aparece una presion u.
Como el agua es considerada incompresible, la presion u dentro del poro actta en el
agua y sobre las particulas del suelo en cualquier direccion con igual intensidad. Esta
presion se la denomina esfuerzo neutro o presion de poro. Entonces, el esfuerzo total de
un suelo consiste de dos partes; del esfuerzo neutro y del esfuerzo efectivo, o; = o +
u, 0, = 0, +uyao; = gz + u. Es decir que una fraccion del esfuerzo total de una masa
de suelo a una profundidad dada es absorbida por el agua en los vacios y otra fraccion es
absorbida por el propio esqueleto del suelo en los puntos de contacto entre sus
particulas.

Cuando una masa de suelo es sometida a una carga vertical, esta actGa sobre el suelo
como esfuerzo total oy, el esfuerzo generado por el confinamiento de esa masa de suelo
en las dos direcciones actla como g, Yy os. El esfuerzo total o; vendria a ser un esfuerzo
normal, un esfuerzo de compresién aplicado a la masa de suelo.

Cuando se construye una fundacion, genera cargas de compresion sobre el suelo que
estan distribuidas por su area de apoyo. Este incremento de esfuerzo total genera
cambios sobre el suelo de fundacién, produciendo una variacion en el esfuerzo efectivo
del suelo y un exceso de presion de poro, que dependiendo generalmente del tipo de
suelo la variacién del exceso de presion de poro producira cambios de volumen en el

suelo.

2.1.1. Esfuerzo efectivo.
El esfuerzo efectivo en cualquier direccion del suelo es definido como la diferencia

entre el esfuerzo total en esa direccion y la presién del agua en el poro. Es decir, la



presion que se genera del contacto entre las particulas del suelo cuando este es cargado y
genera el escurrimiento del agua de los poros. Dependiendo que tan répido sea el
escurrimiento del agua y de la magnitud del esfuerzo total aplicado, el esfuerzo efectivo
del suelo llega a ser igual al esfuerzo total disipando toda la presion en exceso de poro.

Fue Terzaghi (1936) quien claramente propuso por primera vez este comportamiento
béasico de las propiedades mecénicas de materiales porosos. Pero aun asi, hasta el dia de
hoy el principio de esfuerzo efectivo es imperfectamente y curiosamente explicado en la
gran mayoria de textos de mecanica de suelos y, probablemente como resultado de esto,
es imperfectamente conocido y entendido por varios ingenieros en la practica.

El principio de esfuerzo efectivo fue establecido por Bishop (1959) en funcién a dos
simples hipotesis:

Un cambio de volumen y la deformacién de un suelo dependen de la diferencia entre
el esfuerzo total y la variacion de la presion del fluido en el poro, y no del esfuerzo total
aplicado. Por lo tanto se tiene la expresion:

c'=0—-u

Donde o representa el esfuerzo total normal, u representa la presién de poro y o’
denominado esfuerzo efectivo.

El esfuerzo de corte de un suelo depende del esfuerzo efectivo y no del esfuerzo total
normal al plano considerado. Esto podria ser expresado por la ecuacion:

T=c' + tang’

Donde t representa el esfuerzo de corte, ¢’ el esfuerzo efectivo en el plano
considerado, ¢’ la cohesion, ¢’ el angulo de friccion interna, con respecto al esfuerzo
efectivo.

El principio de esfuerzo efectivo, expresado anterior, ha probado ser vital en la
solucion de problemas préacticos en la mecénica de suelos.

Para hacer una exploracién mas rigurosa del comportamiento fisico del esfuerzo
efectivo, considere las fuerzas actuando a través de una superficie X-X en el suelo, la
cual se aproxima a un plano pero que atraviesa el espacio del poro y los puntos de
contacto de las particulas del suelo (Bishop, 1959) como se muestra en la figura (2.1.1.).



Figura 2.1.1. Fuerzas inter-granulares actuando sobre la superficie X-X.
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Fuente: Simons N. y Menzies B. (2000), Un curso corto en Ingenieria de Fundacion.

El esfuerzo normal, es entonces, igual a la fuerza media perpendicular a este plano,
por area unitaria, y las areas son consideradas como proyecciones en el plano.

Entonces:

o = Representa el esfuerzo total perpendicular a este plano.

o] = La fuerza inter-granular promedio normal por area unitaria al plano.

u = La presion de poro.

a = El area efectiva de contacto de las particulas del suelo por area unitaria del plano.

Por lo tanto ¢ = ¢{ + (1 — a). u, de donde:

g =(—-—u+au

Asi el esfuerzo efectivo (¢ —u) no es exactamente igual a la fuerza inter-granular
promedio por area unitaria del plano o, y es dependiente del area de contacto entre
particulas. A pesar gque esta area es muy pequefia no es igual a cero pues podria implicar
esfuerzos locales infinitos del contacto entre particulas.

Considere ahora las deformaciones del contacto entre dos particulas de suelo y
también la accion de la presion de poro (Fig. 2.1.2).

El sistema de fuerzas podria ser considerado como un conjunto de dos componentes.
Si P es la fuerza promedio de contacto y hay un nimero N de contactos por area unitaria,

entonces la fuerza inter-granular por area unitaria del plano X-X es:



g, =N.P
Ahora si una particula homogénea e isotropica de suelo es sujeta a un esfuerzo
isotropico, u, en toda su superficie, la deformacion producida es una pequefia reduccion
elastica del volumen de la particula sin algin cambio en su forma.

Figura 2.1.2. Esquema de fuerzas inter-granulares.

(pIA-U)A l

Fuente: Simons N. y Menzies B. (2000), Un curso corto en Ingenieria de Fundacion.

La compresibilidad del esqueleto del suelo, sin embargo, es mucho mas grande que la
compresibilidad individual de las particulas del suelo en compresion. Por lo tanto, es
solo esta parte del esfuerzo de contacto local que se encuentra en un exceso de presién
de poro la que verdaderamente genera una deformacion estructural, ya sea por
deformacion volumeétrica, por esfuerzo de corte o por ambos.

Este esfuerzo en exceso que controla las deformaciones estructurales es igual a
P/A — u donde A es el area de contacto de particulas. Al sumar sus correspondientes
componentes de la fuerza inter-particular en exceso se obtiene una expresion para ¢’
definida como parte de ese esfuerzo normal que controla el cambio de volumen debido a
la deformacion de la estructura del suelo, de donde la fuerza en exceso por area unitaria
del plano X-X es:

o' = N.((P/A) —u).A

= N.P—u.N. A
= N.P—u.a
o'=0;—au

Substituyendo ¢ = (o — u) + a.u, en la ecuacidn anterior se obtiene:
c'=0—-u
2.1.2. Estabilidad a corto y largo plazo.
Una de las razones principales para el desarrollo tardio de la mecénica de suelos

como una rama sistematica de la ingenieria civil ha sido la dificultad de reconocer que la



diferencia entre las caracteristicas de corte de la arena y la arcilla no radica tanto en la
diferencia entre las propiedades de friccion de las particulas componentes, como en la
gran diferencia, aproximadamente un millébn de veces en la permeabilidad. El
componente integral de un cambio de tensién aplicado a una arcilla saturada no es, por
lo tanto, efectivo para producir ningin cambio en el componente de friccion de la
resistencia hasta que haya transcurrido un tiempo suficiente para que el agua escurra (0

ingrese), de manera que el cambio de volumen apropiado pueda tener lugar.

2.1.3. La interaccion de la estructura del suelo y el agua de los poros.

El comportamiento de ingenieria singularmente dependiente del tiempo de los suelos
saturados de grano fino se deriva de la interaccion del esqueleto compresible del suelo y
el agua de poros relativamente incompresible. Los cambios rapidos en la carga externa
no provocan un cambio de volumen debido a la resistencia viscosa al deslizamiento del
agua de los poros. Por lo tanto la configuracion estructural del suelo no cambia
inmediatamente y, por lo tanto, segln la Ley de Hooke, la carga estructural no cambia.

Sin embargo, mientras que la estructura del suelo compresible requiere un cambio de
volumen para cambiar su carga, el agua de poro relativamente incompresible puede
cambiar su presion sin mucho cambio de volumen. EI cambio en la carga externa se
refleja, por lo tanto, por un cambio en la presion de poros. Con el tiempo, este exceso de
presidn de poro se disparard, el cambio de volumen se producira por el flujo de agua de
poros hasta que el cambio consiguiente en la configuracion estructural haga que la carga
estructural se equilibre con la carga externa modificada.

Este proceso puede ser examinado por la analogia del resorte demostrado en la figura
(2.1.3).

La estructura del suelo estd modelada por un resorte, los huecos del suelo modelados
por la cdmara debajo del pistdn y la permeabilidad del suelo modelada por la falta de
ajuste del piston en el cilindro, por lo que se modela un suelo de alta permeabilidad por
un piston que permite muy pocas fugas. Se supone que el pistén no tiene friccion. La
presidn del poro esté indicada por el nivel del agua en un tubo vertical cuyo diametro es
mucho menor que del piston. Inicialmente, el piston se carga uniformemente por una

intensidad de carga P que incluye el peso del piston.
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Figura 2.1.3. Analogia del resorte para la consolidacién del suelo.
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Fuente: Simons N. y Menzies B. (2000), Un curso corto en Ingenieria de Fundacion.

Inmediatamente después de que (t = 0) aumenta rapidamente la carga por AP, el
resorte (estructura del suelo) no se ve afectado porque no ha transcurrido suficiente
tiempo para que el flujo viscoso pase por el piston para reducir el volumen de la cdmara
(poros) debajo del piston y, por lo tanto, permita que el resorte se comprima mas y
soporte méas carga. El incremento de carga AP, seré inicialmente igual al incremento en
la presion de poro. A medida que transcurre el tiempo, se produce un flujo, el piston se
desplaza hacia abajo, el incremento de carga aplicado AP se comparte entre el resorte y
la presion de poro. El gradiente hidraulico causa un flujo desde el area de alta presion de
poro debajo del piston hasta el area de cero poros sobre el piston, se reduce asi mismo
por el flujo, ya que se permite que el resorte se comprima mas y tome mas carga. Por lo
tanto la ley de los rendimientos decrecientes se aplica y hay una caida exponencial en la
presidn de poro y un cambio en la longitud del resorte. En Gltima instancia, la presion de
los poros se disipa en el valor de equilibrio y la carga total esta totalmente soportada por
el resorte.

En el instante después de disminuir rdpidamente la carga AP, como se muestra en la
figura (2.1.4), el resorte no se ve afectado de nuevo porque ha transcurrido un tiempo
insuficiente para que el flujo viscoso pase por el piston para aumentar el volumen de la
camara debajo del piston y asi permitir que el resorte expanda y desprenda algo de

carga.
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Figura 2.1.4. Analogia del resorte en descarga.
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Fuente: Simons N. y Menzies B. (2000), Un curso corto en Ingenieria de Fundacion.

La reduccién de carga AP se refleja asi inicialmente por una disminucién
numéricamente igual en la presién de poro. Como antes, a medida que transcurre el
tiempo, tiene lugar el flujo, el pistdn se desplaza hacia arriba y la reduccién de la carga
AP se comparte entre el resorte y la presion de poro. En Gltima instancia, la presion
negativa de los poros aumenta al valor de equilibrio y la carga en el resorte se reduce a
P.

2.1.4. La generacion de presion de poros en la carga de suelos reales.

Las consideraciones de estabilidad de las fundaciones y movimientos de tierras en
suelos saturados de grano fino dependen en gran medida del tiempo. Esto es porque el
promedio del tamafio de los poros de interconexion es tan pequefio que el
desplazamiento del agua de los poros se retrasa por fuerzas viscosas. La resistencia que
ofrece un suelo al flujo de agua es su permeabilidad, que es la velocidad del flujo bajo
un gradiente hidraulico unitario. En la tabla (2.1.1) se puede ver que la permeabilidad es
la mayor diferencia cuantitativa entre los suelos de diferente estabilidad dependiente del
tiempo (como lo sefialaron Bishop y Bjerrum, 1960).

Tenga en cuenta que la arena y la arcilla normalmente consolidada marcadas por (*)
tienen parametros de resistencia al corte similares, pero la permeabilidad de la arcilla es
varios oOrdenes de magnitud méas baja, lo que explica su exclusiva dependencia del
tiempo, mientras que la arena mas permeable reacciona casi inmediatamente a los

cambios de carga.
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Tabla 2.1.1. Parametros de resistencia de esfuerzos efectivos y permeabilidades de un

amplio y variado tipo de material.

Suelo Perrrzﬁ/t;l)lldad c' (kPa) | @' (grados)
Roca blanda 5,0 0,0 45,0
Grava 50x10™ 0,0 43,0
Arena media - 0,0 33,0
Arena fina 1,0x10°® 0,0 20,0 — 35,0*
Limo 30x107 0,0 32,0
Ar(:ll-la- normalmente consolidada de baja 1510 10 0.0 32,0
plasticidad
ArC|I_Ia_ normalmente consolidada de alta 1,0x10 00 23.0
plasticidad
Acrcilla sobre consolidada de baja 10
plasticidad 1.0x10 8,0 32,0
Arcilla sobre consolidada de alta plasticidad 50x 10 12,0 20,0

Fuente: Simons N. y Menzies B. (2000), Un curso corto en Ingenieria de Fundacion.
El comportamiento dependiente del tiempo de los suelos de grano fino cuyas
tensiones totales in situ estan sujetos a cambios que puede ser considerado util bajo las

condiciones de descarga y carga.

2.1.5. La condicion de descarga.

Si se descarga una arcilla saturada, como puede ocurrir en una excavacion o corte, se
produce una reduccion general en el esfuerzo total promedio. En un suelo de grano fino
como la arcilla, la resistencia viscosa al flujo de agua de poros evita que la estructura del
suelo, parcialmente aliviada de su carga externa, se expanda rapidamente y aspire agua
de poros del suelo circundante. Con el tiempo esta succion se disipa por el drenaje en el
area de presion de poros, disminuida desde el area circundante de presion de poros mas
alta no afectada por la excavacion. Esta migracion de agua de poros provoca un aumento
en el volumen del suelo en la zona de influencia, la hinchazén del suelo y el
ablandamiento de la estructura del mismo, dando lugar a una reduccion de la resistencia.

El factor minimo de seguridad ocurre en la condicion de equilibrio a largo plazo.
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2.1.6. La condicion de carga.

Si se carga una arcilla saturada, como ocurre en suelos que soportan cimientos de
edificios, se produce un aumento general en el esfuerzo total promedio. En un suelo de
grano fino como la arcilla, la resistencia viscosa a la expulsion de agua de los poros evita
que la estructura del suelo se contraiga rapidamente. Por lo tanto, en la condicién de
carga a corto plazo, hay un cambio en el esfuerzo efectivo debido al esfuerzo de corte,
solo junto con un aumento en la presion de poros. Con el tiempo, este exceso de presion
de poros se disipa por el drenaje lejos del area de aumento de esta presion en el area
circundante de la presion de poros mas baja no afectada por la construccién. Este flujo
de agua de poros provoca una reduccion dependiente del tiempo en el volumen en la
zona de influencia, la consolidacion del suelo y la rigidez de la estructura del suelo, lo
que da lugar a una disminucion del asentamiento y al aumento de la resistencia. El factor
minimo de seguridad ocurre en la condicidn sin drenaje a corto plazo cuando la
resistencia es la mas baja.

En esta condicién sin drenaje, la zona estresada no cambia inmediatamente su
contenido de agua o volumen. El incremento de carga si, sin embargo, distorsiona la
zona estresada. Las tensiones efectivas cambian junto con el cambio en la forma de la
estructura del suelo. Eventualmente, los cambios en la configuracion estructural pueden
dejar de producir una condicion estable y la inestabilidad consecuente da lugar a un
mecanismo plastico o flujo plastico y se produce una falla.

La resistencia estd determinada por las tensiones efectivas locales en caso de falla
normal a las superficies de falla. Estos estan condicionados y generados por la
configuracién estructural del material de origen (que a su vez esta condicionado por la
carga in situ de esfuerzos) y su reaccion sin drenar a la deformacion.

En las obras de ingenieria civil en general, el cambio de carga del suelo se aplica
gradualmente durante el periodo de construccion. Las presiones de poro en exceso
generadas por la carga se disipan parcialmente al final de la construccion. Por lo tanto
para el disefio se idealizan ciertas condiciones: que el suelo se encuentre totalmente
saturado con agua incompresible y que la carga del proceso de construccién del edificio
aplicada al suelo sea rapida. Asumiendo estas consideraciones para el disefio, en el caso

de una arena se presentard una condicion drenada a corto y largo plazo en el transcurso
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de construccion. Mientras que para una arcilla, el caso mas desfavorable en la

construccion se presentard a corto plazo, condicién no drenada.

2.2. RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE.

La resistencia al corte de un suelo en cualquier direccion es el esfuerzo de corte
maximo que se puede aplicar a la estructura del suelo en esa direccion. Cuando se
alcanza este maximo esfuerzo, se considera que el suelo ha fallado, y se generan

movimientos en la masa del suelo.

2.2.1. La naturaleza de la resistencia al corte.

Cuando el suelo falla, lo hace por medio de algin mecanismo de falla plastica que
involucra el corte. La resistencia al corte de un suelo se deriva de la resistencia
estructural sola, ya que el agua de poro no tiene resistencia al corte. La resistencia de la
estructura del suelo al cortante surge de la resistencia de friccion F, generada por las
fuerzas entre particulas N, figura (2.2.1). En la masa de suelo, la carga transmitida por la
estructura del suelo normalmente a la superficie de corte es una medida integrada de
estas fuerzas inter-granulares. La resistencia al corte 7 (esfuerzo de corte en el momento
de la rotura), en cualquier plano de un suelo, es una funcién del esfuerzo efectivo normal
a ese plano. Suponiendo que una relacion lineal da:

T=ky+ky (0, —u)

Donde, g, es el esfuerzo total normal al plano, u es la presion de agua de poro, y k4,
k,, son dos constantes determinadas experimentalmente.

El experimento ha demostrado que esta expresion es sustancialmente correcta en una
amplia gama de suelos para un rango limitado de esfuerzos.

Es asi que:

ki=c
k, = tang’
T =c"+ (o, — u).tang’
Donde ¢’ es la cohesion del suelo y ¢’ es el angulo de resistencia al corte o angulo de

friccion interna del suelo, ambos con respecto al esfuerzo efectivo.
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Figura 2.2.1. Fuerzas que surgen al deslizamiento entre particulas.

Particula de
suelo

'
rd

Vd
< Superficie
P de corte

Desplazamiento
relativo del suelo

Fuerza inter particular
normal a la superficie
de corte

Fuente: Simons N. y Menzies B. (2000), Un curso corto en Ingenieria de Fundacion.

2.2.2. Medicion de la resistencia al corte.
2.2.2.1. Mediciones directas e indirectas.

Si se conocen los pardmetros de resistencia al corte por esfuerzo efectivo ¢’ y tan ¢’,
la resistencia al cortante en cualquier plano puede estimarse a partir del conocimiento
del esfuerzo efectivo normal a ese plano (o,, — u). De esta manera, la resistencia al corte
se evalUa indirectamente utilizando los valores determinados experimentalmente de ¢’ y
tan ¢', y estimando o midiendo el esfuerzo total normal y la presion de agua de poro u,
por lo tanto © = ¢’ + (o, — w). tang’.

Es posible medir la resistencia maxima al corte 1, directamente. Un dispositivo que
hace esto es la caja de corte directo (figura 2.2.2), que ensaya una muestra prismatica de
suelo contenida en una caja rigida que se divide en una seccion media horizontal. La
mitad superior de la caja puede moverse libremente en relacion con la mitad inferior. La
caja esta abierta en su parte superior, donde el espécimen de suelo se carga verticalmente
por una placa horizontal rigida. Al restringir la mitad de la caja para que se mueva en
relacion con la otra mitad, la muestra de suelo se corta en un plano horizontal. La
resistencia maxima al corte se encuentra directamente al medir el esfuerzo maximo de
corte requerido para el desplazamiento relativo.

La relacion entre las medidas directas e indirectas de la resistencia al corte se puede

examinar con mas detalle. Al considerarse un espécimen de arcilla saturada confinada en
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una caja de corte directo y cargado verticalmente en una seccién media horizontal con
un esfuerzo total normal a,,. La caja esta contenida en una celda abierta que se inunda a
una profundidad constante. La presion de poro tiene el valor de equilibrio u,. La
resistencia al corte se puede encontrar directamente cortando al espécimen. Al cortar la
muestra rapidamente, se simula la condicion sin drenar, es decir, no hay cambios en el
contenido de agua y, por lo tanto, no hay cambios en el volumen general de la muestra,
debido a la resistencia viscosa por el rapido desplazamiento de agua de poro en un suelo
granulado fino.
Figura 2.2.2. Esquema de corte de la caja de corte directo.

Plato de N (carga normal aplicada)

—= P (fuerza de corte)

Superficie
de corte
inducida

Espécimen de suelo

Fuente: Simons N. y Menzies B. (2000), Un curso corto en Ingenieria de Fundacion.

La distorsion por cizallamiento de la estructura del suelo en la zona de corte genera
un exceso de presion de agua de poro, que en la falla es Auy.

La resistencia al corte obtenido directamente es, por lo tanto, la resistencia al corte sin
drenar:

su=c'+ (o, — up — Auy). tang’

Por lo tanto, puede verse que la resistencia al corte sin drenar Su, simplemente
proporciona una medida directa de la resistencia al corte de una estructura del suelo que
se corta rapidamente. Esta resistencia también se puede deducir a partir del
conocimiento del esfuerzo efectivo en caso de falla y la relacién entre el esfuerzo

efectivo y la resistencia al corte para el suelo incorporado en los parametros ¢’ y tan ¢'.

2.2.2.2. Mediciones drenadas y sin drenaje.
Si un suelo saturado de grano fino es rapidamente cargado (p. ej. Al llenar
rapidamente un tanque de aceite grande), a corto plazo el suelo no se drena

efectivamente debido a las fuerzas viscosas que resisten el flujo de agua de los poros
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dentro del suelo. El exceso de presion de poro generada por la aplicacion repentina de
disipacion de carga por drenaje o consolidacion durante un periodo de tiempo que
puede, en el caso de los dias, extenderse a muchas decenas e incluso a cientos de afos.
Por lo tanto, los términos breve y repentino son relativos y una aplicacion de carga
durante varios meses durante un periodo de construccion puede ser relativamente rapida
respecto al criterio de corto plazo (fin de construccion), en el caso no drenado. En
condiciones de carga positiva, tales como zapatas, la consolidacién subsiguiente bajo la
influencia del aumento de la carga da lugar a una mayor resistencia y estabilidad. La
resistencia més baja y, por lo tanto, la condicion de estabilidad mas critica, por lo tanto,
se mantiene al final de la construccién cuando se completa la carga. La resistencia
critica es, por lo tanto, la resistencia al cizallamiento sin drenar antes de la
consolidacién. Una prueba rapida en la caja de corte directo, por ejemplo, representa una
simulacion a pequefia escala conveniente, aunque enormemente simplificada, o modelo
de la probable falla de prototipo o campo a gran escala. Anteriormente se vio que esta
rapida medida directa de la resistencia al corte daba la resistencia al corte sin drenaje.
Sin embargo, si la prueba se lleva a cabo lentamente, la distorsion de la estructura del
suelo en la zona de corte produce un exceso excesivamente pequefio de presion de agua
de poro. Esto se debe a que cualquier ligero aumento en la presion de los poros tiene
tiempo para disiparse por el drenaje, es decir, la prueba lenta se drena en lugar de sin
drenaje en la prueba rapida. Por lo tanto, la presidn de poro permanece casi a lo largo de
la prueba. La estructura del suelo en la zona de corte es capaz de cambiar su volumen
por drenaje. Entonces, la estructura distorsionada por cizallamiento en la prueba drenada
sera diferente de la prueba no drenada, lo que otorga una resistencia diferente, la
resistencia a la cizalla drenada:

sd =c' + (o, —uy ). tang’
La caracteristica esencial es que, en general:

Sd * Su
Aunque es una sola muestra de suelo que esta siendo probado, las estructuras del

suelo en las zonas de falla son diferentes en cada caso de analisis.
En la prueba directa drenada de esfuerzo al corte, la presién del poro es casi cero y
por eso el esfuerzo efectivo es conocido. De esto, los pardmetros de resistencia al corte

c¢' y tan ¢’ pueden ser deducidos de dos o mas pruebas como tal. Por lo tanto, esta
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prueba no s6lo mide directamente la resistencia al corte para las presiones particulares
de consolidacion, g, de cada prueba sino también provee ¢’ y ¢', a su vez permite que

la resistencia al esfuerzo cortante sea estimada para cualquier condicion de carga.

2.2.3. Criterios de falla idealizados por resistencia al esfuerzo cortante.
2.2.3.1. Resistencia al esfuerzo cortante en estado drenado.

Los resultados tipicos de las pruebas en la caja de corte directo en muestras de arenas
densas y arcillas rigidas (sobre consolidadas), se muestran en la figura (2.2.3). Se genera
una resistencia al esfuerzo cortante para cada aplicacion de esfuerzo efectivo vertical a,),
que en las primeras aplicaciones de carga genera una deformacion controlada en la
muestra del suelo debido a que no se ha llegado aun al estado de falla del suelo. Debido
a que las magnitudes de las cargas aplicadas son pequefias y se encuentran dentro de su
fluencia. Al incrementarse méas las cargas, el esfuerzo efectivo incrementa y
consiguientemente su resistencia al esfuerzo cortante, generando una mayor
deformacion sobre la muestra del suelo, donde ya la muestra entra en un estado pico y
las deformaciones ya presentan cierto grado de plasticidad. Cuando se incrementa el
esfuerzo efectivo de la muestra llegando a un estado critico, se asume que la muestra de
suelo ya ha llegado a su falla. Se presentan deformaciones no controladas y una
disminucion de su resistencia al esfuerzo de corte, el suelo presenta un flujo plastico. Por
esta razon se asume que a un 20,0 % de deformacién de la muestra del suelo ha llegado a
su falla. Este criterio de falla del suelo es denominado frégil, debido a que el suelo en la
primera parte de su carga antes de llegar a un pico ofrece una buena resistencia al corte y
poca deformacion. Pero, sobrepasando su pico la resistencia al corte disminuye
rapidamente y las deformaciones incrementan.

Analizando los puntos pico y critico, existe una diferencia en el valor de ambos y a su
vez una variacion de su deformacion. Si se adopta el valor del punto critico como la
resistencia al corte de ese suelo, llegado el momento, el suelo presentard dos
deformaciones diferentes. Una deformacion que podria ser elastica y otra pléstica,
situacion que no sucede en el punto pico. Es asi que el estado critico del suelo representa
un valor de resistencia al corte conservador comparado con el estado pico. Los

resultandos obtenidos de esta muestra de suelo, corresponde a ensayos drenados donde
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el valor de la resistencia al esfuerzo de corte 1, corresponde a un esfuerzo efectivo ay,.
Para estos tipos de suelo en general los ensayos a los que se someten las muestras de
suelo son de comportamiento drenado. Llegando a un punto donde son considerados
suelos cohesivos-friccionantes, porque sus parametros de resistencia al corte ¢’ y ¢’, son
efectivos. Como se muestra en la figura (2.2.4).

Figura 2.2.3. Falla tipica de suelos fragiles.

T, = Pico.
T = Critico.
Ty = Fluencia.

.,

v

20,0 %

Fuente: Simons N. y Menzies B. (2000), Un curso corto en Ingenieria de Fundacion.

Los valores de resistencia al corte pico describen un comportamiento no lineal en sus
primeras cargas respecto de los valores criticos, pero que ambos a cierto incremento en
la magnitud de esfuerzo presentan valores similares y un comportamiento lineal. Segun
el criterio de Morh-Coulomb, si a esta envolvente de falla pico se traza una linea
tangente comprendida entre un rango de esfuerzos efectivos, se podria conocer el valor
de cohesion efectiva pico (cp) y angulo de friccion efectivo pico (¢y), si se conoce
previamente el valor de rango de esfuerzo efectivo que se quiere aplicar al suelo para
conocer su resistencia al esfuerzo cortante para condiciones drenadas.

Varias investigaciones realizadas recomiendan que para este tipo de suelos, los
parametros de resistencia al esfuerzo cortante sean conservadores, para el analisis y
disefio de fundaciones. Esto quiere decir, por lo tanto, que se analice la envolvente de
falla critica. Entonces el suelo serd considerado Gnicamente friccionante, la envolvente
de falla pasa a través del origen y los parametros de resistencia al esfuerzo de corte seran
efectivos por las condiciones del ensayo drenado. Los pardmetros seran entonces,

cohesion efectiva critica ¢/, = 0 y angulo de friccién interna efectivo critico ¢/, # 0.
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Figura 2.2.4. Criterio tipico de falla pico.

Envolvente pico

Estado critico

o

Fuente: Simons N. y Menzies B. (2000), Un curso corto en Ingenieria de Fundacion.

Mientras que para el caso de una arena suelta y arcilla blanda (normalmente
consolidada), se muestra en la figura (2.2.5). Donde los resultados obtenidos
corresponden a un ensayo drenado al igual que el anterior caso. El suelo de la muestra
presenta un comportamiento ductil, el incremento de resistencia el esfuerzo de corte se
va generando gradualmente mientras se incrementa el esfuerzo efectivo. Lo que no
genera una falla repentina al corte como el caso sefialado anteriormente.

Ante la aplicacion de esfuerzos efectivos pequefios, los esfuerzos de corte generan

deformaciones un tanto mayores en su estado de fluencia, comparado con los del suelo

frégil.
Figura 2.2.5. Falla tipica de suelos ductiles.
A
T
Ter
Tu
7, = Fluencia.
\0, 7, = Ultimo.
Ty T = Critico.
> €
20,0%

Fuente: Simons N. y Menzies B. (2000), Un curso corto en Ingenieria de Fundacion.
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Al incrementarse los esfuerzos de corte, las deformaciones aumentan
sustancialmente, llegando a un punto de esfuerzo Gltimo de la muestra de suelo. Un
instante después de sobrepasar el esfuerzo ultimo se llega al estado critico. Donde se
asume que el suelo ya ha llegado a su falla, se genera un flujo plastico y se asume que la
deformacion de la falla corresponde al 20,0 % de la muestra al igual que en el caso
anterior. La envolvente de falla tipo para este caso se muestra en la figura (2.2.6).

Figura 2.2.6. Criterio tipico de falla critica.

Envolvente critica

’\

\ cI),cr G'

n

Fuente: Simons N. y Menzies B. (2000), Un curso corto en Ingenieria de Fundacion.

Donde para cada incremento de esfuerzo efectivo la muestra de suelo muestra una
resistencia al esfuerzo de corte tal que describe un comportamiento lineal
correspondiente que pasa por el origen.

Entonces, estos tipos de suelos al tener un comportamiento dictil son considerados
suelos friccionantes. Donde Unicamente el parametro de resistencia al corte es el angulo

de friccion interna efectivo critico (¢/,.).

2.2.3.2. Resistencia al esfuerzo cortante en estado no drenado.

Para las fundaciones, la estabilidad critica es a corto plazo porque el esfuerzo
aumenta con la consolidacion a largo plazo. En resumen, las presiones del agua de los
poros son desconocidas y, por lo tanto, un analisis efectivo de la tension no puede ser
inadecuado, a menos que las presiones de los poros se puedan estimar. Se debe realizar
un andlisis ¢ = 0, utilizando la resistencia al corte no drenado S,,.

Desde el principio del esfuerzo efectivo, se sabe que el esfuerzo efectivo (y por lo
tanto la fuerza) no cambiara siempre que la estructura del suelo no se deforme. Este es el

caso en la prueba triaxial (U.U), durante las etapas de incremento de presion celular son
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isotrdpicas. La combinacidn de la condicién sin drenar (sin deformacion volumétrica) y
el cambio de esfuerzo isotropico (sin esfuerzo de cizallamiento) no garantiza la
deformacion vy, por lo tanto, no cambia el estado inicial de esfuerzo efectivo, figura
(2.2.7). Por lo tanto, la condicion ¢ = 0 corresponde a una condicion de “ausencia de
cambio en el estado inicial del esfuerzo efectivo”. Por supuesto la resistencia del
esqueleto del suelo se moviliza en la prueba del triaxial UU, por deformacion axial que
cambia los esfuerzos efectivos. Es solo este esfuerzo que depende del estado inicial de
esfuerzo efectivo.

Del principio de similitud, se sigue que el concepto inherente en la condicion ¢ = 0
(es decir, no hay cambio en la fuerza si el estado inicial de esfuerzo efectivo no se
modifica), y se muestra que en la prueba triaxial sin drenaje no consolidada, se debe
hacer coincidir con una condicion de campo correspondiente si S,,, medida de esta
manera se va a utilizar en un analisis de ¢ = 0 para predecir la estabilidad del campo.
Esto significa que el anélisis solo es totalmente apropiado para una condicion de campo
donde la actividad de la construccion no estd drenada y provoca un aumento isotropico
en el esfuerzo total. Esto ocurre en laboratorio, por ejemplo, en el edometro en el
momento del cambio de carga. En el campo esta condicion puede verse afectada por una
carga global rapida, como puede ocurrir a corto plazo a poca profundidad por debajo del
centro de una zapata ancha.

Figura 2.2.7. Envolvente de falla para la condicion ¢ = 0, segun el circulo de Mohr para

un ensayo triaxial UU.

TA

cC=3,@

TSN

P

o
Fuente: Simons N. y Menzies B. (2000), Un curso corto en Ingenieria de Fundacion.

2.3. ASENTAMIENTO DE FUNDACIONES SUPERFICIALES.
La relacion entre los movimientos del terreno y la estabilidad de las estructuras

cimentadas sobre él, es muy compleja, debido a que existen variados mecanismos
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generadores de movimientos del terreno. Por otro lado, existen diversos tipos de
estructuras, disponiendo cada uno de capacidad variable para resistir o ser deteriorado
por el movimiento.

La mayoria de los dafios en las edificaciones, vinculados a movimientos de la
fundacion se presentan cuando surgen condiciones del suelo no previstas;
principalmente por investigacion inapropiada del suelo o por no haberse identificado el
comportamiento del mismo. Es fundamental comprender que las condiciones del suelo
son susceptibles a cambiar antes, durante y posteriormente a la construccion (Delgado,
1996).

Segun el principio de esfuerzos efectivos (Bishop, 1959), descrito anteriormente,
cualquier deformacidn o asentamiento es una funcion de los esfuerzos efectivos y no asi
de los esfuerzos totales. Este principio se aplica solamente a esfuerzos normales y no a
esfuerzos cortantes.

Los asentamientos de fundaciones deben ser estimados con gran cuidado; siendo los
resultados obtenidos s6lo una buena estimacién de la deformacion esperada cuando la
carga es aplicada. El asentamiento total de fundaciones puede ser considerado como la
suma de tres componentes separadas de asentamiento como se tiene a continuacion:

S=8+S.+S,

Donde:

S = Asentamiento total de la fundacion.

S; = Asentamiento inmediato (o asentamiento no drenado). Se considera que este
asentamiento ocurre a lo largo de un periodo cercano a 7 dias. Segin Bowles (1996), el
analisis de asentamiento inmediato se usa para todos los suelos granulares finos
(incluyendo limos y arcillas) cuyo grado de saturacion es S < 90,0 % Yy para todos los
suelos de grano grueso con un coeficiente de permeabilidad grande, es decir, para un
valor del coeficiente de permeabilidad mayor a 10 m/s.

S. = Asentamiento por consolidacion. Este tipo de asentamiento es dependiente del
tiempo y toma meses a afios en desarrollarse; pero por lo general se considera que se
produce en un periodo de 1 a 5 afios, salvo casos extremos como el de la Torre de Pisa

gue ya lleva mas de 700 afios asentandose. El analisis de asentamiento por consolidacién
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se usa para todos los suelos saturados o casi saturados de grano fino, en los cuales puede
aplicarse la teoria de consolidacion.

S, = Asentamiento por consolidacion secundaria o fluencia pléastica que es
dependiente del tiempo y ocurre durante un periodo extenso de afios después de que se
ha completado la disipacion del exceso de presion de poros, es decir a un valor de
esfuerzos efectivos constantes. Es causado por la resistencia viscosa de las particulas de
suelo a un reajuste bajo compresion.

Segun Das (2001), el asentamiento por consolidaciéon secundaria es mas importante
que por consolidacion primaria en suelos organicos y en suelos inorgéanicos altamente
compresibles. En arcillas inorganicas pre-consolidadas, el indice de compresion
secundaria es muy pequefio y tiene una menor importancia préactica.

Al realizar el estudio de asentamientos se asume que la carga es aplicada
instantaneamente; sin embargo, en la practica el proceso de construccion se extiende

generalmente a lo largo de varios meses o incluso afos.

2.3.1. El uso de la teoria elastica en la mecanica de suelos.

En la mecénica de suelos, las condiciones de asentamiento de la fundacién y los
esfuerzos en condiciones de carga local (en comparacion con la carga global uniforme)
se determinan a partir de los procedimientos establecidos de la teméatica matematica de
la elasticidad. Los cambios en los esfuerzos de la cimentacion causados por los cambios
en la carga aplicada se explican en términos de esfuerzo total y los cambios de presién
de poro medidos o calculados deben restarse para producir los cambios resultantes en el
esfuerzo efectivo. La teoria matematica de la elasticidad fumiga al ingeniero con
disposiciones y distribuciones de esfuerzos causados por bucles que cubren areas planas,
flexibles y rigidas de varias formas geométricas, ya sea sobre o en las superficies
horizontales de solidos elasticos semi infinitos o en capas elasticas de suelo. El
procedimiento usa el supuesto de parametros de desplazamiento constantes: médulo de
Young, E, y la relacion de Poisson, v. Estos parametros varian con el tiempo desde los
valores no drenados en el momento de la carga (v = 0,5 para el caso no drenado
idealizado) hasta los valores drenados al final de la disipacion del exceso de presion de

poro. Como lo sefialaron Davis y Poulos (1968), el supuesto de parametros elasticos
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constantes del suelo no implica que el suelo real se comporte como un sélido elastico
ideal. Sin embargo, existen similitudes entre el comportamiento del suelo real y los
solidos elasticos reales. EI comportamiento de tipo elastico puede simularse en pequefios
esfuerzos, es decir, bajo condiciones de carga que garantizan una alta seguridad contra
fallas. Esto es razonablemente cierto, por ejemplo, para cimientos donde el factor de
seguridad es del orden de 3,0, pero es improbable para terraplenes donde el factor de
seguridad es del orden de 1,5. Ademas, los esfuerzos menores que la presion de pre
consolidacién p.’ (también llamada maxima presion pasada), los esfuerzos son
permanentes (o plasticos), es decir, p;’ es un esfuerzo de fluencia.

En general, sin embargo, los esfuerzos del suelo disminuiran lejos de la carga de la
misma manera que en un medio elastico. Las constantes elasticas del suelo deben
determinarse experimentalmente en condiciones que simulen el rango de esfuerzos vy el
tipo de deformacion encontrada en el campo, justificando asi el uso del modelo analitico
elastico para predecir tensiones y asentamientos. Las distribuciones de esfuerzo y
desplazamiento en un solido elastico causadas por una carga distribuida se basan en

integraciones del efecto de una carga puntual vertical.

2.3.1.1. Asentamientos elasticos.

Como lo sefialaron Davis y Poulos (1968), en un suelo estratificado, el asentamiento
final total se puede obtener mediante la suma de los esfuerzos verticales en cada estrato
de donde generalmente:

6z = 2%(0‘2 —v'.ox — v'.0y).6h

Donde E’ y v’ son los parametros elasticos para la estructura del suelo apropiados
para los cambios de tension en cada estrato, oy, oy Y o7, son los esfuerzos debidos a la
cimentacion, y 6h es el espesor de cada estrato.

Sin embargo, si el perfil del suelo es, por ejemplo, un estrato de arcilla
razonablemente homogénea, entonces se pueden asignar valores apropiados de £’y v’ a

la arcilla para toda una profundidad del estrato, dando:

q.B.I
Er

0z =

Donde q es la presion neta de la base de fundacion, B es una dimension conveniente

de la base de fundacion e | es un factor de influencia dado por la teoria elastica.
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2.3.1.2. Asentamientos no drenados o inmediatos.

Si se carga localmente un sélido eléstico incompresible de gran extension, se
produciran deformaciones locales a un volumen constante. Si un estrato de arcilla
saturada se carga de forma rapida y localmente, la baja permeabilidad de la arcilla
retrasa el drenaje del agua fuera de los poros y la arcilla se deforma en modo de volumen
constante o sin drenar. La similitud es por lo tanto evidente entre un sélido elastico
incompresible cargado (por ejemplo, v = 0,5) y una arcilla saturada cargada al final de

construccién. La forma apropiada, por lo tanto, de la ecuacion anterior es:

. .B.I
Su= 6 = L=
Eu

Donde I, es el factor de influencia para v=wv, =0,5 Yy E,, es el modulo de
elasticidad determinado a partir de ensayos triaxiales no drenados. Estos parametros
seran segun se trabaje en condiciones drenadas o no drenadas, respectivamente. En la
tabla (2.3.1), se presentan algunos valores de relaciones de Poisson para distintos suelos
propuestos por Bowles (1986).

Tabla 2.3.1. Relacion de Poisson para distintos materiales.

Tipo de material v
Arcilla saturada 0,40 - 0,50
Arcilla no saturada 0,10 - 0,30
Arcilla arenosa 0,20 - 0,30
Arcilla dura S.C. 0,15
Arcillas medias 0,30
Arcillas blandas N.C. 0,40
Limo 0,30-0,35
Arena, arena con grava cominmente usada 0,30-0,40
Arenas y suelos granulares 0,30
Roca 0,10-0,30
Sedimento 0,10 - 0,30
Hielo 0,36
Concreto 0,15
Acero 0,33

Fuente: Bowles J. E. (1997), Analisis y Disefio de Fundaciones.
Por otro lado, Giroud (1968) y Skempton (1951) presentan otra ecuacion,
desarrollada basandose en la suposicion de que el asentamiento inmediato se debe a una

compresion elastica.
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Es asi que los valores mas altos de los esfuerzos producidos debido a la aplicacion de
la carga, se presentan inmediatamente debajo del punto de aplicacion de esta y
disminuyen lateral y verticalmente a lo largo de este punto. El efecto de no
homogeneidad del suelo produce errores significativos solo cuando las diferencias inter-
estrato son considerables. Entonces, para el caso en que una carga vertical uniforme es
aplicada, el desplazamiento de la superficie vertical del estrato de suelo de profundidad

infinita, esta dado por la ecuacion:

q.B.1
E
Como se ya se definid, | es un factor de influencia por desplazamiento vertical y, que

Su= 6i = (1,0 — v?)

depende de la forma y rigidez de la fundacién, tabla (2.3.2).

Tabla 2.3.2. VValores del factor de influencia I.

Forma Flexible (Giroud, 1968) Rigido
Centro Esquina Promedio Skempton (1951)
Circulo 1,00 0,64 0,85 0,79
Rectangulo

L/B 1,0 1,122 0,561 0,946 0,82
15 1,358 0,679 1,480 1,06

2,0 1,532 0,766 1,300 1,20

3,0 1,783 0,892 1,527 1,42

4,0 1,964 0,982 1,694 1,58

5,0 2,105 1,052 1,826 1,70

10,0 2,540 1,270 2,246 2,10

100,0 4,010 2,005 3,693 3,47

Fuente: Campos Rodriguez J. y Guardia Nifio de Guzman G. M. (2005), Apoyo didéactico
al aprendizaje de la asignatura de Mecanica de Suelos Il CIV-219.

Los valores propuestos de la tabla (2.3.2), se pueden calcular también mediante
expresiones matematicas aproximadas. Conociendo previamente la relacion entre la
longitud (lado mayor) y el ancho (lado menor) de la zapata. Es asi que:

¢s=L/B

Bajo el centro del rectangulo:

I =0,62.In(¢s) + 1,12

Bajo una esquina del rectangulo:

I =0,31.In(és) + 0,56
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2.3.2. Asentamiento por consolidacion primaria.

El asentamiento por consolidacion primaria es el producido debido al cambio de
volumen ocasionado por la expulsion del agua presente en los poros del suelo. Esta
expulsion se debe a la transferencia de la carga, inicialmente absorbida por el exceso de
presion de poros, a las particulas de suelo.

Cuando se estiman asentamientos de consolidacion primaria se trabaja mayormente
con suelos saturados o suelos muy proximos a esta situacion. Es por esta razon que en la
figura (2.3.1), se visualiza al agua presente en los poros y a los poros mismos, es decir a
los vacios, como a un solo conjunto componente del suelo. Este conjunto aparece en las
figuras 2.3.1 (c) y 2.3.1 (d) con el nombre de vacios que en realidad representa al
conjunto Agua + Vacios.

En la figura 2.3.1 (a) se observa la aplicacion de un incremento de esfuerzos Ag,, .El
asentamiento correspondiente, producido por la expulsion de agua, es observado en la
figura 2.3.1 (b).

Por tanto, cuando se aplican cargas a fundaciones emplazadas en suelos cohesivos,
tiende a producirse una deformacion volumétrica. Para el caso de materiales saturados,
que es el considerado cuando se determinan asentamientos por consolidacion;
inmediatamente después de la aplicacion de la carga se produce un incremento en la
presidn de poros, siendo la consolidacion el proceso por el cual existe una reduccion de
volumen, figura 2.3.1 (c) y 2.3.1 (d). Esta reduccion se debe a la expulsion del agua
presente en los poros; es decir, se debe a la disipacion del exceso de presion de poros, y
va acompafiada a su vez del consiguiente incremento de esfuerzos efectivos.

Luego, tanto el andlisis de deformaciones volumétricas como el de los consiguientes
asentamientos, es simplificado si se considera que las deformaciones se producen solo
verticalmente.

Esta suposicion es razonable cuando la geometria y las condiciones de borde en
campo son tales que existe un dominio de deformaciones verticales, es decir, existen
condiciones de carga y deformacion unidimensionales. En términos practicos, Holtz
(1991) considera que esta condicion ocurre cuando, las dimensiones del area cargada son
grandes respecto al espesor del estrato compresible, o cuando el estrato compresible se

encuentra entre dos estratos rigidos de suelo, cuya presencia tiende a reducir las
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deformaciones horizontales. Por tanto, debe quedar claro, que el analisis de

asentamientos se realizard considerando que se produce un proceso de consolidacion

unidimensional.

Figura 2.3.1. Asentamiento por consolidacion primaria.
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de humedad

/— Cambio en el contenido

Cont. de humedad inicial = 0 Cont. de humedad final = Ms (Qr <<} )
Existe cambio en el volumen de agua
(a) (b)
_ Sc}:
r
Vacios Taed
Vo Vi Vacios
| 1_
Vo Solidos Ve Solidos
| v
va < Vvo
Vso= Vsf
(©) (d)

Fuente: Campos Rodriguez J. y Guardia Nifio de Guzman G. M. (2005), Apoyo didactico

al aprendizaje de la asignatura de Mecanica de Suelos Il CIV-219.

Todos los tipos de suelo son una clara representacion del comportamiento elasto-

plastico que presentan estos bajo una cierta condicion de carga. Para entender de manera

mas clara este comportamiento se considera el elemento de suelo A mostrado en la

figura (2.3.2).
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En la figura 2.3.2 (a) el elemento A ha sido recientemente depositado; es decir, para
t = 0 la parte A del suelo se encuentra sobre la superficie de terreno natural, hecho que
es representado por el punto 1 de la gréfica, figura 2.3.2 (e). En esta situacion se tiene un
valor de esfuerzos efectivos bajo y un indice de vacios relativamente alto.
Posteriormente a esto, figura 2.3.2 (b), para t = 1 se deposita progresivamente una capa
de suelo de 10 m de altura llegando el elemento A ha encontrarse enterrado; ocurre
entonces un incremento en los esfuerzos efectivos y una disminucion en el indice de
vacios. Esta etapa se halla representada por el punto 2 en la figura 2.3.2 (e); siendo esta
una etapa en la cual ocurren deformaciones tanto elasticas como plasticas.

Luego en t = 2, figura 2.3.2 (c), se erosionan 8 m de este material. Este proceso
remueve una parte del esfuerzo de sobrecarga del elemento, es decir produce una
disminucion de los esfuerzos efectivos, y produce una ligera expansion en la muestra.
Esta situacion esta representada por el punto 3 de la figura 2.3.2 (). La expansién refleja
también la parte elastica de la compresion que ocurrid naturalmente en el terreno.
Aunque, existe una parte elastica de la compresion total; la mayor parte de la
compresion es plastica; es decir permanente, ya que la curva de expansién 2-3 no
alcanza el indice de vacios inicial del punto 1 debido a que su pendiente es mucho
menos empinada que la de la curva 1-2.

Finalmente, para t = 3, figura 2.3.2 (d), se produce una nueva deposicion de una
capa de suelo de 15 m de altura. Para esta situacion al ser la muestra sometida
nuevamente a un incremento de carga, se da lugar a la curva 3-4 que es mostrada en la
figura 2.3.2 (e). La porcion de curva inicial, curva 3-4, es la curva de recarga del suelo.
Esta curva es casi paralela a la curva 1-2 y refleja solamente la parte elastica de la
compresion.

Luego, mientras el esfuerzo efectivo sea menor al esfuerzo efectivo pasado maximo
no ocurrird ninguna deformacion plastica. Sin embargo, cuando el punto 2 de la curva es
alcanzado, el esfuerzo efectivo pasado maximo ha sido sobrepasado y la pendiente
cambia repentinamente como signo de que las deformaciones plasticas han comenzado a
producirse. La curva 2-5 es la curva denominada como la curva virgen de compresion,
mientras que la curva completa observada se denomina curva de consolidacion de

campo.
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Cabe recalcar, que en todos los casos el nivel de agua permanece en el nivel inicial
del terreno natural.

Figura 2.3.2. Historia de esfuerzos en una masa de suelo.

t=1
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Fuente: Campos Rodriguez J. y Guardia Nifio de Guzman G. M. (2005), Apoyo didactico
al aprendizaje de la asignatura de Mecanica de Suelos Il CIV-219.

Por tanto, se puede concluir, que el suelo se comporta de una manera cuando el
esfuerzo efectivo es menor al esfuerzo efectivo pasado maximo y de otra muy distinta
cuando este esfuerzo maximo ha sido sobrepasado.

El esfuerzo efectivo pasado maximo se denomina presion de pre-consolidacion o/ y
se define como el esfuerzo o presion pasada méaxima a la que el suelo ha sido sometido.
Esta presion es considerada como el esfuerzo de fluencia del suelo.



32

Cuando se analiza el proceso de consolidacion, es necesario, realizar la diferenciacion
entre dos condiciones basicas que son el resultado de la comparacion entre la presion de
pre consolidacion o, y el esfuerzo efectivo inicial og. Estas dos condiciones son:

Condicion normalmente consolidada (NC). Esta condicion se presenta cuando el
valor de o/ es igual al valor de g;. Esto significa que el esfuerzo efectivo presente es el
esfuerzo efectivo maximo al que el suelo ha sido sometido en toda su historia geoldgica.

Condicion sobre-consolidada (OC). Esta condicion se presenta cuando el valor de g
es menor al valor de o.. Esto significa que el esfuerzo efectivo presente es menor al
esfuerzo efectivo méximo pasado.

El calculo del asentamiento por consolidacion, se determina en funcién al cambio del
indice de vacios que se produce en el suelo para una condicién de carga dada. Por
ejemplo, para la situacion observada en la figura (2.3.2), el cambio de volumen
producido en el suelo en el tiempo transcurrido de t=2 a t =3, es igual al
asentamiento resultante en este tiempo; que en realidad no es méas que una funcion del
cambio del indice de vacios ocurrido en este lapso. La funcion del indice de vacios
utilizada para la determinacion del asentamiento hace también uso del indice de
compresion, Cc y del indice de expansion, Cs que son iguales a las pendientes de la
curvas de compresion virgen y de expansion respectivamente.

Sin embargo, la curva observada en la figura (2.3.2) no es obtenida de manera directa
a partir del ensayo de consolidacion. Para su obtencion, es necesaria la realizacion de
una serie de construcciones hechas a partir de las graficas obtenidas luego de la
conclusion del ensayo. Es importante notar, que a partir del ensayo de consolidacién se
obtiene la curva de consolidaciéon de laboratorio y a partir de esta la curva virgen de
compresion de laboratorio.

Las figuras (2.3.3) y (2.3.4) presentan dos tipos de curvas obtenidas a partir del
ensayo de consolidacion. La figura (2.3.3) corresponde a la relacion existente entre el
indice de vacios y el esfuerzo efectivo, mientras que la figura (2.3.4) corresponde a la
relacion entre la deformacion y el logaritmo del esfuerzo efectivo. A partir de la primera
se obtiene el valor del coeficiente de compresibilidad a,, que es la pendiente de la curva
hallada entre los puntos en consideracion; mientras que a partir de la curva de la figura

(2.3.4) es posible obtener el indice de compresion modificado, Ilamado también a veces
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razon de compresion, que es igual a la pendiente de la curva de compresién virgen de
laboratorio.
El indice de compresion modificado esta relacionado al indice de compresion

mediante la siguiente ecuacion:

Cc
1,0 + €o

CCE =

La manera de hallar estas curvas, asi como la determinacion de todos los indices, es
realizada a partir de los resultados obtenidos del ensayo de consolidacion. El
procedimiento del ensayo juntamente con las expresiones para el cdlculo de estos indices
es desarrollado a continuacion.

Figura 2.3.3. Curva de consolidacion del suelo, indice de vacios e vs. esfuerzo efectivo

vertical a,.

Indice de vacios, e
L]
8

| | -
g a3 '
Estuerzo efectivo vertical, @'

Fuente: Campos Rodriguez J. y Guardia Nifio de Guzman G. M. (2005) “Apoyo
didactico al aprendizaje de la asignatura de Mecénica de Suelos 1l CIV-219".
Finalmente, se define a la razon de sobre-consolidacién OCR, de un suelo o depoésito
como la relacion existente entre el esfuerzo efectivo pasado maximo y el esfuerzo
efectivo presente. Esta razon proporciona una idea de la historia de esfuerzos del suelo y
es representada por la ecuacion:
OCR = 2
0o
Si OCR = 1,0, el suelo es normalmente consolidado. Si OCR > 1,0 el suelo es sobre-

consolidado.
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Figura 2.3.4. Curva de consolidacion del suelo, € (%) vs. esfuerzo efectivo vertical a,.
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Fuente: Campos Rodriguez J. y Guardia Nifio de Guzman G. M. (2005), Apoyo didéactico

al aprendizaje de la asignatura de Mecanica de Suelos 11 CIV-219.

2.3.2.1. Compresibilidad del suelo.

Las pendientes de la gréafica de la curva de consolidacion de campo, figura (2.3.2), 0
curva virgen, reflejan la compresibilidad del suelo. Pendientes empinadas dan la idea de
un suelo altamente compresible puesto que para un cierto incremento de carga Ao, se
producira una deformacion grande, es decir, un cambio grande en el indice de vacios;
mientras que las pendientes relativamente achatadas reflejan suelos ligeramente
compresibles.

De esta manera, el indice de compresién Cc se define como la pendiente de la curva
virgen de compresion. Esta pendiente puede ser determinada mediante construcciones
graficas, pero resulta mucho més sencillo determinarla matematicamente.

La curva virgen de compresion reconstruida es la linea recta de la gréfica e vs. a,.
realizada en papel semi-logaritmico. De esta manera Cc puede ser obtenido

seleccionando dos puntos 2 y 4 de la gréafica. A continuacion se tiene:

_ €2 — €4

~ (logay)s — (logay),

En teoria, las curvas de compresion y expansion deberian tener pendientes casi

c

iguales, sin embargo, en la practica esto no es posible. Es asi que, a través de varios

ensayos se ha demostrado que a partir de la pendiente de la curva de expansion se
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obtienen resultados mas confiables debido a que esta es menos sensible a los efectos de
alteracion de la muestra.

El indice de expansion Cs se define como la pendiente de la curva de expansion. Al
igual que Cc para determinarlo se toman dos puntos cualesquiera 2 y 3 de la curva de

consolidacion. Entonces el indice de expansion se define como:

_ €2 — €3

B (logay)s — (logay),

La deduccion de las 2 ecuaciones anteriores es la misma y las consideraciones

Cs

realizadas anteriormente son validas también para esta parte.
Por otro lado, el indice de compresion Cc y el indice de expansion Cs pueden también
ser determinados a partir de correlaciones empiricas, tabla (2.3.3).
Tabla 2.3.3. Correlaciones empiricas para la determinacion de parametros de
compresibilidad del suelo.

Indice de compresion, Cc Observaciones Referencias
Acrcillas de moderada Terzaghi y Peck
= - 0,
Cc=0,009 (LL - 10) (x30% error) St (1967).
Cc =0,37 (go + 0,003 LL + 0,0004w - 0,34) 678 observaciones. Azzouz et al. (1976).
_ . Rendon-Herrero
Cc =0,141 Gs (rsat / vd) Todas las arcillas. (1983).
Cc =0,0093w 109 observaciones. Koppula (1981).
Cc =-0,0997+ 0,009 LL +0,0014 1P+ 0,0036 w + 109 observaciones. Koppula (1981).

0,1165 ey + 0,0025% fins
Cc=0,329 [w Gs - 0,027 LP + 0,0133 IP (1,192 +
%finos / 1P)]

Cc =0,046 +0,0104 IP Bueno para IP < 50% Nakase et al. (1988).
Nagaraj y Srinivasa

Toda arcilla inorganica. | Carrier (1985).

Cc =0,00234 LL Gs Toda arcilla inorgénica. Murthy (1985, 1986).
Cc=1,15(e - 0,35) Todas las arcillas. Nishida (1956).
Cc=0,009 w+ 0,005 LL Todas las arcillas. Koppula (1986).
Cc=-0,156 + 0,411 ey + 0,00058 LL 72 observaciones. Al-Khafaji y

Andersland (1992).

Indice de expansion, Cs

Cs =0,000463 LL Gs

Nagaraj y Srinivasa
Murthy (1985).

Cs=0,00194 (IP - 4,6) Bueno para IP < 50%
=0,05a0,1Cc Aproximacion grosera.

Fuente: Bowles J. E. (1997), Analisis y Disefio de Fundaciones.

Nakase et al. (1988).

Segun, Fox (1995), los valores de Cc obtenidos de los ensayos de consolidacion en
arcillas saturadas son aproximadamente igual a dos veces el valor de Cs que se presenta

en realidad en campo. Esta diferencia se debe a la expansion producida cuando el suelo
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es descargado durante la etapa de muestreo y almacenamiento de la muestra. Este error
es aceptable para el disefio de proyectos, ya que el valor de Cs es lo suficientemente bajo

como para no producir asentamientos considerables.

2.3.2.2. Célculo del asentamiento edométrico.

Considerando un estrato de arcilla saturada de espesor H y &rea de seccion transversal
A, el asentamiento edométrico al final de la consolidacion primaria debido a la
aplicacion de un incremento de esfuerzos Ag,,, dependera de la altura del estrato de
arcilla H a la que se le esta haciendo la aplicacion del incremento de esfuerzo efectivo y
por consiguiente, en funcion al caso de la relacion de sobre consolidacién OCR, también
dependerd del factor ya sea de compresibn Cc o expansion Cs, determinados
anteriormente de la gréafica de la curva de consolidacion.

Para estratos de arcilla normalmente consolidada, muestran una curva virgen lineal de
la relacion entre el indice de vacios e y el incremento de esfuerzo efectivo Ac’ en escala
logaritmica. Por lo tanto se tiene:

H.C, l a'y+ Ac’

Sc =
¢ 1,0 + eq °9 ao

Para estratos de arcilla sobre-consolidada, se pueden presentar uno de los dos
siguientes casos:

Casol. o'y + Ac’' < o',

Si el esfuerzo de pre-consolidacion de toda su historia de carga de ese suelo es mayor
que el esfuerzo efectivo en el punto de analisis mas el incremento de esfuerzo efectivo
provocado por la cimentacidn, la curva que se presenta en este caso corresponde a la
curva de expansion del suelo, por lo tanto:

H.Cg a'y+ Ao’
- 1,0 + ¢, log o'y

oc

Casoll. o'y + Ac’ > d',

En este caso, el esfuerzo efectivo en el punto de analisis sumado el incremento de
esfuerzo efectivo debido a la cimentacion sera mayor al esfuerzo registrado en toda su
historia de carga de ese suelo, es asi que el asentamiento sera:

! o+ Ac’

Se= — 1 (c100%EtC
€= 1,0 + eo( s Oga’o c:t09

!
c
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La importancia de conocer el valor del esfuerzo de pre-consolidacion de un suelo
recae sobre los asentamientos, ya que un suelo sobre-consolidado generara menores

asientos de la estructura que un suelo normalmente consolidado.

2.3.3. Asentamiento por consolidacion secundaria.

Una vez que el exceso de presion de poros se ha disipado, el asentamiento por
consolidacién primaria cesa. Sin embargo, algunos suelos siguen asentandose de alguna
manera. Este asentamiento adicional se debe a la consolidacion secundaria y ocurre a un
valor de esfuerzo efectivo constante.

Este fendmeno aln no ha sido fisicamente explicado, pero aparentemente se debe a
un reordenamiento o deslizamiento de las particulas o a la posible compresion producida
sobre todo cuando se tiene la presencia de materia organica.

El asentamiento por consolidacion secundaria es significativo para el caso de arcillas
altamente plasticas y rellenos sanitarios, mientras que para el caso de arenas, gravas, Yy
arcillas inorganicas es despreciable.

Figura 2.3.5. Asentamiento por consolidacion secundaria.
[

|

Consolidacion primaria

Consolidacion secundaria

|
i = logt
Fuente: Campos Rodriguez J. y Guardia Nifio de Guzman G. M. (2005), Apoyo didactico
al aprendizaje de la asignatura de Mecanica de Suelos 11 CIV-219.
En la figura (2.3.5) se asume que el fin de la consolidacion primaria se produce en el
punto B. Luego el indice de compresion secundaria C. es igual a la pendiente de la
curva de consolidacion secundaria mostrada en la figura (2.3.5). Luego C. es

determinado mediante la siguiente relacion:
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Donde:
ty, e, = Coordenadas del punto B, en funcién a consolidacion primaria.

t, e, = Coordenadas de algin punto situado en la curva de consolidacion secundaria.

El asentamiento por consolidacion secundaria es:

El valor de e, se calcula como e, = ey — Aeprimaria-

2.4. ENSAYO DE PENETRACION ESTANDAR (SPT).

Las caracteristicas del terreno se alteran siempre algo al extraer muestras para
ensayarlo. Por eso, siempre que sea posible, es conveniente realizar ensayos in situ, en
las condiciones naturales en las que se encuentra.

Una de las pruebas mas sencillas que pueden realizarse para conocer la resistencia de
un terreno es medir la oposicion que ofrece a la hinca de un util a distintas
profundidades. Existe una gran variedad de estos ensayos, de los que algunos estan
normalizados.

El ensayo SPT (Standard Penetration Test) es probablemente el mas extendido de los
realizados in situ. EI SPT es una prueba de penetracion dindmica disefiada para
proporcionar informacion sobre las propiedades geotécnicas de los suelos. El ensayo se
originé a finales del afio 1930 en EE.UU., y la primera estandarizacién que se llevé a
cabo fue en 1958 por la ASTM bajo la designacion D 1586-58T. En la actualidad esta
cubierto por varias normas nacionales y regionales (es decir, la norma estadounidense
ASTM D1586-99: 1999, British BS 1977-9: 1990, Brazilian NBR 6484:2001, Eurocode
7: 1994, en Espafa estd normalizado por UNE EN ISO 22476-3 y en Per( por la NTP
339.133) que cumplen totalmente con el procedimiento de prueba de referencia
internacional ISSMGE (IRTP) publicado en 1988 en el ler Simposio Internacional sobre
Pruebas de Penetracion (Decourt et al., 1988).

El ensayo no se realiza de forma independiente, sino en el fondo de un sondeo y

permite, a la vez que se mide la consistencia del terreno, extraer una muestra del mismo
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gue no puede considerarse inalterada, debido a que el muestreador es de pared gruesa. El
muestreador tubular es muy robusto, de 51,0 mm de diametro exterior y 35,0 mm
interior, con la punta biselada. Para atravesar gravas se emplea una puntaza ciega no
estandarizada de 60°.

El método consiste en alcanzar la profundidad a la que se va a realizar la prueba,
detener la entubacion del sondeo (este procedimiento lo realizan solo con el uso de
equipos automaticos especiales, de lo contrario se usa lodo bentonitico para otro tipo de
equipo), limpiar el fondo y hacer descender el muestreador (cuchara SPT) mediante el
varillaje. El diametro del sondeo no deberia ser mayor de 150,0 mm del didmetro del
muestreador.

Una vez apoyada la cuchara, se procede a hincarla dejando caer una maza de 63,5 kg
sobre la cabeza del varillaje desde una altura de 76,0 cm. El resultado del ensayo, el
indice N, es el numero de golpes precisos para profundizar 30,0 cm. El recuento de
golpes se efectia por tramos de 15,0 cm, haciendo para ello penetrar la punta un total de
45,0 cm. El primer tramo (denominado penetracion de asiento) no se tiene en cuenta;
son el segundo (de 15,0 a 30,0 cm de profundidad) y el tercero (de 30,0 a 45,0 cm) los
que intervienen en el resultado, que se expresa como suma de los golpeos en ambos
tramos.

En caso de que se alcancen los 50 golpes durante la penetracién de asiento, o bien en
cualquiera de los dos siguientes intervalos (segundo y tercero) de 15,0 cm, se dara por
finalizado el ensayo, al haberse obtenido el denominado rechazo en dicha prueba.
También se obtendra el rechazo si en alguno de los tres intervalos no se observa
penetracion alguna del muestreador al superarse los 10 golpes.

En la ejecucién del ensayo, que por estar normalizado debe ser repetible e
independiente del operador, hay, no obstante, multitud de factores que pueden alterar su
resultado. Algunos son susceptibles de incorporarse en coeficientes de correccion,
mientras que otros son de buena practica. Puede afectar al resultado del ensayo:

Una deficiente limpieza del fondo, o bien que la entubacién quede demasiado
alta con respecto al fondo o que haya penetrado hasta méas abajo del mismo.
Diferente energia aplicada, por varios motivos:

- Maza de diferente peso, o altura de caida diferente a la normalizada.
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- Pérdidas por rozamiento en la caida de la maza.

- Varillaje con distinto peso del estandar, con uniones flojas o desviaciones
de la vertical.

- Sufridera y guia defectuosas o descentradas, golpeo excéntrico.

Muestreador deteriorado, de biseles romos, o atascado.

Excesivo didmetro del sondeo.

Que un pequefio bolo provoque el rechazo, cuando salvado éste pudiera profundizarse
mas.

El ensayo se realiza principalmente para determinar las propiedades de resistencia y
deformacion de suelos no cohesivos, pero también pueden obtenerse datos validos en
otros tipos de suelos.

Como el ensayo consiste en hacer un sondeo al terreno en estudio, se recomienda que
se realice por cada metro de sondeo, por lo que se podra obtener un perfil estratigrafico

del terreno y su correspondiente resistencia a la penetracion.

2.4.1. Equipo.
2.4.1.1. Muestreador.

El muestreador de acero debe tener las medidas indicadas en la figura (2.4.1) y se
dispondra de una valvula antiretorno con el espacio suficiente para permitir la libre
circulacion del agua y lodo durante la perforacién, eliminando cualquier presion parasita

que pueda afectar en el ensayo.

Figura 2.4.1. Seccion longitudinal y transversal de un muestreador SPT.

Dimensiones en milimetros.

1 3
19 2
I ——— B B — oL | R O
:3-‘ 25<x<T5 2450 Ll\s ‘5 D

Fuente: EUROCODIGO 7 (2002), Proyecto Geotécnico, parte 3: Proyecto asistido por

ensayos de campo.
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Donde:

1 = Zapata.

2 = Tubo partido.

3 = Acoplamiento.

4 = Vélvula antiretorno de bola de acero (diametro recomendado 25,0 mm, y el
orificio de apoyo de bola de 22,0 mm de didmetro).

5 = Topes de retencion de la bola.

6 = Orificio de evacuacion de presion (diametro minimo 12,0 mm).

X = Longitud de la zapata.

2.4.1.2. Varillas.

Las varillas deben tener una rigidez que evite su pandeo durante el hincado. No deben
utilizarse varillas de masa superior a 10,0 kg/m.

Conjunto guia-masa.

El conjunto guia-masa, de una masa total no superior a 115,0 kg, debe comprender:

Una masa de acero de (63,5 = 0,5) kg, convenientemente guiado para asegurar la
resistencia minima durante la caida.

Un mecanismo automatico de disparo que asegure una caida libre de (760,0 £+ 10,0)
mm, una velocidad despreciable al soltar la masa, y sin movimientos parasitos inducidos
en las varillas guia.

Una cabeza de acero o yunque rigidamente unido a la parte superior de las varillas.

Puede ser una parte interna del conjunto, como en los martillos de seguridad.

2.4.1.3. Tipos de martillo.

El ensayo de penetracion estandar SPT, presenta algunas variantes del tipo de
martillo, que se ve influenciado directamente en la forma de realizar el ensayo. Por lo
tanto la energia aplicada tendra sus variaciones respecto de la energia teorica.

Equipos automaticos ofrecen un accionamiento del martillo de forma hidraulica, la
energia aplicada es constante pero inferior comparada con equipos manuales. Equipos
manuales aplican diferentes valores de energia, segun el tipo de matillo (figura 2.4.2),

pero que son superiores a los equipos automaticos.
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El problema que presentan estos equipos manuales, es que su energia de aplicacion
no es constante. Al iniciar el ensayo la energia es alta, pero al transcurrir esta va
disminuyendo debido al factor humano.

Figura 2.4.2. Tipos de martillo de SPT.

F

Fuente: Schnaid F. (2008), Ensayos in situ en Geomecanica, El ensayo principal .

Donde:

A = Martillo brasilefio, con guia unida al martillo.

B = Martillo de dona brasilefio, con guia fija al yunque.

C = Martillo de dona de EE.UU., con guia fija al yunque.

D = Martillo de dona de EE.UU., con guia fija al yungue y tope superior para el

martillo.

E = Martillo de seguridad de EE.UU.

F = Martillo de dona de Booros Co Ltda, accionado con gatillo.

G = Martillo de dona de EE.UU., accionado con gatillo.

H = Martillo de dona britanico, accionado con gatillo.

I = Martillo de dona japonés, accionado con gatillo.

La geometria y las propiedades de los materiales de estos diferentes penetrémetros
varian segun su configuracion de empleo en el ensayo, en la tabla (2.4.1) se puede
apreciar la variacion que puede tener el equipo respecto de una norma a otra, cada

dispositivo entrega diferentes energias de entrada.
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Como consecuencia, el proceso de penetracion y la penetracion real del muestreador
reflejan la energia suministrada a la muestra en cada configuracion de prueba.
Tabla 2.4.1. Detalle técnico de SPT.

Detalle SPT? SPT®

Peso de martillo (kg) 65,00 63,50
Altura de caidade martillo (m) 0,75 0,762
Altura de martillo (m) 0,23 0,533
Diametro de martillo (m) 0,20 14,00
Avrea de barras (cm?) 4,10 8,00
Peso de barras (kg/m) 3,230 6,304
Velocidad de impacto de martillo (m/s) 3,836 3,866
Area de muestreador (cm?) 10,807 8,800
Longitud de muestreador (m) 0,45 0,45
Peso de muestreador (kg/m) 8,516 6,934
Energia Potencial (J) 478,00 474,00

Nota
a = Norma Brasilera NBR 6484.
b=ASTM D 1586.
Fuente: Schnaid F. (2008), Ensayos in situ en Geomecanica, El ensayo principal.

De la discusion anterior se desprende claramente que, a pesar de su definicion como
prueba de penetracion estandar, el SPT esta lejos de estar estandarizado. A pesar de que
el equipo y los procedimientos siguen los requisitos generales de IRTE, se utilizan

diferentes equipos y técnicas en todo el mundo.

2.4.2. Concepto de energia de SPT.

Actualmente, una parte importante de la variabilidad observada de los resultados de
ensayos SPT puede ser comprendida e interpretada en base a la energia aplicada por el
golpeo del martillo sobre el conjunto de barras del mismo. Como un cuerpo en reposo y
en movimiento posee determinada cantidad energia, y esa energia permanece sin
alteracion a lo largo del tiempo (conforme propuesto por el principio de conservacion de
energia, también conocido como principio de Hamilton, p. ej. Aoki y Cintra, 2000),
cuando un cuerpo sufre un desplazamiento o una aceleracion en un determinado
intervalo de tiempo, la energia total al principio y al final del proceso debera ser la
misma. En este balance, es necesario considerar las fuerzas no conservadoras derivadas

de pérdidas por fricciones, calentamiento, flexion del conjunto de barras, etc.
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En el caso del SPT, estos principios se pueden aplicar a dos instantes bien definidos:
cuando el martillo esté posicionado a una altura H arriba de la cabeza de golpe (t; =0) y
al final del proceso de hincado del muestreador (t, ~ ). En ese intervalo de tiempo, la
energia total debera permanecer constante, como se muestra en la figura (2.4.3). En el instante t;,
el centro de masa del martillo estd posicionado a una altura Hy,, y el centro de masa del
conjunto de barras, a una altura Hy, en relacion a un nivel referencial fijo y externo al
sistema. En el instante t,, a su vez, el centro de masa del martillo esta posicionado a una
altura Hom y el centro de masa del conjunto de barras esta posicionado a una altura Hay,
en relacion al mismo nivel de referencia. La energia potencial gravitatoria (EPG) puede
determinarse en los instantes t; y t, multiplicando las masas de cada uno de los
componentes del sistema por las alturas. La variacion o diferencia de energia gravitatoria
del martillo y del conjunto de barras (AEPGn.p) entre estos instantes es dada por la
ecuacion:

AEPG, ., = (H+ Ap).My,.g + Ap. M. g

Figura 2.4.3. Esquema del proceso de penetracion para un instante inicial y final.
m ®

—| ®
H=075 0,75+ Ap
0,75+ Ap
E * | —
H:m
o
Ap
. Hy.
|-{'|I|
{_} H2'|
- T
Ref

Fuente: Schnaid F. y Odebrecht E. (2012), Ensayos de Campo, y sus aplicaciones a la

Ingenieria de Fundaciones.
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Donde, Ap es la penetracion permanente del muestreador en el suelo; g, la aceleracion
de la gravedad; M, masa del martillo; y My, la masa del conjunto de barras. La
diferencia de energia de la ecuacion anterior, es consumida en el hincado del
muestreador en el suelo, sin consideracion especifica de las pérdidas derivadas de
fuerzas no conservadoras inherentes al proceso de hincado.

Es asi, que la energia asociada con la penetracion se convierte en funcién de tres
grupos de parametros: (1) las propiedades del suelo, (2) masa y altura de caida del
martillo, (3) geometria del conjunto de barras (longitud y area de seccién transversal),
que corresponde a la masa total del conjunto de barras, incluido el yungue.

A partir de la instrumentacion por acelerometros y celdas de carga, es posible evaluar
esas pérdidas, identificAndose las aportaciones de la geometria del martillo, el conjunto
de barras, muestreador, sistema de elevacion y liberacion del martillo, atrios del cable
con poleas, etc. (por ejemplo, Skempton, 1986, Belincanta, 1998, Cavalcante, 2002,
Odebrecht, 2003).

Odebrecht (2003) y Odebrecht et al. (2004) evaluaron esas pérdidas para el caso de
los equipos estandarizados por la norma brasilefia de fundaciones NBR 6484/2001 y
propusieron factores de eficiencia aplicados a la ecuacion anterior. De este andlisis, la
energia potencial gravitacional del sistema (AEPG ™) movilizada para hincar
efectivamente el muestreador en el suelo es ahora (E muestreador):

AEPGSSt™® = Eocireador = M. [Ny, (H + AP). My, g + Ny Ap. My g]

Donde los valores de n corresponden a las pérdidas del sistema en lo que se refiere a
la eficiencia del martillo (n, = 0,76), al conjunto de barras (n, = 1,0), y las pérdidas a
lo largo del sistema (n; = 1,0 — 0,0042.1), donde [ corresponde a la longitud en metros
entre la parte superior del yunque y la parte superior del muestreador. El desplazamiento
corresponde al valor medio de la penetracion permanente del muestreador en el suelo
resultante de un golpe, es decir, Ap = 30,0 cm/Ngpr.

Estos valores n propuestos atrds, son una aproximacion propuesta por Odebercht

(2005), por lo tanto requieren de una calibracion previa (nq, n,).

2.4.2.1. Medida de la eficiencia de SPT.
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Como se pudo ver hasta ahora, la eficiencia del SPT recae en poder transmitir toda la
energia tedrica de la caida del martillo hacia el muestreador en el suelo. Este principio
parte del andlisis de la caida libre de un cuerpo y del principio de conservacion de la
energia.

El cambio de energia potencial gravitatoria que sufre un cuerpo de masa m al elevarlo
a una altura Ah viene dado por:

AE, = m.g.Ah

Por otro lado, la energia cinética de un cuerpo de masa m que se mueve a la velocidad
v viene dado por:

AE, = % m.v?

De modo que si un cuerpo cae desde una cierta altura, el mismo va perdiendo energia
potencial, como el movimiento de caida libre es acelerado, ocurrira también que la
energia cinética aumenta. A la suma de la energia cinética mas potencial se la designa
como energia mecanica, AE,,.. = AE. + AE,. Por lo tanto, al inicio de la caida libre de
un cuerpo se tiene una energia potencial gravitatoria que se transforma en energia
cinética al llegar al final de la caida, es asi que ambas energias son iguales. Por lo tanto

la velocidad de caida de ese cuerpo puede calcularse como:

v= 20.9.8h

Entonces si la caida del martillo del SPT se la analiza como la caida libre de un
cuerpo, despreciando la resistencia del aire, se puede determinar la energia potencial
tedrica del martillo cuando impacta sobre la parte superior del yunque. Es asi que la
ASTM 1586-99 establece una configuracion estandarizada; la masa del martillo m =
63,5 kg, la altura de caida del martillo de h = 762,0 mm. Para una aceleracion de la
gravedad de g = 9,806 m/s? la energia tedrica con la que el martillo impacta en el yunque
corresponde a 474,0 N.m (474,0 J).

Como se puede observar en la figura (2.4.2), existen diferentes configuraciones en el
accionamiento del martillo, por lo tanto no se trata de una caida libre, existe una
disminucion de la energia tedrica entrega. Esta disminucion depende de muchos
factores, pero el principal se debe a la pérdida de energia por friccion entre el martillo y

la guia.
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Entonces la eficiencia del martillo n; no siempre corresponde a un valor en general
(0,76), sino, que depende de la eficiencia de cada tipo de martillo. Es asi que la
eficiencia del martillo es definida como (Schmertmann y Palacios, 1979 y ASTM
D4633-86):

n, = % x 100,0 (%)

Donde T, corresponde a la energia cinética real entregada en la parte superior del
yunque y, T; es la energia potencial tedrica del martillo (474,0 J).

Por su parte la eficiencia del conjunto de barras también puede ser definida como la
relacién entre la energia cinética entregada por el conjunto de barras a la parte superior

del muestreador Ty, y la energia potencial tedrica T, (474,0 J), es asi:
n, = 2 x100,0 (%)
t
Resultados tipicos de la medida de eficiencia de energia para diferentes equipos son
presentados en la tabla (2.4.2). La informacion sirve como evaluacion preliminar a la

estimacion de factores intervinientes en el indice de resistencia a la penetracion (Nspr).

Tabla 2.4.2. Influencia del tipo de martillo en la eficiencia del equipo.

Eficiencia de energia promedio
) Estado Accionamiento manual Accionamiento con gatillo
Equipo del Promedio Desviacion | o .o Desviacion
conjunto o n° datos | estandar 0 n° datos | estandar
0 (%) °0 (%)
Martillo ..
cilindrico con Viejo 69,40 178 3,59 75,50 195 2,95
pasador de
guia, de Nuevo 72,70 153 3,59 81,30 90 3,08
cuerda.
Martillo ..
cilindrico con Viejo 63,20 45 478 74,40 23 2,23
pasador de
guia, de cable | o0 | 7390 54 3,43 83.20 26 2,52
de acero.
Martillo
cilindrico
hueco Nuevo 66,50 50 3,74 74,20 39 5,30
accionado por
cuerda.

Fuente: Schnaid F. y Odebrecht E. (2012), Ensayos de Campo, y sus aplicaciones a

la Ingenieria de Fundaciones.
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2.4.3. Correcciones del numero de golpes de SPT (NspT).

Con las limitaciones involucradas en el ensayo, es posible, por medio de la
investigacion de factores que influencian los resultados y no estan relacionados con las
caracteristicas del suelo, evaluar criticamente las metodologias empleadas en la
aplicacion de valores de Nspr en problemas geotécnicos. Para ello los enfoques
modernos recomiendan la correccion del valor medido de Nspr teniendo en cuenta el
efecto de la energia de hincado y del nivel de tensiones.

Existe una correccion que se encuentra fuera de las estandarizadas, como se vera a
continuacién, que corresponde a la disminucion del valor obtenido en campo Nspr
cuando se hace el uso de la punta ciega de 60,0 °. Este valor divide a Nspr Y €esté en el

orden de 1,5, cuyo criterio corresponde a la préactica local.

2.4.3.1. Correcciones de energia.

Como se demostrd anteriormente, el equipo de SPT esta lejos de ser estandar. Cada
equipo ofrece diferente eficiencia de energia, equipos comunes manuales brasilefios
ofrecen una eficiencia de energia que varia entre 70,0 % y 80,0 % (Belincanta, 1998;
Décourt, 1989, Danziger, 2004). En comparacion con equipos de EE.UU. y Europa, sus
sistemas mecanizados ofrecen una eficiencia de aproximadamente 60,0 %.

Es asi que nace la necesidad de establecer un nivel de referencia de energia para
poder interpretar la relacion que existe entre la eficiencia de energia del equipo ER (%)
con el nimero de golpes obtenidos en campo Nspr, Y poder usar correlaciones de
naturaleza empirica. Actualmente la practica internacional sugiere estandarizar el
numero de golpes en base a una eficiencia de energia del 60,0 %, por lo tanto el nimero
de golpes patron es Ng.

Siempre que los resultados de ensayos se interpreten para la estimacion de parametros
de comportamiento del suelo, se proporcionaran recomendaciones especificas sobre la
necesidad de correccion de los valores medidos de Nspr.

La correccion para un valor de penetracion de referencia, normalizado con base en el
estandar internacional Ngo, se realiza simplemente por medio de una relacion lineal entre

la eficiencia de energia del equipo y la energia de referencia. Asi:

Nspr x ER (%)

N.o =
60 60,0
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2.4.3.2. Correcciones por el nivel de esfuerzo.

Desde el trabajo pionero de Gibbs y Holtz (1957), se ha reconocido que el esfuerzo
medio geoestatico afecta la magnitud del numero de golpes en los suelos granulares.
Este efecto se puede eliminar normalizando los valores de Nspr con respecto a un
esfuerzo efectivo de referencia. Esta correccion recomendada es esencial porque se sabe
que la resistencia a la penetracion aumenta aproximadamente linealmente con la
profundidad y, a un esfuerzo efectivo vertical constante, la penetracion aumenta
aproximadamente a medida que el cuadrado de densidad relativa D, (Meyerhof, 1957):

Ngpr = Df (a + bp")
Donde a y b son factores dependientes del material, p’ es la tension efectiva media.

Tabla 2.4.3. Calculo de valores tipico de Cy.

Referencia Factor de correccion, Cy Ty Observaciones
B 200,0 Seed et al. (1983),
Skempton (1986) | Cy = 1000 + o7y kPa Dr = 40.0 — 60.0 % arena NC
3000 Seed et al. (1983),
Skempton (1986) | v = 25003 o7 kP2 I Dr=60,0-80,09% arena NC
2000
Peck etal. (1974) |Cy = 0,77log — kPa Arena NC
v0

Liao y Whitman _[100,0

(1985) Cy = o kPa Arena NC

I k
Liao y Whitman <Uvoref) -
Co = ’ - k=04-0,6

(1985) N ol

Skempton (1986) | Cy = ——— O kP Arena OC, OCR = 3,0
empton ( ) N = 70,0 + ol a rena OC, =3,0.
Clayton (1993 Cy = 1430 kPa Arena OC, OCR =10,0
yt ( ) N — 43’0 + O_IIJO ’ - V.
Robertson et al ol \ 0
' = (=0 kPa Arena NC
(2000) Ch <aatm)

Nota

NC = Normalmente consolidada
OC = Sobre consolidada
Fuente: Schnaid F. (2008), Ensayos in situ en Geomecanica, El ensayo principal.

La ecuacion anterior a menudo se expresa en funcion al esfuerzo vertical efectivo o,

ya que puede estimarse con una precision razonable en cualquier sitio dado. La
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influencia de presion de sobrecarga puede entonces expresarse mediante un factor de
correccion de profundidad Cy (por ejemplo, Liao y Whitan, 1985; Skempton, 1986;
Clayton, 1993):

Co=M _ D? (a+b.100 kPa) _ a/b+100
N Nepr —  DEZ(a+bp) a/b+pr

Donde Nj, es la resistencia SPT equivalente bajo un esfuerzo vertical efectivo de 100
kPa (1 atm). Sobre la base de este concepto, se han desarrollado varias expresiones para
representar C respaldadas por pruebas tanto in situ como de laboratorio (Gibbs y Holtz,
1957; Marcuson y Bieganousky, 1977; Seed et al., 1983; Skempton; 1986) como
resumen en la tabla (2.4.3), en particular las correlaciones propuestas por Peck et al.
(1974) y Skempton, (1986); tabla (2.4.3).

Eurocodigo 7 (2002), recomienda que los valores de correccion C, mayores a 2,0, no
deben aplicarse y preferiblemente se usen valores menores o iguales a 1,5.

Tabla 2.4.4. Sistema de clasificacion de suelos y rocas en base a SPT.

Tipo material | N corregido Valor Descripcion
0-3 Muy suelta.
3-8 Suelta.
Arena (N1)6o 8-25 Media.

25-42 Densa.

42 - 58 Muy densa.
0-4 Muy blanda.
4-8 Blanda.
8-15 Firme.

Arcilla Neo 15-30 |Rigida,
30-60 Muy rigida.
> 60 Dura.
0-5 Completamente erosionado.
Suelo 5-10 Muy erosionado.
residual™ Neo 10-15 | Erosionado.
>15 Moderadamente erosionado.
0-80 Muy débil.
Roca blanda Ngo 80-200 |Débil.
> 200 Moderadamente débil a muy fuerte.
Nota

* = Clasificacion propuesta por Clayton, 1993.

Fuente: Schnaid F. y Odebrecht E. (2012), Ensayos de Campo, y sus aplicaciones a

la Ingenieria de Fundaciones.
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Por lo tanto el Ngpr corregido por la influencia de la presion de sobrecarga es:
N; = Cy x Nspr
De acuerdo a investigaciones realizadas por Clayton (1993), a partir de ensayos SPT
aplicados a diferentes tipos de suelos, y realizado sus respectivas correcciones se puede
establecer un rango del indice de numero de golpes para diferentes condiciones

naturales, como se muestra en la tabla (2.4.4).

2.4.4. Aplicacion del ensayo de SPT.

Como es sabido, el ensayo de SPT es pocas veces aplicado adecuadamente,
indistintamente de la necesidad o la importancia de que cada estructura en particular
requiera de un estudio geotécnico. Al no poseer una normativa propia a nivel nacional y
regional, lo que se hace es recurrir a normativas y guias internacionales para poder
respaldar la necesidad de realizar estudios geotécnicos en el disefio de obras civiles.

Es asi, que la normativa peruana (E 050, suelos y cimentaciones) establece ciertos
requisitos para la ejecucion de estudios geotécnicos, con el fin de ser aplicados en
cimentaciones de edificaciones y otras obras.

Por lo tanto se sugiere realizar estudios geotécnicos en los cuatro siguientes casos:

Edificaciones en general, que alojen gran cantidad de personas, equipos costosos 0
peligrosos, tales como: colegios, universidades, hospitales y clinicas, estadios, carceles,
auditorios, templos, salas de espectaculos, museos, centrales telefdnicas, estaciones de
radio y television, estaciones de bomberos, archivos y registros publicos, centrales de
generacion de electricidad, sub-estaciones eléctricas, silos, tanques de agua y
reservorios.

Cualquier edificacion no mencionada anteriormente de uno a tres pisos, que ocupen
individual o conjuntamente més de 500,0 m? de 4rea techada en planta.

Cualquier edificacion no mencionada anteriormente de cuatro o mas pisos de altura,
cualquiera que sea su area.

Edificaciones industriales, fabricas, talleres o similares.

A su vez, no existe obligatoriedad de realizar estudios geotécnicos, sélo en caso de

lugares con condiciones de cimentacion conocida, debidas a depdsitos de suelos



52

uniformes tanto vertical como horizontalmente, sin problemas especiales, con areas
techadas en planta menores que 500,0 m? y altura menor de cuatro pisos.

En estos casos, podran asumirse valores de la presion admisible del suelo,
profundidad de cimentacion y cualquier otra consideracion concerniente a la mecanica
de suelos. La estimacion efectuada deberd basarse en no menos de 3 puntos de
investigacion hasta la profundidad minima p. EI nimero de puntos de investigacion se
determina en la tabla (2.4.5) en funcion al tipo de edificacion y del area de superficie a
ocupar por éste.

Tabla 2.4.5. NUmero de puntos de investigacion.

Tipo de edificacion Ngmero_de pgntos de
investigacion (n)
De importancia. 1 cada 225,0 m*
Medianamente importante. 1 cada 450,0 m?
De poca exigencia. 1 cada 800,0 m?
Urbanizaciones para viviendas 3 por cada ha de terreno
unifamiliares de hasta 3 pisos. habilitado.

Fuente: NORMA TECNICA E 050 (2018), Suelos y Cimentaciones.

El nimero de puntos de investigacion nunca sera menor de 3, excepto en los casos
indicados anteriormente, cuando no existe obligatoriedad de realizar estudios
geotécnicos.

Cuando se conozca el emplazamiento exacto de la estructura, el nimero de puntos de
investigacion se determinara en funcion del area en planta de la misma; cuando no se
conozca dicho emplazamiento, el nimero de puntos de investigacion se determinara en
funcion del &rea total del terreno.

La profundidad minima, segin la norma peruana E 050, a alcanzar en cada punto de
investigacion para una cimentacion superficial, se determina de la siguiente manera:

p =Df+z

En el caso de que se tenga conocimiento que la edificacion tendra sétano:

p=h+Dr+z

Donde:

Dy = Profundidad de desplante. En una edificacion sin sotano, es la distancia vertical

desde la superficie del terreno hasta el fondo de la cimentacion. En edificaciones
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con sotano, es la distancia vertical entre el nivel de piso terminado del sétano y el
fondo de la cimentacion.

h = Distancia vertical entre el nivel de piso terminado del sotano y la superficie del
terreno natural.

z = Distancia vertical entre el nivel del fondo de la cimentacion hasta llegar al nivel
de profundidad minima. Esta distancia es z = 1,5.B, siendo B el ancho de la
cimentacion prevista de mayor area.

En el caso de ser ubicado dentro de la profundidad activa de cimentacién el estrato
resistente tipico de la zona, que normalmente se utiliza como plano de apoyo de la
cimentacién, a juicio y bajo responsabilidad del profesional responsable, se podra
adoptar una profundidad z menor a 1,5. B. En este caso la profundidad minima de
investigacion sera la profundidad del estrato resistente mas una profundidad de
verificacion no menor a 1,0 m. En ningln caso p sera menor de 3,0 m, excepto si se
encontrase roca antes de alcanzar la profundidad p, en cuyo caso el profesional
responsable debera llevar a cabo una verificacion de su calidad por un método adecuado.

Los pozos o calicatas al ser excavaciones de formas diversas, permiten una
observacion directa del terreno, asi como la toma de muestras y la realizacion de ensayos
in situ que no requieran confinamiento. Por lo tanto los ensayos de penetracion estandar
(SPT), no se recomiendan ejecutarse en el fondo de calicatas, debido a la perdida de
confinamiento. Es por esta razon que el ensayo de SPT es realizado en el fondo de
sondeos, que pueden ser perforaciones manuales o mecéanicas. En la tabla (2.4.6) se
puede ver la aplicacion y limitaciones del ensayo SPT, segin recomendacién de la
norma peruana (E 050, suelos y cimentaciones).

Tabla 2.4.6. Aplicacion y limitaciones de ensayo.

Aplicacion recomendada Aplicacion restringida Aplicacion no
recomendada
Ensayos | Norma Parametro
In Situ | aplicable | Técnicade | Tipo de Técnicade | Tipode | Técnicade | Tipo de
; L @) | aobtener | . L W | L )
investigacion | suelo 7) investigacion | suelo investigacion | suelo
NTP SW, I\C;IIE
339.133 . SP, - ‘ . Lo
SPT (ASTM Perforacion SM, N Perforacion |\§||CE| Calicata restante
D1586) SC-SM. CH '

Fuente: NORMA TECNICA E 050 (2018), Suelos y Cimentaciones.
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Donde:

(1) = Segun la clasificacion SUCS, cuando los ensayos son aplicables a suelos de

doble simbologia, ambos estan incluidos.

(2) = N, numero de golpes por cada 0,30 m de penetracién de SPT.

Si bien los suelos finos (excepto el caso de una arena arcillosa, SC), tienen una
aplicacion restringida del ensayo de penetracion estandar SPT, esto no quiere decir que
no se pueda usar el equipo en estos tipos de suelos. En estos casos suele subsanarse esta
aplicacion restringida, mediante un mayor nimero de ensayos en la zona de estudio, o de
lo contrario suelen aplicarse un factor de seguridad mayor en el calculo de capacidad
portante, como se vera mas adelante, para disminuir la incertidumbre a la hora de

disefiar las fundaciones superficiales.

2.4.5. Aplicacion de resultados.

El ensayo de SPT se ha utilizado para numerosas aplicaciones: desde muestreos de
suelo para su identificacion, hasta correlaciones con propiedades geotécnicas. En
general, las correlaciones son de origen empirico, que se obtienen en condiciones
particulares y especificas, con expresa limitacion por parte de los autores, pero acaban
siendo extrapoladas en la practica, muchas veces de forma no apropiada. Ademas, los
resultados de los ensayos SPT realizados en un mismo sitio pueden presentar una
dispersion significativa. Un ejemplo tipico de ensayos SPT realizados en una misma
region se presenta en la figura (2.4.4), donde el nimero de golpes Nspr €s trazado vs. la
profundidad. La variacion observada en el perfil es representativa de la propia
variabilidad de las condiciones del subsuelo, siendo necesario para cada proyecto
evaluar las implicaciones de la adopcién de perfiles minimos o medios de muestreo para
la resistencia.

La primera aplicacion atribuida al SPT consiste en la simple determinacion del perfil
del subsuelo y en la identificacion tactil-visual de las diferentes capas a partir del
material recogido en el muestreador. Una metodologia moderna sobre la interpretacion
de datos del SPT, propone que se determine la media de un rango de valores maximos y

minimos de resistencia a la penetracion de cada profundidad para poder eliminar
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parcialmente la incertidumbre de la variabilidad de resistencias del suelo en la misma
zona, como se muestra en la figura (2.4.5).

Figura 2.4.4. Resultado tipico de 4 ensayos de SPT en una Unica zona.
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Fuente: Schnaid F. y Odebrecht E. (2012), Ensayos de Campo, y sus aplicaciones a la
Ingenieria de Fundaciones.

Figura 2.4.5. Interpretacion de la variabilidad de resultados de SPT.
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Fuente: Schnaid F. y Odebrecht E. (2012), Ensayos de Campo, y sus aplicaciones a la

Ingenieria de Fundaciones.



56

La variacion de los resultados de SPT dependen de muchos factores, pero el que
sobresale més corresponde a la heterogeneidad del suelo. Analizando la franja de rangos
maximos, medios y minimos de las resistencias a la penetracion de la figura (2.4.5), se
puede observar que para una profundidad de hasta 3,0 m los valores medios presentan
poca variacion en la resistencia de penetracién. Lo mismo ocurre a una profundidad de
4,0 m hasta 7,0 m y de 8,0 m hasta 11,0 m, esto puede ser interpretado como si se tratase
de estratos diferentes con diferentes resistencias. Partiendo de este criterio de
interpretacion, entonces se tienen 3 estratos y lo que se necesita es poder determinar una
sola resistencia para cada estrato. Esto puede hacerse a través de una media de las
resistencias en cada estrato por separado, y asi poder obtener un solo valor para poder
ser usado en correlaciones y determinar para geotécnicos.

Se puede aplicar el mismo anélisis de interpretacion para los valores maximos y
minimos, pero este Gltimo solo presenta dos estratos. Entonces se aplica el mismo
procedimiento de determinar una resistencia media para cada estrato, y poder ser
correlacionado por separado para determinar sus parametros geotécnicos.

Con esta particularidad queda claro de que cada zona de estudio presenta sus
diferencias y poder interpretar resultados, dependera del criterio de usar valores medios

0 minimos de resistencias a la penetracion.

2.4.6. Correlaciones de parametros geotécnicos en base a SPT.
2.4.6.1. Propiedades de suelos granulares.

Al realizar pruebas dindmicas en suelos granulares, se supone que no se generan
excesos de presion de poros. Bajo condiciones totales de drenaje, la medida del namero
de golpes se usa tradicionalmente como un indicador de resistencia y rigidez para arenas
y gravas.

En suelos granulares, el esfuerzo de corte se puede estimar mediante dos enfoques
ligeramente diferentes; estimar la densidad relativa D,., de la resistencia la penetracion, y
luego evaluar el angulo de friccion interna efectivo ¢’ utilizando la densidad como un
parametro intermedio; y estimando el angulo de friccion interna efectivo ¢’
directamente desde el nimero de golpes Nspr.

La densidad relativa D,., es definida como:
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_ €max—€
D, = ————

emax—€min
Donde e,,,4x Y emin SON las relaciones de vacio méaximos y minimos respectivamente.
Como se pudo evidenciar anteriormente, en un esfuerzo vertical efectivo constante, se
sabe que los valores de Nspr aumentan aproximadamente como el cuadrado de la
densidad relativa, un hallazgo que previamente ha sido explorado por Gibbs y Holtz
(1957) y Skempton (1986). Segin Skempton (1986):

D, = (L)yz

0,28.07,0+27,0

Segln Gibbs y Holtz (1957):

D, = ( o )1/2

0,23.0759+16,0
Segun Szechy y Vargi (1977):
D, (%) = 25,0.04 "' . N2*

En las tres ecuaciones anteriores, o’ ,,, se expresa en kN/m? y los valores de Nspr se
corrigen para niveles de energia, adoptando como referencia el 60,0 % de la energia de
caida libre (Skempton, 1986).

Una de las correlaciones mas aceptadas para el calculo del angulo de friccion interna
critico ¢/,- del suelo en funcion de SPT, es la propuesta por Peck, Hanson y Thornburn
(1974):

Gl = 27,1+ 0,3.(N;)go — 0,00054. [(N;)g0]?
En Japdn la “Road Bridge Specifications”, Shioi y Fukuri (1982), propuso para
¢ > 5, larelacion:
$er = [15,0.(N1)6]%° + 15,0
Y asi también, la “Design Standars for Structures”, Shioi y Fukuri (1982):
d&r = 0,3.(Ny)go + 27,0

Valores tipico de angulo de friccion interna en el estado critico ¢’,,. son presentados
en la tabla (2.4.7).

Look (2007), propone pardmetros de resistencia al corte del suelo en funcién del

estado o densidad de la arena, tabla (2.4.8).
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Tabla 2.4.7. Angulos de friccion interna tipicos.

Robertson
Material Bolton (1979) | Bolton (1979) Hughes (198%5)

¢, (grados) ¢'cr (grados) ¢'cr (grados)
Arena densa bien graduada o grava. 55,0 35,0 40,0
ecianamente denga. 400 32,0 34,0370
Limo arenoso denso con arcilla. 47,0 32,0 -
Arena fina y arcilla limo arenosa 35,0 30,0 30,0-34,0
Acrcilla. 35,0 25,0 -
Acrcilla (Londres). 25,0 15,0 -

Fuente: Schnaid F. (2008), Ensayos in situ en Geomecanica, El ensayo principal.

Tabla 2.4.8. Angulos de friccion interna para arenas.

Descripcion ber ()
Muy suelta < 30,0
Suelta 30,0-35,0
Medianamente densa 35,0 - 40,0
Densa 40,0 - 45,0
Muy densa > 45,0

Fuente: Simons N. y Menzies B. (2000),Un curso corto en Ingenieria de Fundaciones.

Una metodologia similar fue adoptada por Clayton (1993). Los resultados se resumen
en la tabla (2.4.9), en la que el rango probable de relaciones de E’/Ngo Se da como una
funcién directa de la resistencia a la penetracion.

Tabla 2.4.9. Rango tipico del médulo de Young en funcién a SPT.

Resistencia E'/Ngo (MPa)
pemftrI:cién Suelos sedimentarios, Clayton (1993)* Suelos residuales”
Neo Media | Limite inferior | Limite superior Limite inferior
4 16-24 0,4-0,6 3,5-53 1,0-2,0
10 22-34 0,7-11 46-7,0 2,0-3,0
30 3,7-56 15-2,2 6,6 - 10,0 3,0-4,0
60 46-7,0 23-35 8,9-135 6,0-7,0
Nota

* = Informacion de Burland y Burbidge (1985)
* = Propuesto por Fernando Schanid (2005)

Fuente: Schnaid F. (2008), Ensayos in situ en Geomecanica, El ensayo principal.
Bowles (1986) propone valores del moédulo de Young efectivo E’ para suelos

granulares, que se presentan en la tabla (2.4.10) con caracter comparativo.
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Tabla 2.4.10. Médulo de Young, para suelos granulares.

Suelo E'(MPa)
Arena limosa 5,0-20,0
Arena suelta 10,0 - 25,0
Arena densa 50,0 -81,0
Arena con grava, suelta 50,0 - 150,0
Arena con grava, densa 100,0 — 200,0
Limo 2,0-20,0

Fuente: Bowles J. E. (1997), Andlisis y Disefio de Fundaciones.
2.4.6.2. Propiedades de suelos finos.

Los SPT en suelos cohesivos no estan drenados, lo que implica que se generen
presiones de agua durante la penetracion. Dado que estas presiones de poro no se
registran, la interpretacion, que es principalmente empirica, se lleva a cabo contra los
pardmetros de esfuerzo total, como la resistencia al corte y la rigidez no drenada.

Stroud (1974) ha sugerido que existe un correlacion entre el indice de plasticidad
(IP), valores N, y S, se puede obtener para arcillas demasiado consolidadas insensibles,
como se ilustra en la figura (2.4.6). Estos datos producen un enlace inferior a relaciones
Su/N y se pueden expresar de manera aproximada como:

Sy = 4,5.Ngo (kN/m?)

Figura 2.4.6. Resistencia al corte no drenado para arcillas insensibles.

10

sy/N (kN/m?)

0 10 20 30 40 a0 g0 0
Plasticity index (%)

Fuente: Schnaid F. y Odebrecht E. (2012), Ensayos de Campo, y sus aplicaciones a la

Ingenieria de Fundaciones.
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De ensayos de laboratorio triaxiales no consolidados no drenados, Decourt (1989) ha
propuesto una relacion N-S, menos conservadora:
Sy = 10,5.Ngy (kN/m?)
De las investigaciones realizadas y recopiladas de otros autores, Look (2007) propone
valores de resistencia al corte no drenada para arcillas, tabla (2.4.11).

Tabla 2.4.11. Cohesiones no drenadas para arcillas.

Descripcion cy (kPa)
Muy blanda 0,0-12,0
Blanda 12,0 -25,0
Firme 25,0 -50,0
Rigida 50,0 —100,0
Muy rigida 100,0 — 200,0
Dura > 200,0

Fuente: Simons N. y Menzies B. (2000), Un curso corto en Ingenieria de Fundacion.
Hara et al (1971), también sugirio la siguiente correlacion entre cohesion no drenada
y resistencia a la penetracion corregida:
Sy = 29,0.N»? (kN/m?)
Mello (1971), propone la relacién para suelos arcillosos sensibles, a través de
diversas observaciones de campo y laboratorio:
Sy = (3546,5).Ngy (kN/m?)

El mddulo de Young no drenado (E,) de las historias de los casos es (Butler, 1975):

E, .
% = 1,041,2 (MPa)
N60

Los datos recolectados por Stroud (1974), muestran que la relacién de la ecuacion
Su = 4,5 Ng, es adecuada para una amplia variedad de esfuerzos (g/qy). Para (g/q,) por

debajo de 0,1, la rigidez aumenta, resultando asi:

E, .
—* = 6,3410,4 (MPa)
Nego

En la tabla (2.4.12), se presentan un rango de valores de E,, propuestos por Bowles
(1986).

El nivel de sobre consolidacion OCR, de un depdsito natural de arcilla también puede
ser correlacionado con la resistencia a la penetracion. Basados en el anélisis de regresion

de 110 datos, Mayne y Kemper (1988), obtienen la relacion de la ecuacion siguiente.
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Tabla 2.4.12. Médulo de Young no drenado, para suelos finos.

Suelo E, (MPa)
Acrcilla muy blanda 0,5-5,0
Arcilla blanda 5,0-20,0
Arcilla media 20,0 -50,0
Arcilla dura, arcilla limosa 50,0 — 100,0
Arcilla arenosa 25,0 —200,0
Lutita de arcilla 100,0 —200,0

Fuente: Bowles J. E. (1997), Andlisis y Disefio de Fundaciones.

0,689
OCR = 0,193 Neo
"7 \oye (MN/m?)

Usando los resultados de ensayos de campo de Mayne y Kemper (1988) y otros 112

datos, Kulhawy y Mayne (1990) proponen la correlacién aproximada:

OCR = 58,0 _ Neo
"0y (kN/m?)

Kulhawy y Mayne (1990) también proporcionaron una correlacion aproximada para
el esfuerzo de pre consolidacion g/ de una arcilla como:

o, = 47,0.Ng, (kN/m?)

2.5. CAPACIDAD PORTANTE DE FUNDACIONES SUPERFICIALES.

Las fundaciones son los elementos encargados de impartir, a través de ellos, cargas
estructurales en el terreno. Es asi, que el terreno de fundacion debe ser capaz de soportar
esas cargas impartidas por la estructura, entonces el concepto de capacidad portante de
un suelo en términos generales representa la capacidad que puede tener un suelo de
fundacion de resistir cargas o esfuerzos transmitidos por las estructuras a través de sus
fundaciones (que generalmente son superficiales).

El disefio de fundaciones debe estar regido por criterios de utilidad y resistencia. El
criterio de utilidad, se refiere, a que el comportamiento de la fundacion durante la
aplicacion de las cargas de operacion, debe cumplir totalmente con los propdsitos para
los que fue disefiada considerando las deformaciones en el suelo por debajo de esta.
Generalmente el criterio de utilidad se halla limitado por la magnitud de los

asentamientos.
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El criterio de resistencia, se refiere, al proposito de asegurar que el suelo por debajo
de la fundacion disefiada sea lo suficientemente resistente ante esfuerzos de corte,
evitando llegar al valor limite de rotura que seria la capacidad portante ultima del terreno
y se presente uno de los tres tipos de fallas que se veran méas adelante.

Como ya se puso en evidencia varios subtitulos atras, la capacidad portante
representa un esfuerzo vertical total aplicado al suelo y desde el punto de vista de
esfuerzo efectivo, puede ser un problema a corto o largo plazo dependiendo de las
siguientes caracteristicas:

Condicién a corto plazo. Esta condicién se presenta generalmente cuando la carga es
aplicada durante el periodo de construccion, es decir durante un periodo corto de tiempo.
Una condicion a corto plazo sera critica solo para el caso en que la fundacion sea
emplazada en un suelo arcilloso, es decir, cuando se produzca una condicion no drenada.
Una condicion no drenada se presenta cuando el suelo tiene muy baja permeabilidad,
entonces, se considera que el volumen permanece constante y se ha generado un exceso
de presion de poros igual al cambio de esfuerzo total Au = Ao, . Debe recalcarse que
para la condicién no drenada en suelos arcillosos debe trabajarse con parametros de
esfuerzos totales. Para el caso de suelos granulares se presenta una condicién drenada,
debido a la permeabilidad alta que tiene un suelo arenoso, por lo tanto debe trabajarse
con parametros de esfuerzos efectivos.

Condicién a largo plazo. Esta condicion se presenta cuando la carga es aplicada a la
fundacion a través de un periodo largo de tiempo después del final de la construccion.
La condicién a largo plazo, retne las caracteristicas de una condicion drenada, tanto para
el caso de suelos arcillosos como para el caso de suelos granulares. Una condicion
drenada es aquella situacion en la que el suelo es cargado y no se genera exceso de
presion de poros. Para la condicion drenada deben utilizarse parametros de esfuerzos
efectivos.

Cuando se construye una estructura las cargas transmitidas al suelo son traducidas
como esfuerzos totales y son funcion del tiempo, tanto el tiempo de construccion como
el tiempo de operacién de la misma observado en la figura (2.5.1). En la etapa de
excavacion el esfuerzo total de la masa de suelo a la profundidad de fundacién

disminuye, lo que genera que el suelo recupere cierta elasticidad. Toda esa carga
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removida es luego reemplazada por una fraccion del nuevo esfuerzo generado por la
carga de la estructura y el peso del nuevo suelo sobre ella, el esfuerzo entonces vuelve a
incrementarse hasta alcanzar la condicion inicial de carga sobre suelo. A medida que los
esfuerzos incrementan, se considera ahora que el tiempo de construccion es efectivo
debido a que se aplica todo el esfuerzo total restante al suelo de fundacién y alcanzar la
carga prevista durante todo su tiempo de operacion. Dependiendo del tipo de estructura a
construir, el tiempo total de construccién puede asemejarse a una condicién a corto
plazo donde existe una variacion de esfuerzos totales verticales que posteriormente de
manera simplificada estos esfuerzos permanecen constantes durante el tiempo de
operacion, este ultimo representaria entonces una condicion a largo plazo.

Figura 2.5.1. Esfuerzo de la fundacién transmitida al suelo en funcién del tiempo.
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Fuente: Campos Rodriguez J. y Guardia Nifio de Guzméan G. M. (2005), Apoyo didactico
al aprendizaje de la asignatura de Mecanica de Suelos Il CIV-219.

Al aplicar carga a una fundacién cualquiera se produce un desplazamiento vertical de
esta, comunmente llamado asentamiento. En la figura (2.5.2.a) se puede observar el
desarrollo del asentamiento J, medido en una zapata cuadrada de ancho B a una
profundidad de desplante Dy, al aplicarle una carga Q.

La relacion entre 6 y Q se muestra en la figura (2.5.2.b), en la que el punto L
corresponde a la carga maxima Q,,,, que la zapata puede soportar, en la que se produce
la falla del suelo bajo los esfuerzos cortantes inducidos por la carga aplicada.

La carga maxima se denomina capacidad portante ultima (g,). Cuando se alcanza la
carga Ultima del suelo la zapata se encuentra a punto de colapso, lo que es obviamente

inadmisible para la estructura apoyada sobre la zapata; pero este valor de la carga resulta
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de gran utilidad como punto de referencia para definir la capacidad portante admisible
qqam Para la zapata en cuestion, y para cualquier otro tipo de fundacion. Esto implica
que se encontrard en algin punto de la rama ascendente de la gréfica, en el cual se
produce un asentamiento admisible (844:m)-

Figura 2.5.2. Relacidn entre carga y asentamiento de una zapata.
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Fuente: Tamez Gonzales E. (2001), Ingenieria de Cimentaciones, Conceptos Basicos de
la Practica.

Tanto el asentamiento como la capacidad portante, ambos admisibles, deberdn estar
dentro de los limites tolerables para la estructura; de lo contrario debe elegirse otra
forma, geometria, dimension o tipo de fundacion que satisfaga este requisito. Esto
significa que, el asentamiento inducido por la capacidad portante de esfuerzos cortantes
no necesariamente es aceptable para la estructura, lo que implica que la carga de disefio
para la zapata debe ser evaluada también en funcién del asentamiento admisible para la
estructura como se podra observar mas adelante a través de un analisis por estados
limites. Por ello, los modelos analiticos para calcular capacidad portante dltima (g,,) de
fundaciones derivan de la teoria de la plasticidad; en tanto que, el analisis del
asentamiento para la capacidad portante admisible (g,4,) Se efectia con modelos

basados en la teoria de la elasticidad.

2.5.1. Tipos de fundacién.

Se llama fundacion a la parte inferior de una estructura, que sirve para transmitir al
terreno de apoyo las cargas del conjunto estructural.

Se emplean distintas formas o tipos de fundacion, que dependiendo de la magnitud de
las cargas que soporta y tanto del espesor, resistencia, deformabilidad y permeabilidad
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de los suelos, se acostumbra a clasificar en dos grupos: las superficiales y las profundas,
segln se apoyen directamente en los estratos cercanos a la superficie o transmitan las
cargas a capas profundas del subsuelo. Aunque no existe un limite bien definido de
profundidad que distinga a cada uno de estos grupos, es por esta razon que algunas
investigaciones proponen aproximaciones limite para cierto rango de relacion como se
muestra en la tabla (2.5.1), para fundaciones superficiales.

Tabla 2.5.1. Clasificacion de fundaciones superficiales para diferentes relaciones.

Relacion Referencia
D <1,0.B Terzaghi
Dy <4,0.B Bowles
D <4,0.B NEC-SE-CM
D; <5,0.B N.T.- E 050

Donde:

Dy = Profundidad de desplante (m)
B = Base de fundacion (m)

Fuente: Elaboracion propia.

La norma técnica peruana (E 050) de suelos y cimentaciones recomienda un rango de
relacién un poco mas amplio para distinguir una fundacion superficial de una profunda,
comparada con la primera aproximacion propuesta por Terzaghi (1943).

Dentro de las fundaciones superficiales y profundas, existen varios tipos de
soluciones constructivas como se muestra en la tabla (2.5.2). Siendo las fundaciones
superficiales las mas usadas en el disefio de las estructuras salvo se presente casos
especiales donde la fundacién profunda sea la solucién mas adecuada.

Tabla 2.5.2. Tipos de fundaciones.

Zapatas aisladas (circulares, cuadradas y rectangulares)
Zapatas continuas o corridas

Losas planas

Cajones

Pilotes
Pilas

Superficiales

Profundas

Fuente: Tamez Gonzales E. (2001), Ingenieria de Cimentaciones, Conceptos Basicos de
la Practica.
Desde el punto de vista constructivo las zapatas con geometria circular son poco

usadas, debido a la dificultad y costo que estas presentan en el armado del encofrado y
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armadura correspondiente. En términos de capacidad portante admisible, éstas presentan
cierta eficiencia sobre una zapata de geometria convencional (cuadrada o rectangular),
pero al ser minima, se opta entonces por zapatas de geometria convencional.

Figura 2.5.3. Tipos de cimentacion comunmente empleados.
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Fuente: Tamez Gonzales E. (2001), Ingenieria de Cimentaciones, Conceptos Basicos de
la Préctica.

Si bien las fundaciones superficiales pueden variar en tipo y en dimension, de
acuerdo con las cargas transmitidas y las propiedades del terreno, geométricamente
tienen en similitud una base y una longitud. Estos aspectos geométricos son de vital

importancia en el analisis de capacidad portante, porque esta Ultima no depende
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Unicamente de las caracteristicas fisico-mecanicas del suelo, sino también de la
dimension de los elementos de la fundacion.

Suelen emplearse también ciertas combinaciones de ambos grupos, como se muestra
en la figura (2.5.3), donde la seleccion sera posterior al analisis estructural que mejor se
adecue a las condiciones del terreno y de carga.

Si bien una zapata rectangular es similar a una continua, en el proposito de que su
longitud sea mayor a su base, las zapatas continuas se diferencia a razén de que su
longitud es mucho mas grande comparada con la de una rectangular. Es por esta razon
que para poder diferenciarlas una de otra se establezca una relacion donde, una zapata

sera continua si: la relacion longitud sobre base es mayor a 10,0 (L/B > 10,0).

2.5.1.1. Profundidad de fundacion.

La profundidad de fundacion de zapatas y cimientos corridos, es la distancia desde el
nivel de la superficie del terreno a la base de la fundacion, excepto en el caso de
edificaciones con sotano, en que la profundidad de fundacion estaré referida al nivel del
piso del s6tano. En el caso de plateas o losas la profundidad seré la distancia del fondo
de la losa a la superficie del terreno natural.

La norma técnica peruana de suelos y cimentaciones (E 050), recomienda que para

zapatas aisladas y continuas la profundidad minima de fundacion sea de Dy = 0,8 m. Y
para losas la profundidad minima de fundacion sera de D, = 0,4 m, medida desde la

superficie del terreno o desde el piso terminado, la que sea menor.

2.5.1.2. Eleccion del tipo de fundacion.

La eleccion del tipo méas adecuado a cada caso particular debe hacerse teniendo en
cuenta varios factores:

La magnitud y distribucion de las cargas de la estructura, asi como sus dimensiones y
rigidez.

El perfil estratigrafico del terreno de apoyo y la resistencia, compresibilidad y
permeabilidad de los materiales que forman el subsuelo del sitio.

Dimensiones de los elementos de fundacion.

Profundidad de fundacion.
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2.5.2. Determinacién tedrica de capacidad portante ultima.
2.5.2.1. Formula general de capacidad portante altima.

Los estudios tedricos de capacidad portante ultima (q,), se han basado en la hipotesis
de un mecanismo o modelo de rotura bidimensional junto con una ley de resistencia del
terreno, estableciendo las condiciones limites de equilibrio entre las fuerzas aplicadas
exteriormente y las desarrolladas en el terreno para contrarrestarlas. Posteriormente se
han especificado coeficientes correctores para tener en cuenta la forma de la fundacion,
su profundidad, la excentricidad o inclinacion de las cargas, etc.

Figura 2.5.4. Solucidn de Prandtl para terreno no cohesivo, sin peso.
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Fuente: Rodriguez Ortiz J. M2 (1982), Curso aplicado de cimentaciones.

Figura 2.5.5. Mecanismo de rotura propuesto por Prandtl para terreno cohesivo puro.
|

9 | |
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={m+2c=cN,

Fuente: Rodriguez Ortiz J. M? (1982), Curso aplicado de cimentaciones.
Siguiendo el desarrollo historico, las primeras soluciones fueron las encontradas por
Prandtl (1920) para zapatas corridas lisas, en terrenos sin peso y con rozamiento, figura

(2.5.4), o con cohesion Unicamente, figura (2.5.5), (en este ultimo caso la simetria del
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mecanismo hace que el peso no tenga influencia). La deduccién por Caquot (1948) del
teorema de los estados correspondientes permitié superponer ambas soluciones para el
caso de suelos con rozamiento y cohesion.

Posteriormente Terzaghi estudio la zapata rugosa superponiendo el modelo de Prandtl
con uno ligeramente diferente para el terreno con rozamiento, tomando en cuenta el peso
del suelo, para el equilibrio limite de una zapata de longitud infinita y ancho B, como se
muestra en la figura (2.5.6).

Figura 2.5.6. Mecanismo de falla para una zapata de longitud infinita.

Fuente: Tamez Gonzales E. (2001), Ingenieria de Cimentaciones, Conceptos Basicos

de la Practica.

La méxima carga media g, aplicada en la base de la zapata produce la falla del
mecanismo, el cual esta formado por las zonas I, Il y Ill, con las siguientes
caracteristicas:

Zona |. Es una cufia de suelo que desciende junto con la zapata, en donde el suelo se
encuentra en equilibrio elastico y su deformacidn volumétrica es pequefia; su inclinacién
esta dada por el angulo ¢.

Zona Il. Es una zona de equilibrio plastico radial, donde las superficies de falla
curvas son espirales logaritmicas y las planas son radios de la espiral que pasa por el
punto O.

Zona lll. En la que las superficies de falla plastica son planas y forman un angulo de
(45,0 ° — ¢/2) con la horizontal.

El suelo que se encuentra a los lados de la zapata, sobre su plano de apoyo, ejerce una
presion confinante g = y. Dy sobre la zona 1ll, siendo y el peso volumétrico del suelo

confinante.
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El equilibrio limite de este mecanismo se alcanza cuando el desplazamiento vertical
de la zapata (o) es suficientemente grande para desarrollar la deformacion pléstica del
suelo en las zonas Il y Ill. Considerando que dentro de estas zonas plasticas el suelo es
homogéneo y su resistencia al corte esta dada por la expresion general de Coulomb:

T=c+o.tan¢
Terzaghi (1943) obtuvo la siguiente ecuacion general de la capacidad portante Gltima

del suelo bajo una zapata de longitud infinita y ancho B:

1
Qu =¢.N: +q.N, +§.y.B.Ny

Donde:

q,, = Capacidad portante tltima del suelo (kg/cm?).

c = Ordenada al origen de la envolvente de resistencia al corte del suelo, cohesion
(kg/cm2). Segun las condiciones de drenaje del suelo.

q = Sobre carga del suelo sobre el nivel de fundacion, g = y. Dy (kg/cm?).

¥ = Peso volumétrico del suelo bajo la zapata (kg/cm®).

B = Base 0 ancho de la fundacion (cm).

N¢, Ny, N, = Factores de capacidad portante, que son funcion del angulo de friccion

interna del suelo.

De la ecuacion anterior, ecuacién general de capacidad portante Ultima del suelo,
puede concluirse que, depende de los siguientes tres factores:

Peso volumétrico v, y resistencia al corte del suelo c y ¢.

Ancho de la zapata B.

Profundidad de desplante Dy.

Los valores teoricos N, Ng,y N, originalmente propuestos por Prandtl, Reissner y
Terzaghi, respectivamente, han sido modificados posteriormente por otros
investigadores para adaptarlos a los resultados experimentales observados en
fundaciones reales y en modelos de laboratorio. Ademas de introducir adicionalmente
otros factores que involucran la geometria de la fundacion, profundidad, inclinacion, etc.

Los subindices c, g, y indican en cuél de los tres términos de la formula polinémica

deben aplicarse. El subindice ¢ corresponde a la cohesidn del terreno (drenada o no



71

drenada), el subindice g en funcion de la sobre carga del terreno y por dltimo el
subindice y correspondiente al peso propio del suelo por debajo del nivel de fundacion.

Los métodos analiticos utilizados en la actualidad para la determinacién de la
capacidad de portante Gltima son métodos semi-empiricos cuyo principal objetivo es
analizar la falla por capacidad portante en zapatas y poder realizar un disefio que evite
tales fallas. Para esto es necesario entender la relacion entre capacidad portante, carga,
dimensiones de la zapata y propiedades del suelo.

Con afan de entender esta relacion han sido utilizados modelos a escala reducida de
zapatas, debido mayormente a que el costo de estos modelos es mucho menor que el de
ensayos realizados a escala real. Desafortunadamente, el ensayar modelos tiene sus
limitaciones, especialmente cuando se trabaja en arenas. Debido a esto, no ha sido
posible a través del tiempo encontrar una solucion general que satisfaga completamente
las leyes de la estéatica.

Sin embargo, han sido propuestos una serie de métodos semi- empiricos, los que a
través de suposiciones simplifican el problema y permiten en la actualidad, segln
Coduto (1994) estimar la capacidad de apoyo en zapatas con una aproximacién bastante
buena para problemas préacticos. Estos métodos se basan en el uso de correlaciones
determinadas empiricamente y utilizan los resultados obtenidos de la realizacion de
ensayos in- situ, tales como el SPT, el CPT y otros. En todos ellos la capacidad portante

es determinada mediante correlaciones empiricas.

2.5.3. Tipos de fallas.

El hundimiento o fallo de una fundacion supone asentamientos importantes
generalmente acompafiados de giros o incluso el vuelco de la estructura sustentada.

Segun la estructura y el tipo de terreno, el fallo puede ser:

Por rotura general.

Por punzonamiento.

Por rotura local.

Coduto (1994) presenta los siguientes criterios, que resultan ser muy utiles al
momento de determinar cudl de estos tres tipos de falla se presentara en una determinada

circunstancia. Estos criterios son:
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e Fundaciones emplazadas en arcillas son gobernadas por el caso de falla por rotura
general.

e Fundaciones emplazadas en arenas densas son gobernadas por el caso de falla por
rotura general. En este contexto, una arena densa es aquella cuya densidad relativa
D,. es mayor que 67,0 %.

e Fundaciones emplazadas en arenas sueltas a medianamente densas, es decir, para
30,0 % < D, < 67,0 %, son probablemente gobernadas por la falla por rotura local.

e Fundaciones emplazadas en arenas muy sueltas, es decir D, < 30,0 %, son

gobernadas por falla por punzonamiento.

2.5.3.1. Falla por rotura general.

Se produce una superficie de rotura continua que arranca en la base de la zapata y
aflora a un lado de la misma, a una cierta distancia. Aunque la teoria indica una rotura
simétrica, pequefios desequilibrios o irregularidades hacen que el fallo se manifieste de
modo asimétrico, con giros mas o menos importantes segun las posibilidades de rotacion
de la superestructura. Esta forma de rotura es tipica de las arenas compactadas y de las
arcillas rigidas a medias en condiciones de carga rapida, sin drenajes.

En la figura (2.5.7) se puede observar una fundacién superficial de ancho y
profundidad de desplante conocida de un deposito de suelo con las caracteristicas
mencionadas anteriormente. Cuando el esfuerzo o presion producida por una carga
externa igual a la capacidad Gltima de carga se produce un asentamiento para el cual, el
suelo de fundacion sufrira una falla repentina por corte.

Figura 2.5.7. Falla por rotura general del suelo.

!

L SUPERFICIE DE ROTURA

Fuente: Rodriguez Ortiz J. M? (1982), Curso aplicado de cimentaciones.
Mientras que en la figura (2.5.8) se observa una grafica de carga vs asentamiento de

la zapata, donde se puede observar un pico correspondiente a su capacidad portante



73

ultima del suelo y un posterior flujo plastico. Donde a carga constante o variacion de
carga se presentan asentamientos o deformaciones no controladas.

Figura 2.5.8. Aplicacion de carga en funcion de los asentamientos.
Carza por umdad de area -4
lq, -

Azentamiento, S

!
Fuente: Campos Rodriguez J. y Guardia Nifio de Guzman G. M. (2005), Apoyo didactico

al aprendizaje de la asignatura de Mecanica de Suelos Il CIV-219.

2.5.3.2. Falla por punzonamiento.

En este caso la fundacién se hunde cortando el terreno en su periferia, con un
desplazamiento aproximadamente vertical y afectando poco al terreno adyacente como
se muestra en la figura (2.5.9). Este tipo de falla se presenta habitualmente en materiales
muy compresibles y poco resistentes 0 en zapatas sobre capas delgadas de estratos
medianamente resistentes apoyadas en estratos blandos.

Figura 2.5.9. Falla por punzonamiento del suelo.
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Fuente: Rodriguez Ortiz J. M2 (1982), Curso aplicado de cimentaciones.
En este tipo de rotura del suelo, a diferencia del anterior, nunca se observa un valor
de carga pico ya que una vez que se ha alcanzado el valor de g, este permanece

constante, figura (2.5.10). La superficie de falla del suelo no alcanza nunca la superficie
del terreno.
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Figura 2.5.10. Aplicacion de carga en funcion de los asentamientos.
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Fuente: Campos Rodriguez J. y Guardia Nifio de Guzman G. M. (2005), Apoyo didéactico

al aprendizaje de la asignatura de Mecanica de Suelos 11 CIV-219.

2.5.3.3. Falla por rotura local.

Es una situacion intermedia en la que el terreno se plastifica en los bordes de la
zapata y bajo la misma, sin que lleguen a formarse superficies continuas de rotura hasta
la superficie del terreno, figura (2.5.11). Este tipo de fallas es tipico de suelos arcillosos
y limos blandos, y de arenas medias a flojas.

Figura 2.5.11. Falla por rotura local del suelo.

E FLASTIFICADAS -
Fuente: Rodriguez Ortiz J. M2 (1982), Curso aplicado de cimentaciones.

En la figura (2.5.12) se observa que a medida que se incrementa la carga se produce
también un respectivo asentamiento. Cuando la carga alcanza un valor de g,
denominado carga primera de falla, la superficie de falla desarrollada en el suelo se
produce hasta alcanzar el nivel de fundacion. Si la carga continGa incrementandose, la
curva se hace mucho méas empinada e irregular. Cuando la carga iguala el valor de q,,, la
superficie de falla puede alcanzar la superficie del terreno. Mas alla del valor de q,, la

curva adquiere una forma lineal, siendo la principal caracteristica de este tipo de falla

que nunca es observada una carga pico.
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Figura 2.5.12. Aplicacion de carga en funcion de los asentamientos.

Carga por umidad de area , g
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¥
Fuente: Campos Rodriguez J. y Guardia Nifio de Guzman G. M. (2005), Apoyo didéactico
al aprendizaje de la asignatura de Mecanica de Suelos Il CIV-219.

2.5.4. Método de los estados limite.

En un estado limite de tipo geotécnico, la fundacion alcanzaria una situacion no
deseada que debe evitarse. Atendiendo a la gravedad de sus consecuencias, los estados
limite se clasifican en dos grupos: estados limite ultimos (ELU) y estados limite de
servicio (ELS).

En un estado limite ultimo (ELU), en el proyecto de una fundacion, se presenta un
fallo por corte o deformacidn excesiva del terreno. Esto quiere decir, que la magnitud de
la capacidad portante ultima (q,) es superada y se produce el fallo en la estructura,
presentandose uno de los tres fallos descritos anteriormente.

Para evitar llegar a este estado de falla, 1o que se requiere es alejarse del valor de q,,
aplicando un factor de seguridad (muchas veces Ilamado global), que dependiendo de su
valor como se verd mas adelante, convierte a g, en una nueva capacidad portante
Ilamada capacidad portante segura del terreno (qs).

Un estado limite de servicio (ELS) es aquel estado que, de ser excedido, puede dar
lugar a una pérdida de la funcionalidad para la que la estructura fue proyectada, aunque
ello no conlleve a un fallo inminente de la misma. Las estructuras podrian dejar de
cumplir el cometido para el que se proyectan por razones vinculadas al normal
funcionamiento de la misma, durabilidad o estéticas.

En general, un estado limite de servicio que se considera habitualmente en los

procesos de célculo de las fundaciones es el provocado por los movimientos o
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asentamientos excesivos. Para tal motivo se fija un asentamiento méaximo admisible a la
estructura, como se vera méas adelante, que limita a la magnitud del valor de capacidad
portante del terreno. Esta capacidad portante es denominada ahora capacidad portante
admisible del terreno (qgam)-

Esta capacidad portante admisible muchas veces es adoptada como la de disefio para
la fundacion, no obstante la magnitud de su valor puede llegar a ser mayor que la
capacidad portante segura (q), lo que significaria que deja de ser de disefio. Para evitar
esta situacion generando incertidumbres en el disefio de las fundaciones, se analizan los
valores de q,q4m Y 95, tomandose como capacidad portante de disefio la menor magnitud.

Para entender mejor la correcta toma del valor de capacidad portante de disefio, es
necesario realizar una grafica de esfuerzo sobre el terreno vs asentamientos, como se
muestra en la figura (2.5.13). Estableciendo la diferencia de un estado limite de servicio
(ELS) de un estado limite Gltimo (ELU).

Para la determinacion de la capacidad portante del suelo es necesario realizar las
siguientes definiciones:

La capacidad portante segura (qs), es aquella que se aleja del fallo de la estructura por
medio de un factor de seguridad (F.S.). Su expresion es la siguiente:

_
qS FS

Figura 2.5.13. Andlisis de estados limites.

Esfuerzo sobre el terreno (Kg/cm?2)
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Fuente: Elaboracion propia.
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Hasta este punto, se tiene un valor seguro de capacidad portante calculado para el
nivel de fundacion deseado. A partir de este nivel se asume que el terreno se encuentra
en equilibrio estatico, es decir, que el esfuerzo a ese punto generado por la masa del
terreno por encima del nivel de fundacién no se encuentra generando deformaciones
verticales en el suelo. Cuando se excava la zanja para la fundacion todo ese esfuerzo es
retirado quedando un restante de capacidad portante Gltima, que se denomina ahora
como capacidad portante neta (qnetq), COMO se muestra en la figura (2.5.14). Cuya
expresion es la siguiente:

Qneta = q4s — - Df

Esta capacidad portante neta es la que generara ahora deformaciones verticales por
debajo del nivel de fundacion, la cual dependiendo de su magnitud generara
asentamientos, los cuales tienen que ser verificados.

Es entonces, que la capacidad portante admisible (qqqm), representa el esfuerzo
aplicado admisible tomando en cuenta tanto la capacidad portante segura como el

asentamiento admisible, y sera disefio el menor valor entre ambos. Donde se tiene que:

Qaam = (QS) o (Qasentamiento admisible)

Figura 2.5.14. Esquema de capacidad portante.
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Fuente: Elaboracion propia.

2.5.4.1. Factores de seguridad.
La eleccion de un adecuado valor para el factor de seguridad depende tanto del

criterio como de la experiencia profesional del ingeniero, que generalmente en la
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practica adopta el valor de 3,0. Coduto (1994) indica que deben tomarse en cuenta los
siguientes tres aspectos:
El tipo de suelo. Se recomienda usar valores altos para arcillas y valores bajos
para arenas.
El nivel de incertidumbre en la definicion del perfil de suelo y en la
determinacion de los parametros de resistencia al corte para disefio.
La importancia de la estructura y las consecuencias de una posible falla.
Por lo general el factor de seguridad adoptado es probablemente mucho mayor que el
factor de seguridad ““seguro”, debido sobre todo a los siguientes tres aspectos:
Los datos de resistencia al corte son normalmente interpretados de manera muy
conservativa, de esta manera los valores de disefio de ¢ y ¢ contienen
implicitamente un otro factor de seguridad.
Las cargas de servicio son probablemente menores a las cargas de disefio.
Mayormente es el asentamiento, y no la resistencia por esfuerzo cortante, el que
controla el disefio final, por tanto, la fundacion tendra dimensiones mayores a las
requeridas para satisfacer el criterio de capacidad portante Gltima.
Finalmente, Coduto (1994) presenta la tabla (2.5.3), que es una tabla adaptada a
partir de la version presentada por Vesic en 1975. Esta sugiere ciertos valores para el
factor de seguridad; dependen tales valores fundamentalmente del tipo de estructura.

Tabla 2.5.3. Factor de seguridad minimo para zapatas.

Factor de seguridad de disefio
Categorfa| Estructuras tipicas Caracterfsticas de la Exploracion del | Exploracion
categoria suelo completa | del suelo
y cuidadosa limitada
Puentes ferroviarios, | Cargas maximas de disefio
almacenes, muros de préximas a ocurrir a
A R . 3,0 4,0
retencion hidraulica, | menudo con consecuencias
silos. de falla desastrosas.
Cargas maximas de disefio
Puentes carreteros, pueden ocurrir
B edificios publicos e ocasionalmente con 2,5 3,5
industriales. consecuencias de falla
serias.
C Edificios de oficinas y | Cargas méaximas de disefio 20 30
apartamentos. es improbable de ocurrir. ’ ’

Fuente: Campos Rodriguez J. y Guardia Nifio de Guzman G. M. (2005), Apoyo
didactico al aprendizaje de la asignatura de Mecénica de Suelos Il CIV-219.
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2.5.4.2. Asentamientos admisibles en fundaciones superficiales.

Una vez calculados los asentamientos para las cargas aplicadas al terreno, debe
comprobarse si su magnitud absoluta es inferior a unos de los valores limites prefijados.
El problema radica precisamente en la fijacion de estos valores limite, pues en ellos
influye el tipo de edificio y su estructura asi como la naturaleza del terreno y el tipo de
movimiento, debiendo saber si el dafio afecta al aspecto arquitectonico, funcional o
estructural.

Existe ademas otro problema de fondo referente al origen de las limitaciones, ya que
unas veces es la estructura la que exige ausencia total de grietas o, por el contrario,
tolera deformaciones apreciables por razones econdmicas (edificios industriales).

Las primeras indicaciones sobre asientos maximos y diferenciales se remontan a las
recomendaciones de Terzaghi y Peck en 1948, junto con las de Skempton y McDonald
(1956) y las de las normas de la URSS de 1962, anticipadas por Polshin y Tokar en
1957. Estas recomendaciones se presentan en la tabla (2.5.4).

Tabla 2.5.4. Criterios tradicionales sobre asentamientos admisibles.

Tipos de fundacion Arena Arcilla
Fundacion por zapatas
Asentamiento maximo 25,0 - 40,0 mm 65,0 mm (120,0)*
Asentamiento diferencial maximo 20,0 - 25,0 mm| 40,0 - 50,0 mm (50,0)*
Fundacién por losa
Asentamiento maximo 40,0 - 65,0 mm | 65,0 - 100,0 mm (200,0)*

* = Los valores corresponden a una recopilacion realizada por Burland et al. (1977)
Fuente: Rodriguez Ortiz J. M2 (1982), Curso aplicado de cimentaciones.

A efectos de comparacion en la tabla (2.5.5) y tabla (2.5.6), la norma MV-101y TGL
11464-72 (Alemania Oriental) respectivamente, presentan diferentes valores de
asentamientos maximos admisibles para un rango mas detallado de diferentes tipos de
estructuras.

El hecho de establecer criterios diferentes segln se trate de arenas o arcillas, expresa
la menor o mayor facilidad de adaptacion de los elementos estructurales a las
deformaciones del terreno. Pero al final el valor del asentamiento maximo admisible sera
establecido para cada caso en particular, donde tanto el disefio como el analisis
estructural lo permitan. Por lo tanto, en la practica comun suele adoptarse un valor de
25,0 mm.
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Tabla 2.5.5. Asentamientos generales admisibles, Norma MV-101.

Asentamiento maximo
i admisible en terrenos:
Caracteristicas de la estructura. - — .
Sin cohesién | Cohesivos
(mm) (mm)
Obras de caracter monumental. 12,0 25,0
Edificios con estructura de hormigdn armado de gran rigidez. 35,0 50,0
Edificios con estructura de hormigén armado de pequefia
rigidez.
Estructuras metélicas hiperestaticas. 50,0 75,0
Edificios con muros de fabrica.
Estructuras metalicas isostaticas.
Estructuras de madera. >50,0 > 75,0
Estructuras provisionales.

Fuente: Rodriguez Ortiz J. M? (1982), Curso aplicado de cimentaciones.

Tabla 2.5.6. Asentamientos admisibles, Norma TGL 11464 (1972).

Tipo de estructura

Asentamiento admisible (mm)

Suelo granular o cohesivo
de consistencia media a

Suelo cohesivo
de consistencia

forjados.

dura plastica
Retlcula_da, de H°A® o de acero, con 25,0 40,0
arriostramientos.
Reticulada hiperestatica, o de vigas continuas
e ) . x 30,0 50,0
de H°A° o de acero, sin arriostramientos.
_ Estrycturas _|sostat|cas de H°A° o de acero 50,0 80,0
sin arriostramientos.
Muros de carga, sin armar. 25,0 40,0
Muros de carga con zunchos al nivel de los 30,0 50,0

Fuente: Rodriguez Ortiz J. M? (1982), Curso aplicado de cimentaciones.

2.5.4.3. Capacidades portantes admisibles para fundaciones superficiales.

Capacidades portantes admisibles aproximadas son mostradas en la tabla (2.5.7),

usadas generalmente con caracter orientador y para etapas de anteproyectos, obtenidas

de la norma britanica BS 8004:1986.
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Tabla 2.5.7. Capacidad portante admisible aproximada, después de BS 8004:1986.

Qadm
Grupo Tipo de roca y suelo aproximada | Observacion
(Kg/lcm?)
Rocas igneas y gnéisicas, en buen estado 102,0
Calizas d - q 208 Basados en la
a |z.as uras_y areniscas duras , suposicion de
Esquistos y pizarras 30,6 que los
1 Rocas Pizarras duras, lutitas duras y areniscas blandas 20,4 cimientos son
' Pizarras y lutitas blandas 6,1-10,2 |cargados
Tiza de sonido duro, piedra caliza suave 6,1 sobre  rocas
. . . . no
Calizas de lecho fino, areniscas, lutitas Para ser erosionadas.
Rocas muy destrozadas evaluado
Grava compacta, o0 grava y arena compacta >6,1 B >=1,0m.
Grava de densidad media, o arenas y gravas de 20-6.1 Se supone
2 Suelos | densidad media "™ |que el nivel
no Grava suelta, o arena y grava suelta <20 |fredticoestaa
. una
cohesivos | Arena compacta >3,1 profundidad
Arena medianamente densa 10-31 |<B, debajo
Arena suelta <10 de la base.
Arcilla de roca muy rigidas y arcillas duras 31-61 | grupo 3 es
Acrcillas rigidas 1,5-31 |susceptible a
3. Suelo | Arcillas firmes 0,8-1,5 |asentamientos
cohesivo [ Arcillas blandas y limos <08 |POr
consolidacion
Acrcillas y limos muy blandos ho a largo plazo
aplicable '

Fuente: Simons N. y Menzies B. (2000), Un curso corto en Ingenieria de Fundaciones.

2.5.5. Métodos de capacidad portante.

Las cargas excéntricas en fundaciones superficiales ocurren cuando una carga P es
aplicada fuera del centro de gravedad de la fundacién, o cuando la fundacién es
sometida a una carga céntrica P y a un momento M.

Como paso previo a la introduccion de los célculos por medio de los métodos de
capacidad portante ultima conviene definir, para cada combinacion de acciones, la
longitud y ancho de la fundacion rectangular equivalente. Para ello, es preciso
determinar el punto de paso de la resultante de las acciones en el plano de apoyo de la
fundacion, pues esto proviene del analisis estructural posterior para cada caso en
particular de estructura. Los métodos que se veran, calculan la capacidad portante ultima

del suelo usando el area en planta total de la fundacion, pero una vez conocidas las
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acciones sobre la fundacién el area de contacto ya no sera la misma, denominandose
ahora area equivalente. Para fines de verificacion del correcto célculo de capacidad
portante es necesario usar en los metodos el area equivalente de la fundacion.

El area equivalente es aquella que, estando integramente dentro de la fundacion, tiene
su centro de gravedad en el punto de paso de la resultante, como se muestra en la figura
(2.5.15). Donde a partir de las dimensiones reales B y L, se obtendran las equivalentes
B* y L* en funcidn de los valores de las distintas componentes de la resultante de las
acciones sobre el plano de fundacion (V, H,, Hg).

Conociendo las acciones sobre el plano de fundacion se pueden determinar tanto las
excentricidades en las dos direcciones como el ancho y longitud equivalente de la

siguiente manera:

Figura 2.5.15. Area equivalente para verificacion de estado limite Gltimo.

Acpiones ¥ expentricldades
da una cimentaciin superfisia

i
3 __.-"'...- -

T f.- ! 1
pano do dpov0__A" 3y T /.
T T

- ,-"V/ p o
PR _ punto e paso de fresullans ' |3.' '

purile de paso
dela resuffante

Fuente: Espafia (2009), Guia de cimentaciones en obras de carretera.

Mg M,
6327 ; eL=7
B* =B —2.eg
L'=L-2.¢

También tendran que determinarse, para cada situacién de combinacion de acciones,
el angulo 6, que mide la desviacion de la carga respecto de la vertical, asi como sus
componentes segln dos direcciones ortogonales:

H Hg H;
tanezv ; tan93=7 ; tan9L=7
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Una vez definidos estos aspectos previos a considerarse en los métodos de calculos,
cabe recalcar que, de ser asi, las dimensiones reales de la fundacion B y L sean
sustituidas por B* y L* efectivas, ya que estas son, al estar en contacto con la superficie
del terreno, las que generan la superficie de falla como se ve en la figura (2.5.16). La
superficie de falla en estas condiciones ideales, se producira hacia la derecha o izquierda
segun el sentido de la componente Hp.

Figura 2.5.16. Esquema de fundacion tipo.

LP=B N,

Fuente: Espafia (2009), Guia de cimentaciones en obras de carretera.

2.5.5.1. Método de Meyerhof.

Meyerhof (1951,1963) propuso una ecuacion de capacidad portante similar a la de
Terzaghi. Las diferencias basicas entre ambas ecuaciones son las siguientes:

Meyerhof toma en cuenta la resistencia al corte del suelo por encima de la base de

la zapata.

Asume que la superficie de falla se extiende hasta la superficie del terreno.

La ecuacion de Meyerhof puede ser aplicada a fundaciones rugosas tanto

superficiales como profundas.

La principal caracteristica de la ecuacion de Meyerhof es la inclusion del factor de

forma s; en el término de la profundidad, ademas de los factores de profundidad d; y los
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factores de inclinacion i; para el caso en el que la carga aplicada a la zapata se halla

inclinada en un angulo 6 a partir de la vertical.

, . 1 .
Gy = €. Neg.Se.ic.de +q.Ny.sq.ig.dg + E.y.B.Ny.sy. iy.d,

Los factores N de Meyerhof fueron obtenidos haciendo ensayos en la Zona | para la
cufa elastica triangular abc de la figura (2.5.17), bcd es la zona de corte radial con cd
siendo un arco de log-espiral. Por otro lado, bde es una zona de corte mixta donde el
cortante varia entre los limites de corte radial y corte plano, dependiendo de la rugosidad
y profundidad de la fundacion. El plano be es denominado superficie libre equivalente y
es a lo largo de este donde se producen tanto esfuerzos normales como esfuerzos de
corte. Luego, al igual que en el método de Terzaghi se utiliza el metodo de
superposicién para la estimacion de q,,.

Figura 2.5.17. Método de Meyerhof, campos de lineas de deslizamiento para una

fundacidn continua rugosa.

SAGESAEN
lt—— B —— =] P
Pa Se
-~ " .
ety
BO—-é

Fuente: Campos Rodriguez J. y Guardia Nifio de Guzman G. M. (2005), Apoyo didactico
al aprendizaje de la asignatura de Mecanica de Suelos Il CIV-219.
Realizando una analogia entre los métodos de Terzaghi y Meyerhof, se puede indicar
que el método de Meyerhof determina g, tomando en cuenta la resistencia al corte del
suelo por encima del nivel de fundacion, mientras que Terzaghi se limita a la resistencia
al corte del suelo por debajo del nivel de fundacion.
Es asi, que a continuacion se presentan las formulas para el célculo de los distintos
factores presentados en la ecuacion anterior.

Factores de carga calculados para cualquier valor del &ngulo de friccion interna ¢:
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N, = e™"® tan? (45,0 + <I'l)/2>

N. = (N, — 1,0).cot ¢
N, = (N, — 1,0).tan(1,4.¢)

Factores de forma:

sc = 1,0 + 0,2. tan? (45,0 + ¢/2> 'B/L , para cualquier valor de ¢.

Sq = Sy = 1,0 + 0,1. tan? (45,0 + ¢>/2> 'B/L , para ¢ > 10,0 °.

Sq =5, =1,0,para¢=0,0"°.

Factores de profundidad:

d.=1040,2. \/tanz (45,0 + <;b/2> .Df/B , para cualquier valor de ¢.

dg=d, =10+ O,1.jtan2 <45,o + ¢’/2> .Df/B , para ¢ > 10,0 °.

ds=d,=10,para¢=0,0°".
Factores de inclinacion de carga, donde 65 representa el angulo que forma la carga
inclinada respecto de la vertical, en la direccién de la componente horizontal Hyg:

2

ic=1i,=|10- 95’/90‘0 o | , para cualquier valor de ¢.

i, =(10-9% oe | Para$>100°.
i, = 0,0, para¢=10,0"°.
En suelos granulares, entendiendo por tales aquellos que contienen menos de un 15,0
% de finos y cuyo contenido en gruesos de méas de 10,0 cm es escaso (menos del 10,0
%), la guia de cimentaciones en obras de carretera (Espafia, 2009) recomienda el
método de capacidad portante admisible g,4,,, Segun el método por correlacion directa

por SPT (ideado inicialmente para arenas).
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La experiencia acumulada durante casi medio siglo desde que Meyerhof propusiera la
primera correlacion entre capacidad portante admisible del suelo y la resistencia a la
penetracion N del SPT, para limitar a un valor moderado los asentamientos posteriores,
hace recomendable la utilizacion de siguiente ecuacion:

Gaam = 4 (Neo- fo-fo-f1- f1-

Donde:

qqam = Capacidad portante admisible del suelo para disefio (kPa).

(N1)eo = Valor de la resistencia a la penetracion del SPT, corregido.

fg = Factor de correccion adimensional que tiene en cuenta el ancho de la fundacion.

Se calcula de la siguiente manera:

B + 0,3m\?
fB:( B )SLS

fp = Factor de correccion adimensional que tiene en cuenta la profundidad de la

fundacidn. Se calcula de la siguiente manera:

—(10+ by )<15
fo= (L 3,0.B) = 7

fi. = Factor de correccion adimensional que tiene en cuenta la longitud de la
fundacion. Su valor de célculo es:

_ (L + 0,25.19)2
U 1251

Las ecuaciones anteriores son aplicables para el caso particular de existencia de un
nivel freatico proximo al plano de apoyo, en situacion hidrostatica.
Cuando sea esperable una situacion no hidrostatica y pueda existir un flujo de agua

ascendente, la q,4.m Sera menor que la indicada y puede obtenerse mediante el uso del

factor de reduccion siguiente:

f = (1,0 - 11,);—”,”) <1,0

Donde:
f; = Factor de correccion adimensional por efecto del flujo ascendente del agua.

I, = Gradiente vertical del flujo del agua.
y' = Peso unitario sumergido del suelo.

¥w = Peso especifico del agua.
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Cuando el flujo del agua sea descendente, no sera necesario tenerlo en cuenta en este
método de calculo. En todo caso, cuando el gradiente sea superior a I, > 0,2, este
método no es aplicable.

Para el caso de arenas no saturadas pueden calcularse mediante el uso del factor de

ampliacion siguiente:

hy,
fir = (1,0 + 0,6.?) <18

Donde:
f» = Factor de correccion adimensional para condiciones de fundacion en arenas no
saturadas.
h,, = Profundidad minima del nivel freatico bajo el nivel de fundacién durante la
situacion de proyecto considerada.
Este dltimo método de célculo de q,4,,, que podria llamarse resumido esta sometido,
no obstante a las siguientes cinco limitaciones:
Terreno plano, horizontal o con pendiente inferior al 10,0 %.
La inclinacién de la carga sobre la fundacion debe ser inferior al 10,0 %
respecto de la vertical.
El agua del terreno se encuentra en régimen hidrostatico (no ascendente).
Aplicable sélo para arenas, hasta una profundidad de 1,5.B por debajo del nivel
de fundacion.
Jagm Calculado para asentamientos de hasta 25,0 mm, después de su

construccioén.

2.5.5.2. Método de Hansen.

El método es méas conocido como ecuacién de Brinch-Hansen. Y la guia de
cimentaciones en obras de carretera (Espafia, 2009) menciona a este método como
inexcusable en fundaciones de gran importancia.

Hansen (1970) propuso una nueva ecuacion general de capacidad portante Gltima. La
ecuacion de Hansen es una extension al trabajo realizado por Meyerhof, siendo la

principal diferencia con las ecuaciones anteriores que:
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Hansen toma en cuenta un factor r; para considerar el efecto de una posible
inclinacion de la superficie de fundacion. Esta inclinacion es medida respecto a
la horizontal.

Ademas toma en cuenta el factor t; que considera el caso en que la fundacion
estd siendo soportada por la superficie de un talud que se halla formando un
angulo $ con la horizontal.

Al igual que la ecuacion de Meyerhof, la ecuacion de Hansen puede ser
utilizada tanto para fundaciones superficiales como para fundaciones
profundas, ya que esta incluye un factor de profundidad d;.

Para el andlisis tedrico de la superficie de falla, Hansen al igual que Terzaghi, no
considera la resistencia al esfuerzo cortante que pueda tener el terreno por encima del
nivel de fundacion, sino Unicamente como una sobrecarga. En la figura (2.5.18) se puede
observar como se produce la superficie de falla teérica para poder desarrollar la ecuacién
de capacidad portante ultima del suelo.

Figura 2.5.18. Definicion de la superficie de falla teorica.
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o T i, o O o A 2
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! o 190 - o

I

linea recta i linea recta
_ olgd
45-2 r=ry-e 90 — ¢

2 /7
!
i

espiral logaritmica
Fuente: Espafia (2009), Guia de cimentaciones en obras de carretera.

La ecuacion general de Hansen es presentada como:
, . 1 .
Gy = €. Ne.Sc.ic de.te. e+ q.Ng.Sq.ig. dg. tg. 175 + E.y.B.Ny.sy. iy.d,.t,.1,

Los factores de carga se calculan mediante las expresiones siguientes:
N = emtand. 1,0 + sin¢
q 1,0 — sin¢



89

_ Ng—1,0
©7 tan¢
N, =2,0.(N; — 1,0).tan ¢
Para el célculo de situaciones de corto plazo (no drenadas), en los que ¢ = 0,0 °, los
factores de carga toman los siguientes valores:
N, =10
N.=mn+2,0=5,14
N, = 0,0
En general no es prudente contar con la colaboracion debida a la resistencia al corte
del terreno situado por encima del nivel de fundacion. Unicamente cuando se garantice
una profundidad de fundacion minima permanente a lo largo del tiempo, como la
propuesta por la E 050. En ese caso se podran usar las ecuaciones para factores de
profundidad:
dy =1,0+2,0.tan¢. (1,0 — sin ¢)>. arctan(Df/B)
d, =10+ 2,0.%. (1,0 — sin ¢)?. arctan(Dy/B)

c
d, =10

El arco que se menciona en estas ecuaciones se expresa en radianes.

La inclinacion de las cargas que actuan sobre la fundacion tiene un efecto importante
en la capacidad ultima del terreno. Las férmulas que permiten el célculo de los factores
de inclinacion son las siguientes:

ig = (1,0 -0,7.tan6p)*.(1,0 — tan 4,)
oy
g — L
i, = (1,0 — tan 65)°. (1,0 — tan 6,)

Para el caso particular en el que ¢ = 0,0 °, se puede suponer que:

ig =10

= (104 (102
e =35\ & YT B Lc

i, = No es de aplicacion, pues N,, = 0,0
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Para tener en cuenta la forma en planta de la cimentacién se utilizan los siguientes

factores de forma:

N
SC=SC=1,0+Z*F
Cc

s, =1,0-03.8/;

Existen fundaciones a media ladera y fundaciones préximas a taludes que tener su
capacidad portante ultima notablemente reducida debido a dicho efecto. La forma de
rotura en estos casos es similar a la indicada en la figura (2.5.19).

Figura 2.5.19. Terreno con pendiente en la zona pasiva.
C)

-

W = Peso del drea sombreada
$ = Angulo de rozamiento interno

Fuente: Espafia (2009), Guia de cimentaciones en obras de carretera.

La longitud de la zona pasiva del suelo por encima del nivel de fundacion se
encuentra ahora formando un angulo B (expresado en radianes para todas las
expresiones), y se puede calcular de esta manera:

L= MN =B.\[/i;.N, .e”>Ftan¢
El valor de la sobrecarga para la ecuacion de capacidad portante se determina ahora

de la siguiente manera:

2,0.W.D,
9= 7z
Donde:

W = Es el peso de la zona pasiva sobre el nivel de fundacion.

D,, = Distancia de la cara exterior de la fundacion al punto de aplicacién (centro de

gravedad del area) del peso W.
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Para obtener los valores de los factores por efecto de la proximidad a un talud se
recomienda usar las siguientes expresiones:
t, = (1,0 — 0,5.tan B)°

o _taNg =10
= T
N, — 1,0
ty =g

Para el caso particular de ¢ = 0,0 °, se pueden usar las siguientes ecuaciones:
t, = (1,0 — 0,5.tan B)°
t.=1,0-04.8
t, = No es de aplicacion, pues N,, = 0,0

En ciertas ocasiones resulta conveniente construir fundaciones superficiales sobre
terrenos inclinados, ya sea favorable o desfavorablemente. Tales situaciones se muestran
en la figura (2.5.20).

Los factores de correccion que se recomiendan para tener en cuenta este efecto se
verd a continuacion. Para el valor del 4ngulo n se introducira en radianes:

Figura 2.5.20. Fundaciones sobre planos inclinados.

W Efecto desfavorable: n > 0,0

Efecto favorable: n < 0,0

|
_!r'.r:

Fuente: Espafia (2009), Guia de cimentaciones en obras de carretera.
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— p—2q.t
rq = g 2N an ¢

74.-Ng — 1,0
Toe=—""7—

N, —1,0
Para el caso particular de ¢ = 0,0 °, se pueden usar las siguientes ecuaciones:
=10
.= 1,0-04.n
1, = No es de aplicacion, pues N, = 0,0

Debe considerarse ademas, en estos casos, que los conceptos vertical y horizontal
deben cambiarse por normal y tangente al plano de apoyo.

Esta forma aproximada de considerar el efecto de la inclinacion del plano de apoyo

no debe utilizarse para inclinaciones del plano mayores que 3,0. H: 1,0. V.

2.5.5.3. Método de Bowles.

Como el SPT es ampliamente usado para el estudio de suelos, una de las primeras
correlaciones para determinar capacidad portante del suelo en funcion a ensayos SPT fue
por Terzaghi y Peck (1967). Aunque esta relacion directa fue muy usada, una serie de
observaciones de campo mostraron que estas curvas eran demasiado conservadoras.
Como ya se vio anteriormente, Meyerhof (1956,1974), propuso una ecuacion
relacionando la resistencia a la penetracion N con capacidad portante admisible, para
asentamientos de 25,0 mm, pero estas curvas aln conservan cierto grado conservativo.

Considerando la acumulacion de observaciones de campo Yy las opiniones de varios
otros investigadores, Bowles (1986) hizo un ajuste a la ecuacion propuesta inicialmente
por Meyerhof, para aproximadamente un 50,0 % de incremento en la capacidad portante

admisible del suelo, obteniendo las siguientes ecuaciones:

(N1)ss
Qadam = F K; ; B<F
1

(N1)ss (B + F3

2
Gaam = () Ka 5 B>F,

Dy
K; = 1,0 + 0,33. (E) <1,33
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La capacidad portante admisible (kPa) es aplicable para un asentamiento de 25,0 mm,
unicamente en suelos granulares hasta Dy < B. La ecuacion anterior fue sugerida por
Meyerhof (1965). Los valores de los factores F se muestran en la tabla (2.5.8):

Tabla 2.5.8. Factores F.

(Ny)ss (N1)70
Factor S| Fps S| Fps
F1 0,05 25 0,04 2.0
F2 0,08 4,0 0,06 3,2
F3 0,30 10 0,30 10
F4 1,20 4,0 1,20 4,0

Fuente: Bowles J. E. (1997), Andlisis y Disefio de Fundaciones.
En estas ecuaciones la resistencia a la penetracion N, es el promedio estadistico
realizado a una profundidad por debajo del nivel de fundacién entre 0,5.B hasta 2,0.B.
Para poder usar estas ecuaciones, para una eficiencia de energia de N en el orden de

60 %, se recomienda el uso de las siguientes ecuaciones:

(N1)so
= : B<1,2
Qadm 0,046 ’ s Lim
(NDeo (B + 0,3\ Dy
Qadm = 01073.( B ) .(1+0,33§) . B>12m

(Ny)ss = (Np)eo * %
Para el uso de este método de célculo es valido el uso de las ecuaciones propuestas
anteriormente o del &baco propuesto en la figura (2.5.21).
Cuando el nivel freatico se encuentra a una profundidad del nivel de fundacién igual
0 menor a 2,0.B, Peck et al. (1974) propone la siguiente correccion para la capacidad

portante admisible:

Qadm corr = Qaam -Cw
D
C,= 05.(05 d
v < ¥ Dy + B)

Donde D,,, representa la profundidad del nivel freatico respecto al nivel del terreno.
Cuando el asentamiento admisible sea diferente de 25,0 mm, es aceptable el uso de la
siguiente correccion para capacidad portante admisible:

6adm
25,0 mm -qadm corr

Qadm = ; Ogam * 25,0 mm



94

Figura 2.5.21. Capacidad portante admisible, Bowles (1986).
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Fuente: Bowles J. E. (1997), Andlisis y Disefio de Fundaciones.

2.5.5.4. Método de Lambe.

Dada la dificultad del muestreo y ensayo en laboratorio para suelos granulares, lo
usual es usar parametros de resistencia o deformabilidad deducidos de medidas in situ,
como las realizadas por ensayos de penetracion estandar SPT.

Una investigacion posterior a la de Terzaghi y Peck (1967), fue realizada por Lambe
y Whitman (1969), de la observacién de campo acumulada establecieron una relacion
entre la resistencia a la penetracion N y la capacidad portante admisible a través de un
abaco como se muestra en figura (2.5.22).

Donde la capacidad portante admisible (kN/m?), es funcién de la base de apoyo de la
fundacién y no asi de su profundidad, y es limitada para un asentamiento admisible de
25,0 mm. Los valores de la resistencia a la penetracion fueron luego corregidos para un

nivel de energia de 60,0 % ((N;)¢0) Y para un nivel freatico superior a 2,0.B.
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Figura 2.5.22. Capacidad portante admisible, Lambe y Whitman (1969).
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Fuente: Rodriguez Ortiz J. M2 (1982), Curso aplicado de cimentaciones.
Este método al igual que el de Bowles (1986), cuando el nivel fredtico se encuentra a
una profundidad del nivel de fundacion igual o menor a 2,0.B, es valido el uso de la

correccion de capacidad portante admisible propuesta por Peck et al. (1974):

Qadm corr = Qaam - Cw

C,= 05.(05+ D
O N

Donde D,,, representa la profundidad del nivel freatico respecto al nivel del terreno.

2.5.5.5. Método de Hough.

B.K. Hough (1969), propone una seleccion de valores de capacidades portantes
supuestas para diferentes tipos de suelo en funcién a la resistencia a la penetracion N.
Tomando en cuenta bases para la seleccion.

Las tabulaciones de los presuntos valores de capacidad portante se organizan de
manera que un valor en particular se relacione o se asigne a una clase particular de suelo.
Por lo tanto, el uso de estas tabulaciones implica la clasificacion de los suelos de soporte

en cualquier sitio de construccion propuesto.
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Los codigos modernos establecen dos bases para la clasificacion. Una es la naturaleza
textural del suelo. El otro es su densidad o consistencia en el lugar. Ninguna
clasificacion puede considerarse satisfactoria a menos que se cumplan ambos criterios.

La clasificacion textural depende del rango de tamario de particula y la gradacion. Las
distinciones entre arena fina y limo, y entre limo y arcilla son las mas dificiles de hacer
incluso para un experto a simple vista, pero en algunos casos pueden ser muy
importantes, no tanto en la seleccion del valor de soporte sino en el comportamiento
probable del suelo en el fondo de la excavacion de la fundacion al momento de la
construccion.

Es obvio que una arena muy compacta tendra una mayor capacidad de carga que el
mismo material en condiciones muy sueltas, y que la arcilla dura soportard una mayor
carga que la arcilla blanda. De hecho, tales distinciones en cuanto a la condicion de los
materiales de soporte, por densidad o consistencia en el lugar, son a menudo mas
importantes que las distinciones en cuanto a caracteristicas de textura.

Figura 2.5.23. Capacidad portante admisible asumible, suelos finos.
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Fuente: B. K. Hough (1969), Ingenieria basica de Suelos.
Se ha convertido en una practica muy comun juzgar la condicion in-situ de los
materiales del suelo por su resistencia a la penetracién de una cuchara de muestreo
(SPT). Basandose generalmente en las relaciones propuestas por varias investigaciones,

entre capacidades portantes estimadas en funcion del tipo del suelo. Cuando se requiera
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conocer el valor de capacidad portante de un suelo en particular, y no exista una
tabulacion directamente aplicable proporcionada por norma (cuando el trabajo se realiza
en un area no sujeta a regulacion de la norma), que proporcione un valor aproximado de
capacidad portante, se puede hacer referencia a las curvas presentadas en las figuras
(2.5.23) y (2.5.24), para suelos finos y suelos granulares respectivamente.

Figura 2.5.24. Capacidad portante admisible asumible, suelos granulares.
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Fuente: B. K. Hough (1969), Ingenieria basica de Suelos.

2.5.6. Criterio para la eleccion de la ecuacion utilizada para la determinacion de la
capacidad portante tltima.

Una buena eleccion de un valor adecuado de la capacidad portante de un suelo seria
realizada en funcion a ensayos de zapatas construidas a escala real; sin embargo el
realizar este tipo de ensayos es muy complicado debido al alto costo de inversion para su
realizacion y también a la poca disponibilidad del equipo necesario para su ejecucion.

A lo largo del tiempo se han logrado registrar muy pocos datos acerca de este tipo de
ensayos, por tanto no se cuenta con valores que podrian ayudar sustancialmente a la
eleccion adecuada de la ecuacion a utilizar.

La tabla (2.5.9) es un resumen de ocho ensayos de carga realizados por Milovic y

Muhs (1965); en cada uno de los cuales se determiné la capacidad portante Gltima del
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suelo. En la parte inferior de la tabla se observa los valores de capacidad portante
obtenidos a partir de las ecuaciones desarrolladas por Terzaghi, Meyerhof., Hansen y
Vesic.

Realizadas las comparaciones, se puede decir, que el método de Terzaghi, que fue el
primer método propuesto, es de facil uso, da buenos resultados siendo su mayor
desventaja la de no poder ser aplicado para el caso de fuerzas o superficies inclinadas asi
como también para el caso donde existe momentos o fuerzas horizontales.

Los métodos de Meyerhof y Hansen son también ampliamente usados dando

resultados muy parecidos, mientras que el método de Vesic es algo menos utilizado.

Tabla 2.5.9. Comparacion de valores de capacidad portante Gltima entre métodos semi-

empiricos y valores experimentales obtenidos por Milovic (1965) y Muhs.

Método de Ensayo
capacidad
portante 1 2 3 4 5 6 7 | 8
D=0,0m 0,5 0,5 0,5 0,4 05| 00 | 03
B=05m 0,5 0,5 1,0 0,71 | 0,71 | 0,71 | 0,71
L=20m 2,0 2,0 1,0 0,71 | 0,71 | 0,71 | 0,71
y = 15,69 kN/m® 16,38 17,06 17,06 17,65 | 17,65| 17,06 | 17,06
@ =37,0°(38,5°) | 35,5(36,25) | 38,5 (40,75) 38,5 22,0 | 25,0 | 20,0 | 20,0
€ =6,37 kPa 3,92 78 78 12,75 | 147 | 98 | 98
Milovic (ensayo) - - - qu =kglem? | 4.1 55 2,2 2,6
Muhs (ensayo) qu = 10,8 kg/em? 12,2 24,2 33,0 - - - -
Terzaghi qu =9,4* 9,2 22,9 19,7 43* | 6,5* | 25 | 2,9*
Meyerhof 8,2* 10,3 26,4 28,4 4,8 76 | 23 | 30
Hansen 72 9,8 23,7* 234 5,0 80 | 22*| 31
Vesic 8,1 10,4* 25,1 24,7 51 82 | 23 | 32
Balla 14,0 15,3 35,8 33,0% 6,0 92 | 26 | 38

* = El método mas aproximado.
Fuente: Bowles J. E. (1997), Analisis y Disefio de Fundaciones.

Bowles (1988) sugiere para la eleccion de ecuaciones el criterio escrito en la tabla
(2.5.10). Sin embargo, por lo general, es buena practica usar al menos dos métodos y
comparar los resultados obtenidos con cada método. Si los valores obtenidos son muy
diferentes se aconseja utilizar un tercer método. Otra buena practica es utilizar un valor

promedio de los valores obtenidos.



Tabla 2.5.10. Criterio para la eleccidn de ecuaciones.

Ecuacion Mejor para:
Suelos muy cohesivos donde Dy < B sobre todo cuando se
quiere una estimacion rapida de q,,. No debe ser usada para
Terzaghi casos en que se presenten zapatas sometidas a momentos o

fuerzas horizontales, o para zapatas fundadas en bases
inclinadas o en la superficie de un talud.

Hansen, Meyerhof y
Vesic

Puede ser usada en cualquier situacion dependiendo la
familiaridad que tenga el usuario con cualquiera de los
meétodos.

Hansen y Vesic

Cuando la zapata es fundada en una base inclinada o en la
superficie de un talud, o cuando Dy > B.

Fuente: Bowles J. E. (1997), Analisis y Disefio de Fundaciones.

2.5.7. Correccion por nivel freatico.
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Algunas de las ecuaciones desarrolladas anteriormente consideran que el nivel

fredtico esta situado debajo de la superficie de falla que se produce en el suelo de

fundacion.

Cuando el nivel freatico se encuentra cerca del nivel de fundacion, en la ecuacion de

capacidad portante ultima deben realizarse correcciones por efecto del nivel freatico

(métodos de Meyerhof y Hansen). Estas correcciones deben ser realizadas para ambas

condiciones, drenadas y no drenadas. Tanto la condicién drenada como la condicién no

drenada fueron definidas al inicio del presente capitulo.

Considerando que el nivel freatico se halla ubicado a una distancia D de la superficie,

la correccion por efecto del nivel freatico es realizada en los siguientes casos:

Caso |. Cuando 0,0 < D < Dy.

Figura 2.5.25. Caso I, correccion por efecto del nivel freatico.

Fuente: Braja M. D

AR AR S R KL

| == ——c Nivel freatico

Vsat

. (2014), Principios en Ingenieria de Fundaciones.
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En este caso, el nivel fredtico se encuentra por encima del nivel de fundacién como se
muestra en la figura (2.5.25). La sobrecarga sobre el nivel de fundacion, perteneciente al
segundo miembro de la ecuacion general de capacidad portante, se ve afecta como se
muestra en la ecuacion siguiente. El peso del suelo por debajo del nivel de fundacién,
correspondiente al tercer término de la ecuacion de capacidad portante, se calcula como
en la ecuacion siguiente.

q = D1.y + Dy. (Vsat — Yw)
V' = Vsat — Yw)

Caso Il. Cuando D = Dy.

En este caso el nivel fredtico se encuentra a la misma profundidad del nivel de
fundacion, mostrado en la figura (2.5.26). La sobre carga del segundo miembro de la
ecuacion general de capacidad portante se calcula como se presenta en la ecuacién
siguiente. Y el peso del suelo del tercer miembro de la ecuacion de capacidad portante
de calcula como en la ecuacion siguiente.

Figura 2.5.26. Caso I, correccién por efecto del nivel freatico.
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Fuente: Braja M. D. (2014), Principios en Ingenieria de Fundaciones.
q=v-Dy
Y = Vsat — Yw)

Caso Ill. Cuando D < B.

En este caso el nivel freatico se encuentra por debajo del nivel de fundacion, a una
profundidad menor o igual a la base de fundacion como se muestra en la figura (2.5.27).
La sobrecarga del segundo miembro y el peso del suelo del tercer miembro de la
ecuacion general de capacidad portante se calculan como en las ecuaciones siguientes

respectivamente.
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Figura 2.5.27. Caso Ill, correccion por efecto del nivel freatico.
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Fuente: Braja M. D. (2014), Principios en Ingenieria de Fundaciones.

q=v-Dy

1
7==l.D+y.(B =D

Caso IV. Cuando D > B.
En este caso el nivel freatico se encuentra muy por debajo del nivel de fundacion, a

una profundidad mayor a la base de fundacion, mostrado también en la figura (2.5.27).
La sobrecarga del segundo miembro y peso del suelo del tercer miembro de capacidad
portante permanecen sin modificacién, como a continuacion:
q= y.Df
Y=Y

Donde:

D = Profundidad de desplante de la fundacion.

D, = Parte de la profundidad de desplante, que queda por encima del nivel freatico.

D, = Parte de la profundidad de desplante, que queda bajo el nivel freatico.

y' = Peso unitario del suelo sumergido en el espesor D,.

y = Peso unitario aparente del suelo, correspondiente a la humedad media del terreno

en el espesor D;.

Ysa: = Peso unitario del suelo saturado, bajo el nivel freatico.

¥w = Peso especifico del agua.

¥ = Peso unitario promedio del suelo, debajo del nivel de fundacion.

q = Sobre carga del suelo por encima del nivel de fundacion.
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CAPITULO I
TRATAMIENTO DE DATOS Y CALCULOS
3.1. UBICACION.

Con conocimiento previo del tipo de suelo representativo de varios lugares dispersos
del valle central de Tarija (correspondiente a suelos tanto finos como suelos granulares),
se pudo seleccionar, por inspeccion visual, 4 reas de trabajo aleatorias cuyos tipos de
suelo entran en la clasificacion de suelos finos y suelos granulares. Lo que equivale a ser
suficiente para poder hacer el analisis de capacidad portante en condiciones drenadas y
no drenadas.

En la figura (3.1.1) se muestran las ubicaciones de las 4 areas de trabajo en las cuales
se hizo el presente estudio de investigacion, realizando ensayos de penetracion estandar
SPT y extraccion de muestras para la posterior caracterizacion y clasificacion.

Figura 3.1.1. Ubicacion de las éreas de trabajo.

Fuente: Elaboracion propia.

En la tabla (3.1.1) se presenta la ubicacion geografica, de las areas representadas en la
figura (3.1.1), en coordenadas UTM.
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Tabla 3.1.1. Ubicacion geografica de las areas de trabajo.
Coordenadas UTM

Descripcion Lugar

Zona Este Norte
Area 1 Hornos 20K | 341198,00 m E | 7624883,00 m S
Area 2 B. Santa Rosa 20K | 322990,94 mE | 7618832,16 m S

Area 3 B. Morros Blancos | 20 K | 324389,08 m E | 761746353 m S
Area 4 B. Morros Blancos | 20 K | 324741,00m E | 7617450,00 m S

Fuente: Elaboracion propia.

3.2. OBTENCION DE DATOS.

Siguiendo lo establecido en el subtitulo 2.4.4, se realizaron los ensayos de SPT con
un nimero de 3 pozos para cada area de trabajo, a excepcion del Area 4 donde sdlo se
realizaron 2 pozos. El esquema de la ubicacion de los pozos se representa en la figura
(3.2.1). Cabe mencionar también, que para cada pozo independiente se realiz6 SPT a
cada metro de profundidad, hasta llegar a una profundidad de 3,0 m. Haciendo un total
de 33 ensayos de SPT realizados en las 4 areas de trabajo y con el mismo nimero de
extraccion de muestras para la clasificacion del suelo y determinacion de su peso
especifico relativo.

Figura 3.2.1. Esquema de distribucién en planta de los pozos para SPT.

Area 1 Area 2
pozo E
X pozo B X X X
pozo A X pozo C 0020 D
Alrea 3 pozo F ><
pozo | )
X Area
>< pozo H pozo J pozo K
X pozo G X X

Fuente: Elaboracion propia.



3.2.1. Ensayo de penetracion estandar SPT.

3.2.1.1. Resistencia a la penetracion.
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La tabla (3.2.1) presenta las resistencias a la penetracién Ngpy, medidas en campo.

Tabla 3.2.1. Ngpt, medidos en campo.

° . ., Prof. Nepr
N Designacion m 1o [ 2° ‘ 30 Total
1 1,0 2 3 5 8
2 Pozo: A 2,0 2 4 5 9
3 3,0 5 7 6 13
4 i} 1,0 2 3 5 8
5 '?_'F;E:Ssl Pozo: B 2,0 4 5 6 11
6 3,0 5 6 7 13
7 1,0 2 4 5 9
8 Pozo: C 2,0 4 5 6 11
9 3,0 5 6 8 14
10 1,0 7 9 11 20
11 Pozo: D 2,0 6 10 13 23
12 3,0 7 9 14 23
13 AREA 2 1,0 5 8 13 21
14 "B. Santa Pozo: E 2,0 4 11 13 24
15 Rosa” 30 | 5 11 14 25
16 1,0 5 13 17 30
17 Pozo: F 2,0 5 13 16 29
18 3,0 7 12 19 31
19 1,0 4 8 10 18
20 Pozo: G 2,0 3 7 9 16
21 3,0 3 9 12 21
22 AREA 3 1,0 5 9 12 21
23 "B. Morros Pozo: H 2,0 4 9 14 23
24 Blancos" 30 | 5 11 13 24
25 1,0 3 6 11 17
26 Pozo: | 2,0 5 9 11 20
27 3,0 5 10 14 24
28 1,0 3 9 12 21
29 ; Pozo: J 2,0 4 9 14 23
30 AREA 30 | 3 7 13 20
"B. Morros
31 Blancos" 1,0 7 10 12 22
32 Pozo: K 2,0 4 8 11 19
33 3,0 5 9 12 21

Fuente: Elaboracion propia.
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3.2.1.2. Mediciones de tiempo de caida del martillo.

Al no contarse con la eficiencia de energia del equipo usado para la elaboracién de
los ensayos de SPT, se tuvo que recurrir al calculo “aproximado” de dicha energia. Ya
establecidas las bases del principio de conservacion de energia, y de los factores de
correccion por eficiencia del martillo, se hizo necesaria la medicion de los tiempos de
caida del martillo del equipo resultando en la tabla (3.2.2). Para medir los tiempos se
hizo el uso de un cronometro digital instalado en una computadora portatil, con
precision de milésimas de segundo, conectado a un dispositivo externo colocado al
inicio y final de caida del martillo.

Tabla 3.2.2. Tiempos cronometrados de caida del martillo.

N° | Tiempo (s) N° | Tiempo(s) | N° | Tiempo (s)
1 0,221 22 0,215 43 0,245
2 0,253 23 0,237 44 0,237
3 0,247 24 0,231 45 0,235
4 0,221 25 0,253 46 0,253
5 0,233 26 0,237 47 0,242
6 0,216 27 0,227 48 0,235
7 0,229 28 0,231 49 0,237
8 0,249 29 0,247 50 0,257
9 0,231 30 0,231 51 0,245

10 0,216 31 0,249 52 0,267
11 0,237 32 0,231 53 0,271
12 0,227 33 0,242 54 0,249
13 0,223 34 0,238 55 0,263
14 0,213 35 0,226 56 0,247
15 0,262 36 0,247 57 0,235
16 0,247 37 0,236 58 0,238
17 0,207 38 0,235 59 0,243
18 0,208 39 0,248 60 0,235
19 0,219 40 0,247 61 0,261

20 0,222 41 0,259 62 0,258

21 0,232 42 0,219 63 0,243

Fuente: Elaboracion propia.

3.2.2. Caracterizacion de suelos.

En la tabla (3.2.3), se muestra un resumen de la clasificacion realizada a las muestras
de suelo extraidas del ensayo SPT. El proceso de clasificacion se detalla en las planillas
de laboratorio presentadas en ANEXOS.
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Tabla 3.2.3. Clasificacion del suelo.

N° Designacion Prof. Clasificacion

(m) | SUCS | AASHTO Detalle
1 1 1,0 | SC-SM | A-2-4 (0) | Arena limo-arcillosa
2 P(KO' 2,0 SC |A-2-6(1) |Arenaarcillosa
3 3,0 SC | A-2-6 (0) | Arena arcillosa con grava
4 AREA 1 | Pozo: 1,0 | SC-SM | A-2-4 (0) | Arena limo-arcillosa con grava
5 "Homos” | B "1 2,0 | SC-SM | A-1-b (0) | Arena limo-arcillosa con grava
6 3,0 SC | A-2-4(0) | Arena arcillosa con grava
7 110 SC [|A-2-4(0) |Arenaarcillosa
8 Poéo' 2,0 SC | A-2-4(0) | Arena arcillosa con grava
9 3,0 | SC-SM | A-2-4 (0) | Arena limo-arcillosa con grava
10 110 CL A-4 (6) |Arcillaligera arenosa
11 Pogo. 2,0 CL A-4 (5) |Arcillaligera arenosa
12 3,0 |CL-ML| A-4(4) |Arcillalimo-arenosa
13 | AREA 2 Poz0: 1,0 CL A-6 (9) |Arcillaligera arenosa
14 | "B. Santa E "1 2,0 CL | A-6(10) |Arcillaligera arenosa
15 | Rosa" 30| CL | A-6(13) |Arcillaligera arenosa
16 110 CL A-4 (4) |Arcillaligera arenosa
17 Po;o. 2,0 |CL-ML| A-4(3) |Arcillalimo-arenosa
18 3,0 CL A-4 (7) |Arcillaligera arenosa
19 11,0 |CL-ML| A-4(1) |Arcillalimosa con arena
20 Poéo' 2,0 |CL-ML| A-4(2) |Arcillalimosa con arena
21 | . 3,0 CL A-4 (3) |Arcillaligera con arena
22 AF‘:EA 3 110 CL A-4 (8) |Arcillaligera arenosa
23 MO?I:OS Pol_zlo. 2,0 CL A-4 (4) |Arcillaligera con arena
24 | Blancos" 3,0 CL A-4 (5) |Arcillaligera arenosa
25 Poz0: 1,0 |CL-ML| A-4(1) |Arcillalimosa con arena
26 | "1 2,0 CL A-4 (5) |Arcillaligera arenosa
27 3,0 [CL-ML | A-4(3) |Arcillalimosa con arena
28 110 CL A-4 (4) |Arcillaligera con arena
29| ARea | %20 [CLML| A4(0) [Arillalimosa
30 "B. 3,0 SC A-4(0) |Arenaarcillosa
31 | Morros 110 CL A-4 (7) |Arcillaligera arenosa
32 | Blancos" Polzo. 2,0 |SC-SM| A-4(0) |Arenalimo-arcillosa
33 3,0 |SC-SM| A-4(0) |[Arenalimo-arcillosa

Fuente: Elaboracién propia.
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3.3. PROCESAMIENTO DE DATOS.

Una vez obtenidos los datos de resistencia a la penetracion y clasificacion del suelo
de las areas de trabajo definidas atras, prosigue el procesamiento de los datos usando las
bases tedricas propuestas en el CAPITULO Il del presente trabajo para obtener un

andlisis de capacidad portante lo méas preciso posible.

3.3.1. Eficiencia del equipo de SPT.
3.3.1.1. Aproximacion del factor de eficiencia del martillo.

Para determinar el valor aproximado del coeficiente de eficiencia del martillo (n,) se
hace uso de su ecuacion propuesta en el subtitulo 2.4.2.1. Pero antes, es necesario
determinar el tiempo de caida promedio del martillo realizando un analisis estadistico
con el modelo de distribucion de probabilidad normal, tabla (3.3.1), al ser esta la méas
importante dentro de la estadistica, debido a que en la practica muchos fenémenos
siguen un comportamiento ‘“normal” con el mayor porcentaje de los datos alrededor de
su valor promedio. Pudiendo observarse a la vez la variacion de tiempos de los tiempos
de caida del martillo recolectados de campo, presentados en la figura (3.3.1).

Tabla 3.3.1. Distribucion de probabilidad normal del tiempo de caida del martillo.

Descripcion Valor
Media (s) 0,238
Error tipico (s) 0,002
Mediana (s) 0,237
Moda (s) 0,247
Desviacion estandar (s) 0,015
Rango (s) 0,064
Minimo (s) 0,207
Méaximo (s) 0,271
Total de tiempo (s) 14,995
NUmero de datos 63
Nivel de confianza al 95 % (s) 0,004
Intervalo de confianza
limite inferior () 0,234
limite superior (s) 0,242

Fuente: Elaboracion propia.
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Figura 3.3.1. Célculo del tiempo promedio de caida del martillo.
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Fuente: Elaboracion propia.

Una vez calculado el tiempo promedio es posible calcular la velocidad de impacto del
martillo, asi también la energia cinética y la energia potencial tedrica. Por altimo
determinar en valor de la eficiencia del martillo. En la tabla (3.3.2) se muestran los
resultados obtenidos del uso de las ecuaciones del subtitulo 2.4.2. Informacion més
relevante del equipo de SPT usado es presentada en la tabla (3.3.3).

Tabla 3.3.2. Eficiencia de energia del martillo.

Tiempo | Velocidad | Energia | Energia

promedio | de impacto | cinética | tedrica | n, (%)

(s) (m/s) ) ()

0,238 3,15 322,70 | 476,85 | 67,67
Fuente: Elaboracion propia.

Tabla 3.3.3. Datos técnicos del equipo de penetracion estandar.

Altura de caida del martillo 0,75m
Masa del martillo 65,0 kg
Masa del conjunto de barras 30,0 kg

Fuente: Elaboracion propia.
3.3.1.2. Eficiencia de energia del equipo.

El equipo de SPT usado para los ensayos, al tener la particularidad de no presentar
conjunto de barras, estd configurado de tal forma que el yunque conecta casi
directamente con la parte superior del muestreador resultando en que la transmision de la
energia cinética es instantanea. Por lo tanto la eficiencia de energia del conjunto de
barras (n,) y las pérdidas a lo largo del sistema (n3) se presentan en la tabla (3.3.4).
Segun la figura (2.4.2) el martillo del equipo usado es del tipo G = Martillo de dona de
EE.UU., accionado con gatillo.
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Tabla 3.3.4. Eficiencias por transferencia de energia.

ny (%) | ny (%) | ng (%)
67,67 100,0 100,0
Fuente: Elaboracion propia.

La energia aplicada por el muestreador para los suelos de las areas de trabajo puede
ser ahora estimada a través del criterio de conservacion de energia propuesto en el
subtitulo 2.4.2. Es asi que resulta la tabla (3.3.5) para cada pozo en estudio.

Tabla 3.3.5. Eficiencias por transferencia de energia.

Designacion | Prof. (m) Nepr | AP (M) |  Epuestreador(d)
1,0 8 0,038 349,84
Pozo: A 2,0 9 0,033 346,82
3,0 13 0,023 339,40
1,0 8 0,038 349,84
Pozo: B 2,0 11 0,027 342,43
3,0 13 0,023 339,40
1,0 9 0,033 346,82
Pozo: C 2,0 11 0,027 342,43
3,0 14 0,021 338,20
1,0 20 0,015 333,55
Pozo: D 2,0 23 0,013 332,14
3,0 23 0,013 332,14
1,0 21 0,014 333,04
Pozo: E 2,0 24 0,013 331,74
3,0 25 0,012 331,38
1,0 30 0,010 329,93
Pozo: F 2,0 29 0,010 330,18
3,0 31 0,010 329,70
1,0 18 0,017 334,76
Pozo: G 2,0 16 0,019 336,27
3,0 21 0,014 333,04
1,0 21 0,014 333,04
Pozo: H 2,0 23 0,013 332,14
3,0 24 0,013 331,74
1,0 17 0,018 335,47
Pozo: | 2,0 20 0,015 333,55
3,0 24 0,013 331,74
1,0 21 0,014 333,04
Pozo: J 2,0 23 0,013 332,14
3,0 20 0,015 333,55
1,0 22 0,014 332,57
Pozo: K 2,0 19 0,016 334,12
3,0 21 0,014 333,04

Fuente: Elaboracién propia.



110

Con las energia entregadas al muestreador es posible ahora calcular el valor de
eficiencia de energia promedio aproximada entregada por el equipo SPT usado. Para tal
efecto, consiste en realizar una relacion con la energia tedrica (tabla (3.3.2)) y la energia
en el muestreador para la totalidad de ensayos realizados. Es asi, entonces la tabla
(3.3.6).

Tabla 3.3.6. Eficiencia de energia del equipo transmitida al suelo.

N° Designacion Prof. (m) | ER (%) Tipo de suelo

1 _ 1,0 73,36 | Arena limo-arcillosa

2 P‘XO' 2,0 72,73 | Arena arcillosa

3 3,0 71,18 | Arena arcillosa con grava

4 , 1,0 73,36 | Arena limo-arcillosa con grava

5 ﬁ%ﬁﬁ‘): Pozo: B 2,0 71,81 | Arena limo-arcillosa con grava

6 3,0 71,18 | Arena arcillosa con grava

7 1,0 72,73 | Arena arcillosa

8 Pozo: C 2,0 71,81 | Arena arcillosa con grava

9 3,0 70,92 | Arena limo-arcillosa con grava

10 _ 1,0 69,95 | Aurcilla ligera arenosa

11 Po;o. 2,0 69,65 | Arcilla ligera arenosa

12 3,0 69,65 | Arcilla limo-arenosa

13 AREA 2 1,0 69,84 | Arcilla ligera arenosa

14 "B. Santa | Pozo: E 2,0 69,57 | Arcilla ligera arenosa

15 Rosa" 3,0 69,49 | Arcilla ligera arenosa

16 1,0 69,19 | Arcilla ligera arenosa

17 Pozo: F 2,0 69,24 | Arcilla limo-arenosa

18 3,0 69,14 | Arcilla ligera arenosa

19 ) 1,0 70,20 | Arcilla limosa con arena

20 Poéo' 2,0 70,52 | Arcilla limosa con arena

21 3,0 69,84 | Arcilla ligera con arena

22 AREA 3 ) 1,0 69,84 | Arcilla ligera arenosa

23 | "B. Morros Pol_z|o. 2,0 69,65 | Arcilla ligera con arena

24 | Blancos" 3,0 69,57 | Arcilla ligera arenosa

25 1,0 70,35 | Arcilla limosa con arena

26 Pozo: | 2,0 69,95 | Arcilla ligera arenosa

27 3,0 69,57 | Arcilla limosa con arena

28 1,0 69,19 | Arcilla ligera con arena

29 ; Pozo: J 2,0 69,10 | Arcilla limosa

30 "BAII\Q/I%rA;os 3,0 69,30 | Arena arcillosa

31 | Blancos" _ 1,0 69,14 | Arcilla ligera arenosa
Pozo: - -

32 K 2,0 69,36 | Arena limo-arcillosa

33 3,0 69,24 | Arena limo-arcillosa

Promedio =| 70,29 %

Fuente: Elaboracién propia.
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La representacion grafica de la eficiencia de energia del equipo es presentada en la

figura (3.3.2), observandose la variacion de resultados y el valor promedio de ER (%).

ER (%)

Figura 3.3.2. Eficiencia de energia promedio del equipo.
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N° de ensayos realizados

Fuente: Elaboracion propia.

3.3.2. Correcciones de resistencia a la penetracion.

30 35

Como ya se establecio en el marco teérico, la resistencia a la penetracién Ngpr tiene

que ser corregida por eficiencia de energia N, Y en el caso particular de una arena se

adiciona la correccion por el nivel de esfuerzos (N;)go-

Para el caso de suelos arenosos los factores de correccion Cy fueron presentados en la

tabla (2.4.3), con la sugerencia de que el valor de los factores no sobrepase en 2,0 y

preferentemente sean menores o iguales a 1,5 sin perder de vista su D,. No obstante,

conocer la densidad relativa aproximada de la arena es necesario en la obtencion de Cy.

En la tabla (3.3.7) se presentan las densidades relativas aproximadas calculadas a

partir de correlaciones con SPT, para los pozos con suelos granulares.

Tabla 3.3.7. Densidades relativas para suelos granulares.

Designacion | Prof. (m) | Skempton (1986) | Gibbs y Holtz (1957) | Szechyy Vargi (1977)
1,0 0,55 0,70 0,51
Pozo: A 2,0 0,55 0,69 0,50
3,0 0,63 0,78 0,56
1,0 0,55 0,70 0,51
Pozo: B 2,0 0,61 0,75 0,54
3,0 0,62 0,76 0,55
1,0 0,58 0,74 0,54
Pozo: C 2,0 0,61 0,76 0,54
3,0 0,65 0,80 0,58
Pozo: J 3,0 0,76 0,92 0,67
Pozo: K 2,0 0,78 0,96 0,68
3,0 0,78 0,96 0,69

Fuente: Elaboracion propia.
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Los valores del factor Cy son presentados en la tabla (3.3.8), para los pozos con

suelos granulares respectivamente.

Tabla 3.3.8. Factor de correccion Cy.

Prof. 1,0 m Prof. 2,0 m Prof. 3,0 m
Pozo Referencia c Cy c Cy c Cy

N1 usado N1 usado | “N | usado
Skempton (1986) 1,76 1,58 1,43
Skempton (1986) 1,41 1,32 1,25
Peck et al. (1974) 1,67 1,44 1,31

A | Liao and Whitman (1985) 273 1,76 [193| 144 |158| 1,31
Skempton (1986) 2,04 1,75 1,55
Clayton (1993) 2,54 2,04 1,72
Robertson et al. (2000) 2,73 1,93 1,58
Skempton (1986) 1,74 1,55 1,38
Skempton (1986) 1,40 1,31 1,23
Peck et al. (1974) 1,64 1,41 1,27

B |Liao and Whitman (1985) 261 1,74 |185| 141 |1,49| 1,27
Skempton (1986) 2,01 1,71 1,48
Clayton (1993) 2,48 1,98 1,63
Robertson et al. (2000) 2,61 1,85 1,49
Skempton (1986) 1,76 1,56 1,40
Skempton (1986) 1,40 1,32 1,23
Peck et al. (1974) 1,66 1,43 1,28

C | Liao and Whitman (1985) 269| 1,76 |189| 143 |152| 1,28
Skempton (1986) 2,03 1,74 1,50
Clayton (1993) 2,51 2,01 1,66
Robertson et al. (2000) 2,69 1,89 1,52
Skempton (1986) - - 1,33
Skempton (1986) - - 1,20
Peck et al. (1974) - - 1,23

J | Liao and Whitman (1985) - - - - 1,41 1,23
Skempton (1986) - - 1,42
Clayton (1993) - - 1,54
Robertson et al. (2000) - - 1,41
Skempton (1986) - 1,48 1,35
Skempton (1986) - 1,28 1,21
Peck et al. (1974) - 1,36 1,25

K | Liao and Whitman (1985) - - 1,70 1,36 |145| 1,25
Skempton (1986) - 1,62 1,44
Clayton (1993) - 1,84 1,58
Robertson et al. (2000) - 1,70 1,45

Fuente: Elaboracion propia.
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Para los suelos granulares la resistencia a la penetracion corregida (N;)eo S€ la
obtiene a traves de las correcciones por eficiencia de energia y nivel de esfuerzos en el
suelo respectivamente. Los suelos finos son Unicamente corregidos por el nivel de
eficiencia de energia, resultando la resistencia a la penetracion corregida Ng.

La tabla (3.3.9) presenta la resistencia a la penetracion corregida para cada pozo,
donde la obtencion de los valores de peso unitario se encuentra en las planillas de
laboratorio del ensayo SPT en ANEXOS.

Tabla 3.3.9. Resistencia a la penetracion corregida.

Designacion Fz:g;‘ Nepr | N.F (iNu/?T']g) (k§7?n2) Cx Ngo | (NDego
1,0 8 n.e. 13,38 13,38 1,76 9 17
Pozo: A 2,0 9 n.e. 13,48 26,97 1,44 11 15
3,0 13 n.e. 13,32 39,96 1,31 15 20
1,0 8 n.e. 14,66 14,66 1,74 9 16
Pozo: B 2,0 11 n.e. 14,64 29,28 1,41 13 18
3,0 13 n.e. 14,92 44,75 1,27 15 19
1,0 9 n.e. 13,88 13,88 1,76 11 19
Pozo: C 2,0 11 n.e. 13,99 27,98 1,43 13 18
3,0 14 n.e. 14,39 43,18 1,28 16 21
1,0 20 n.e. 18,18 18,18 1,57 23 -
Pozo: D 2,0 23 n.e. 19,34 38,68 1,32 27 -
3,0 23 n.e. 18,58 55,74 1,20 27 -
1,0 21 n.e. 17,71 17,71 1,58 25 -
Pozo: E 2,0 24 n.e. 17,77 35,55 1,35 28 -
3,0 25 n.e. 18,23 54,70 1,21 29 -
1,0 30 n.e. 17,76 17,76 1,58 35 -
Pozo: F 2,0 29 n.e. 16,35 32,70 1,38 34 -
3,0 31 n.e. 18,32 54,96 1,20 36 -
1,0 18 n.e. 14,09 14,09 1,66 21 -
Pozo: G 2,0 16 n.e. 15,35 30,71 1,40 19 -
3,0 21 n.e. 17,21 51,64 1,22 25 -
1,0 21 n.e. 15,89 15,89 1,62 25 -
Pozo: H 2,0 23 n.e. 17,41 34,83 1,36 27 -
3,0 24 n.e. 16,93 50,78 1,23 28 -
1,0 17 n.e. 17,21 17,21 1,59 20 -
Pozo: | 2,0 20 n.e. 17,49 34,98 1,35 23 -
3,0 24 n.e. 17,84 53,52 1,21 28 -
1,0 21 n.e. 16,19 16,19 1,61 25 -
Pozo: J 2,0 23 n.e. 16,34 32,67 1,37 27 -
3,0 20 n.e. 16,54 49,62 1,23 23 29
1,0 22 n.e. 18,03 18,03 1,57 26 -
Pozo: K 2,0 19 n.e. 17,30 34,59 1,36 22 30
3,0 21 n.e. 16,02 48,05 1,25 25 31

Fuente: Elaboracion propia.
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3.3.3. Correlaciones de SPT.
Para poder hacer uso de correlaciones con SPT, es necesaria la aplicacion de la
metodologia de interpretacion de ensayos SPT realizados a las areas de trabajo.
Tabla 3.3.10. Interpretacion de datos SPT, area 1.

Clasificacion del Suelo (Nyeo
Prof. Pozo | Pozo | Pozo
(m) Pozo A | PozoB | Pozo C Tipo A B C Asumido | Prom.
0,0/1,0| SC-SM | SC-SM SC SC-SM 17 16 19 17
1,0/20| SC SC-SM SC SC 15 18 18 17 18
2,0(3,0| sC SC SC-SM SC 20 19 21 20

Fuente: Elaboracion propia.
Figura 3.3.3. Andlisis del ensayo SPT, érea 1.
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Fuente: Elaboracion propia.
Para el area 1, que comprende los pozos A, B y C, el tipo de suelo presentado se
establece en la tabla (3.3.10), donde se selecciona un suelo tipo de los tres pozos para

cada profundidad con sus respectivas resistencias a la penetracion y por Gltimo se adopta
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una resistencia a la penetracién promedio por estrato. La figura (3.3.3) muestra una
representacion grafica de los valores de la tabla (3.3.10) respectivamente.

Para los suelos finos de las areas 2 y 3, el proceso de interpretacion es el mismo que
el realizado atras, y se presentan en las tablas (3.3.11) y (3.3.12), conjuntamente con sus
gréficas respectivas, figura (3.3.4) y (3.3.5).

Tabla 3.3.11. Interpretacion de datos SPT, &rea 2.

Clasificacion del Suelo Ngo
Prof. Pozo | Pozo | Pozo
(m) | PozoD | PozoE | PozoF | Tipo D E = Asumido | Prom.
00/10| CL CL CL CL | 23 25 35 24
1,0(2,0| CL CL CL-ML | CL | 27 28 34 28 27
2,0/3,0| CL-ML CL CL CL | 27 29 36 28

Fuente: Elaboracion propia.
Figura 3.3.4. Analisis del ensayo SPT, area 2.
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Fuente: Elaboracién propia.



Tabla 3.3.12. Interpretacion de datos SPT, area 3.
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Clasificacion del Suelo Neo
Prof. Pozo | Pozo | Pozo
(m) Pozo G | PozoH | Pozo | Tipo G H | Asumido | Prom.
0,0/1,0| CL-ML CL CL-ML | CL-ML | 21 25 20 22
1,0/2,0| CL-ML CL CL CL 19 27 23 23 24
2,0/3,0| CL CL CL-ML CL 25 28 28 27

Fuente: Elaboracion propia.
Figura 3.3.5. Analisis del ensayo SPT, érea 3.
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Fuente: Elaboracion propia.

En el area 4 se presenta un caso particular, en el pozo J a partir de la profundidad de
2,0 m el suelo pasa de ser fino a granular, lo propio con el pozo K el suelo a partir de 1,0
m pasa de ser fino a granular. Es asi, que la interpretacion llevada a cabo corresponde a
la presentada en la tabla (3.3.13) y figura (3.3.6).



Tabla 3.3.13. Interpretacion de datos SPT, area 4.

Prof. Clasificacion del Suelo (NDeo Neo
(m) PozoJ | Pozo K Tipo P%ZO P?<ZO Asumido | Prom. | Prom.
0,0/10| CL CL CL 25 26 - 25
1,0/2,0| CL-ML | SC-SM | SC-SM 27 30 29 30 i
2,0/3,0| SC SC-SM | SC-SM 29 31 30

Fuente: Elaboracion propia.
Figura 3.3.6. Analisis del ensayo SPT, érea 4.
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Fuente: Elaboracion propia.
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Ya establecidas las resistencias a la penetracion corregidas de cada area, ahora bien es

posible correlacionar con los parametros de rigidez del suelo, los cuales a ser hallados

dependeran del tipo de suelo de cada area.

Para los suelos granulares correspondientes al area 1 y area 4, los parametros a ser

hallados corresponden a los mostrados en las tablas (3.3.14) y (3.3.15).



Tabla 3.3.14. Parametros de rigidez calculados, area 1.

Angulo de friccion interna, ¢/-(°)

Peck et al. Shioi y Fukuri | Shioi y Fukuri
(Niso | (1974 (1982) (1982) Prom.
Area| 18 32,33 31,43 32,40 32,05
1 Médulo de Young, E’ (KN/m?)
Mello Kilhawy y
(NDeo (1976) Mayne (1990) Webb (1969) Prom
18 2142252 9000,00 15807,00 18614,26
Fuente: Elaboracion propia.
Tabla 3.3.15. Parametros de rigidez calculados, area 4.
Angulo de friccion interna, ¢L.(°)
Peck et al. Shioi y Fukuri | Shioi y Fukuri
(Nidso | (1974 (1982) (1982) Prom.
Area| 30 35,61 36,21 36,00 35,94
4 Mddulo de Young, E’ (KN/m?)
Mello Kilhawy y
(N1 6o (1976) Mayne (1990) Webb (1969) Prom
30 30811,78 15000,00 21555,00 26183,39

Para los suelos finos correspondientes del area 2, area 3 y area 4 (1,0 m), los

parametros correspondientes de estos suelos son de caracter no drenado y se muestran en

Fuente: Elaboracion propia.

las tablas (3.3.16), (3.3.17) y (3.3.18).
Tabla 3.3.16. Parametros de rigidez calculados, érea 2.

Cohesion no drenada, c,, (KN/m?)

Fuente: Elaboracién propia.

N Stroud Decourt Hara et al. Mello Prom
60 | (1974) (1989) (1971) (1971) '
Area | 27 121,50 283,50 311,16 175,50 | 222,91
2 Madulo de Young, E,, (KN/m?)
N Butler Stroud Prom
60 | (1975) (1974) '
27 | 27000,00 | 170100,00 98550,00
Fuente: Elaboracién propia.
Tabla 3.3.17. Parametros de rigidez calculados, area 3.
Cohesion no drenada, c,, (KN/m?)
N Stroud Decourt Hara et al. Mello Prom
60 | (1974) (1989) (1971) (1971) '
Area| 24 108,00 252,00 285,86 156,00 200,46
3 Madulo de Young, E,, (KN/m°)
N Butler Stroud Prom
60 | (1975) (1974) !
24 28800,00 151200,00 90000,00




Tabla 3.3.18. Parametros de rigidez calculados, area 4 (D¢ = 1,0 m).

Cohesi6n no drenada, c¢,, (kN/m?)
N Stroud Decourt | Haraetal. Mello Prom
601 (1974) (1989) (1971) (1971) '
Aread | 25 112,50 262,50 294,38 87,50 189,22
(1,0 m) Modulo de Young, E,, (kN/m?)
N Butler Stroud Prom
60 | (1975) (1974) '
25 | 30000,00 | 157500,00 | 93750,00
Fuente: Elaboracion propia.
Tabla 3.3.19. Nivel de sobre consolidacion.
Designacion Nivel de sobre consolidacion
OCR Mayne (1988) | Kulhawy (1990) | Prom.
1,0 29,91 87,57 58,74
m o'c Prom. Kulhawy (1990) | Asum.
(Kg/cm?) 10,74 12,97 11,86
OCR Mayne (1988) | Kulhawy (1990) | Prom.
Area 2 2,0 18,52 43,66 31,09
m o'c Prom. Kulhawy (1990) | Asum.
(Kg/cm?) 11,40 12,97 12,19
OCR Mayne (1988) | Kulhawy (1990) | Prom.
3,0 14,05 29,25 21,65
m o'c Prom. Kulhawy (1990) | Asum.
(Kg/cm?) 11,85 12,97 12,41
OCR Mayne (1988) | Kulhawy (1990) | Prom.
1,0 30,13 88,49 59,31
m o'c Prom. Kulhawy (1990) | Asum.
(Kg/cm?) 9,54 11,53 10,54
OCR Mayne (1988) | Kulhawy (1990) | Prom.
Area 3 2,0 18,65 44,11 31,38
m o'c Prom. Kulhawy (1990) | Asum.
(Kg/cm?) 10,12 11,53 10,83
OCR Mayne (1988) | Kulhawy (1990) | Prom.
3,0 13,67 28,10 20,89
m o'c Prom. Kulhawy (1990) | Asum.
(Kg/cm?) 10,58 11,53 11,05
OCR Mayne (1988) | Kulhawy (1990) | Prom.
Area 4 1,0 28,88 83,24 55,06
m o'c Prom. Kulhawy (1990) | Asum.
(Kg/cm?) 9,98 12,01 11,00

Fuente: Elaboracion propia.
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Si bien para la determinacion de capacidad portante es importante conocer los

parametros de rigidez del suelo, tanto por esfuerzo cortante y deformacion del suelo,
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para el caso de arcillas aproximar el nivel de sobre consolidacién OCR es fundamental
en la estimacion de los asentamientos, porque un suelo sobreconsolidado genera
menores asentamientos que un suelo normalmente consolidado. Es asi, que la tabla
(3.3.19) representa una estimacion del valor de OCR para los asentamientos en las areas

con suelos finos.

3.3.4. Capacidad portante.

Para poder realizar el calculo de capacidad portante por los diferentes metodos
propuestos en el capitulo anterior, en funcién al tipo de suelo, es necesario establecer
ciertas situaciones igualitarias para poder analizar los resultados de capacidad portante.

Las fundaciones a ser consideradas en el calculo seran; zapatas cuadradas, con bases
de hasta 6,0 m; y zapatas rectangulares, también con bases de hasta 6,0 m haciendo
variar sus longitudes para obtener diferentes relaciones entre longitud y base. Cabe
resaltar que para losas de fundacién y zapatas continuas, el procedimiento de calculo es
el mismo, con la diferencia que para zapatas continuas la relacion longitud y base de
fundacion es mayor a la propuesta. Esto indica que las fundaciones superficiales tienen
un factor en comun, que es la geometria en planta (base y longitud). Ademas, se
considerara que la zapata es flexible y que la accion de la carga puntual sobre ella a ser
considerada posteriormente es completamente vertical y que actla sobre su eje, esto
implica ademéas que no sera necesaria la correccion de la geometria en planta de las
fundaciones por area efectiva de contacto con el terreno.

La superficie del terreno es horizontal y no existe un talud proximo. Las
profundidades del nivel de fundacién seran las mismas a las que se realizaron los
ensayos de SPT. EI modulo de Poisson sera general, con valores de 0,3 y 0,5, para
arenas y arcillas respectivamente.

El factor de seguridad asumido corresponde a un valor de 3,0, tanto para arcillas
como para arenas. Asi, como el asentamiento maximo admisible de 25,0 mm para ambos
suelos. En los pozos realizados no se observa el nivel freatico, por esta razon se asume
gue no se encuentra cercano al nivel de fundacion y no sera necesaria la correccion.

El célculo de capacidad portante para el area 1 se presenta en las siguientes tablas,

para cada método y con sus respectivas gréaficas.
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Tabla 3.3.20. Capacidad portante admisible para zapata cuadrada, método de Hansen

para el area 1.

Profundidad
de desplante

Capacidad portante admisible
( Qadm — kg/sz)

Base de fundacion (m)

D¢ (m)
1,0 2,0 3,0 4,0 50 6,0
1,0 2,70 1291|199 | 152 | 1,25 | 1,06
2,0 528 | 305|213 | 167 | 1,39 | 1,21
3,0 596 | 3,19 | 2,27 | 1,81 | 1,54 | 1,35

Fuente: Elaboracion propia.

Figura 3.3.7. Capacidad portante admisible para zapata cuadrada, método de Hansen
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Tabla 3.3.21. Capacidad portante admisible para zapata rectangular, método de Hansen

para el area 1.

Profundidad
de desplante

Capacidad portante admisible
( Qadm — kg/cmz)

D; (m) Relacion L/B
150 | 1,75 | 2,00 | 2,25 | 2,50 | 2,67
1,0 2,48 | 2,17 | 1,42 | 1,05 | 0,84 | 0,71
2,0 464 | 231 | 1,56 | 1,20 | 0,99 | 0,86
3,0 4,78 | 2,46 | 1,70 | 1,34 | 1,13 | 1,00
Fuente: Elaboracién propia.
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Figura 3.3.8. Capacidad portante admisible para zapata rectangular, método de Hansen

para el area 1.
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Fuente: Elaboracion propia.
Tabla 3.3.22. Capacidad portante admisible para zapata cuadrada, método de Lambe

para el area 1.

Profundidad Capacidad portante admisible
de ( dadm = kg/sz)
desplante | (N)eo Base de fundacion (m)
Dy (m) 1020 ] 30 40] 50] 60
1,0 17 218 {197 1180 | 1,68 | 1,61 | 1,59
2,0 17 218 1197|180 | 168 | 1,61 | 1,59
3,0 20 261|237 218 | 2,04 | 195 | 1,92

Fuente: Elaboracion propia.
Figura 3.3.9. Capacidad portante admisible para zapata cuadrada, método de Lambe

para el area 1.
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Tabla 3.3.23. Capacidad portante admisible para zapata cuadrada, método de Meyerhof

resumido para el area 1.

Profundidad Capacidad por_tante ad2m|3|ble
( Qadm — kg/cm )
de desplante —
Base de fundacion (m)
Dy (m)
1,0 | 20 | 30 | 40 | 50 | 6,0
1,0 1,47 | 1,14 | 0,99 | 0,92 | 0,88 | 0,86
2,0 1,66 | 1,30 | 1,09 | 0,99 | 0,94 | 0,90
3,0 166 | 1,46 | 1,19 | 1,06 | 0,99 | 0,95

Fuente: Elaboracion propia.

Tabla 3.3.24. Capacidad portante admisible para zapata rectangular, método de

Meyerhof resumido para el area 1.

Capacidad portante admisible
Profundidad pac! P — K 2 o1
(Qadm_ glcm)
de desplante —
Relacién L/B
D¢ (m)
150 | 1,75 | 200 | 225|250 | 2,67
1,0 128 | 095 | 0,80 | 0,73 | 0,68 | 0,66
2,0 1,44 | 1,08 | 0,88 | 0,78 | 0,73 | 0,69
3,0 144 | 122 | 0,96 | 0,84 | 0,77 | 0,72

Fuente: Elaboracion propia.

Figura 3.3.10. Capacidad portante admisible para zapata cuadrada, método de Meyerhof

resumido para el area 1.
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124

Figura 3.3.11. Capacidad portante admisible para zapata rectangular, método de
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2,8

Tabla 3.3.25. Capacidad portante admisible para zapata cuadrada, método de Bowles

para el area 1.

Profundidad

Capacidad portante admisible

de ( dadm = kg/sz)
desplante | (M1)so Base de fundacion (m)

Dy (m) 1,0 [ 20 [ 30| 40 [ 50 [ 6,0
1,0 18 | 4,01 3,87 337 |314]301]292
2,0 18 | — |441]370338]319] 3,07
3,0 18 | — | — |4,04][362]338]3,22

5,0

Fuente: Elaboracion propia.

para el area 1.

Figura 3.3.12. Capacidad portante admisible para zapata cuadrada, método de Bowles
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Tabla 3.3.26. Capacidad portante admisible para zapata cuadrada, método de Meyerhof
para el area 1.

Capacidad portante admisible
(Qadm = kg/cmz)
Base de fundacion (m)

Profundidad
de desplante

D¢ (m)
1,0 2,0 3,0 | 40 50 | 6,0
1,0 2571291199 | 152 | 1,25 | 1,06
2,0 499 | 305 2,13 |167 | 1,39 | 1,21
3,0 596 | 3,19 | 2,27 | 1,81 | 1,54 | 1,35

Fuente: Elaboracion propia.
Figura 3.3.13. Capacidad portante admisible para zapata cuadrada, método de Meyerhof

para el area 1.
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Fuente: Elaboracién propia.
Tabla 3.3.27. Capacidad portante admisible para zapata rectangular, método de

Meyerhof para el area 1.

Capacidad portante admisible
Profundidad P p_k/ 2
(qadm_ gcm)
de desplante —
Relaciéon L/B
D¢ (M)
150 | 1,75 | 2,00 | 2,25 | 250 | 2,67
1,0 236 | 2,17 | 1,42 | 1,05 | 0,84 | 0,71
2,0 458 | 231|156 | 1,20 | 0,99 | 0,86
3,0 478 | 246 | 1,71 | 1,34 | 1,13 | 1,00

Fuente: Elaboracién propia.
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Figura 3.3.14. Capacidad portante admisible para zapata rectangular, método de
Meyerhof para el area 1.
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Fuente: Elaboracion propia.
Tabla 3.3.28. Capacidad portante admisible supuesta para zapatas, método de Hough
para el area 1.

Profundidad Capacidad portante admisible
de Tipo de ™) (qaam = kglcm?)
desplante | suelo 1760 Base de fundacién (m)
Dt (m) 1,0 | 20 | 30 | 40 | 50 | 6,0

1,0 SC-SM 17 1,72 | 1,72 | 1,72 | 1,72 | 1,72 | 1,72

2,0 SC-SM | 17 | 175|175 | 175 | 1,75 | 1,75 | 1,75

3,0 SC 20 1911191191191 ]191 191
Fuente: Elaboracion propia.

Figura 3.3.15. Capacidad portante admisible supuesta para zapatas, método de Hough
para el areal.

2,5
(EZ,O .
k) A N N N N A
g g g g g g g
g
o L5 —o—Df=1m
—m—Df =2m
&—Df =3m
1,0 T T T T T T
0,0 1,0 2,0 3,0 4,0 5,0 6,0 7,0

Base de fundacion (m)

Fuente: Elaboracién propia.
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El calculo de capacidad portante admisible para el area 2 se presenta en las siguientes

tablas, para cada método y con sus respectivas graficas.
Tabla 3.3.29. Capacidad portante admisible para zapata cuadrada, método de Hansen

para el area 2.

Capacidad portante admisible

Profundidad (Gaam = kglcm?)
de desplante —
Base de fundacion (m)
D¢ (M)
10 | 20 | 30 | 40 | 50 | 6,0

1,0 0,33 1033 (0,33 |0,32| 0,32 | 0,32
2,0 149 | 141 | 1,34 | 1,28 | 1,23 | 1,19
3,0 6,21 | 4,79 | 4,00 | 3,49 | 3,13 | 2,85

Fuente: Elaboracion propia.
Figura 3.3.16. Capacidad portante admisible para zapata cuadrada, método de Hansen

para el area 2.
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Fuente: Elaboracién propia.
Tabla 3.3.30. Capacidad portante admisible para zapata rectangular, método de Hansen

para el area 2.

Profundidad Capacidad portante admisible
rotundida (qadm :kg/CmZ)
de desplante —
Relacion L/B
D¢ (M)
150 | 1,75 | 2,00 | 2,25 | 2,50 | 2,67
1,0 0,33 1033|032 0321032 ] 0,31
2,0 147 | 1,36 | 1,26 | 1,18 | 1,12 | 1,06
3,0 572 | 418 | 3,36 | 2,84 | 2,47 | 2,22

Fuente: Elaboracién propia.
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Figura 3.3.17. Capacidad portante admisible para zapata rectangular, método de Hansen

para el area 2.
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Fuente: Elaboracion propia.
Tabla 3.3.31. Capacidad portante admisible para zapata cuadrada, método de Meyerhof
para el area 2.

Capacidad portante admisible
(qadm = kg/sz)
Base de fundacion (m)

Profundidad
de desplante

De () 10 ] 2030 40]50] 60
1,0 0,330,333 | 0,33 | 0,32 | 0,32 | 0,32
2.0 1,49 | 1,41 | 1,34 | 1,28 | 1,23 | 1,19
3,0 6,21 | 4,79 | 4,00 | 3,49 | 3,13 | 2,85

Fuente: Elaboracion propia.
Tabla 3.3.32. Capacidad portante admisible para zapata rectangular, método de

Meyerhof para el area 2.

Profundidad Capacidad portante admisible
rotundida (qadm :kg/CmZ)
de desplante —
Relacion L/B
Dt (m)
1,50 | 1,75 | 2,00 | 2,25 | 2,50 | 2,67
1,0 0,33 /1033|032 0,32 032|031
2,0 1,47 | 1,36 | 1,26 | 1,18 | 1,12 | 1,06
3,0 572 | 4,18 | 3,36 | 2,84 | 2,47 | 2,22

Fuente: Elaboracion propia.



129

Figura 3.3.18. Capacidad portante admisible para zapata cuadrada, método de Meyerhof
para el area 2.
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Fuente: Elaboracion propia.
Figura 3.3.19. Capacidad portante admisible para zapata rectangular, método de
Meyerhof para el area 2.
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Fuente: Elaboracion propia.

Tabla 3.3.33. Capacidad portante admisible supuesta para zapatas, método de Hough
para el area 2.

Profundidad | Tipo Capacidad po_rtante aczlm|3|ble
(qadm - kg/cm )
de desplante | de | N, Base de fundacio
D; (m) suelo ase de fundacion (m)
10 | 20 | 30 | 40 | 50 | 6,0
1,0 CL | 24 | 197|197 (197|197 | 197 | 1,97
2,0 CL | 28 | 230|230 230|230 230|230
3,0 CL | 28 |230 230230 230|230 2,30

Fuente: Elaboracion propia.
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Figura 3.3.20. Capacidad portante admisible supuesta para zapatas, método de Hough

para el area 2.
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Fuente: Elaboracion propia.

El calculo de capacidad portante admisible para el &rea 3 presenta similitud con el

area 2, presentandose en las siguientes tablas, para cada método y con sus respectivas

gréficas.

Tabla 3.3.34. Capacidad portante admisible para zapata cuadrada, método de Hansen

para el area 3.

Profundidad

Capacidad portante admisible
(qadm = kg/cmz)

de desplante

Base de fundacion (m)

Dy (m) 10 | 20 | 30 | 40 | 50 | 60
1,0 0,35 | 0,34 | 0,34 | 0,34 | 033 | 0,33
2.0 135 | 1,27 | 1,21 | 1,16 | 1,11 | 1,07
3,0 572 | 440 | 3.68 | 3.21 | 2,87 | 2,62

Fuente: Elaboracion propia.

Tabla 3.3.35. Capacidad portante admisible para zapata rectangular, método de Hansen

para el area 3.

Profundidad
de desplante

Capacidad portante admisible
(qadm = kg/cmz)

D; (m) Relacién L/B
1,50 | 1,75 | 2,00 | 2,25 | 2,50 | 2,67
1,0 0,35 10,34 | 0,34 {033 033 0,32
2,0 1,33 11,23 | 1,14 | 1,07 | 1,01 | 0,95
3,0 526 | 3,84 | 3,08 | 2,61 | 2,27 | 2,04

Fuente: Elaboracion propia.
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Figura 3.3.21. Capacidad portante admisible para zapata cuadrada, método de Hansen

para el area 3.
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Fuente: Elaboracion propia.
Figura 3.3.22. Capacidad portante admisible para zapata rectangular, método de Hansen

para el area 3.
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Fuente: Elaboracion propia.
Tabla 3.3.36. Capacidad portante admisible para zapata cuadrada, método de Meyerhof

para el area 3.

Profundidad Capacidad po_rtante a02|m|5|ble
(qadm - kg/cm )
de desplante —
Base de fundacion (m)
D¢ (m)
10 | 20 | 30 | 40 | 50 | 6,0
1,0 0,35 0,34 | 034|034 |0,33]0,33
2,0 135|127 | 1,21 | 1,6 | 1,11 | 1,07
3,0 572 | 440 | 368 | 3,21 | 2,87 | 2,62
Fuente: Elaboracion propia.
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Figura 3.3.23. Capacidad portante admisible para zapata cuadrada, método de Meyerhof
para el area 3.
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Fuente: Elaboracion propia.
Tabla 3.3.37. Capacidad portante admisible para zapata rectangular, método de

Meyerhof para el &rea 3.

Profundidad Capacidad po_rtante a(gmisible
(qadm - kg/cm )
de desplante —
Relacion L/B
D¢ (m)
150 | 1,75 | 2,00 | 2,25 | 2,50 | 2,67
1,0 0,35 10,34 | 0,34 | 0,33 | 0,33 | 0,32
2,0 133 123|114 | 1,07 | 1,01 | 0,95
3,0 5,26 | 3,84 | 3,08 | 2,61 | 2,27 | 2,04
Fuente: Elaboracion propia.

Figura 3.3.24. Capacidad portante admisible para zapata rectangular, método de

Meyerhof para el area 3.
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Tabla 3.3.38. Capacidad portante admisible supuesta para zapatas, método de Hough
para el area 3.

Profundidad | Capacidad po_rtante agmlsmle
Tipo de (9adm = kg/lcm?)
de desplante Ngo —
suelo Base de fundacion (m)
Dy (m)
1,0 | 20 | 3,0 | 40 | 50 | 60
1,0 CL-ML | 22 | 284|284 |284|284|284 | 284
2,0 CL 23 | 164|164 | 164 | 164|164 | 1,64
3,0 CL 27 | 186|186 | 186 | 1,86 | 1,86 | 1,86

Fuente: Elaboracion propia.
Figura 3.3.25. Capacidad portante admisible supuesta para zapatas, método de Hough
para el area 3.
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Fuente: Elaboracion propia.

Para el area 4, el célculo de capacidad tiene una ligera variacién, usandose hasta el
primer metro de profundidad del nivel de fundacion solamente los métodos de
Meyerhof, Hansen y Hough. Posterior a esto, se usan los deméas métodos propuestos con
la finalidad de comparar los resultados del calculo de capacidad portante admisible.

Tabla 3.3.39. Capacidad portante admisible para zapata cuadrada, método de Hansen
para el area 4.

Capacidad portante admisible
(qadm = kg/cmz)
Base de fundacion (m)

Profundidad
de desplante

Dy (m) 10 | 20 | 30 | 40 | 50 | 60
10 422 | 330 | 277 | 242 | 2.16 | 1.96
2.0 813 | 425 | 295 | 230 | 1,91 | 1,65
3.0 830 | 441 | 312 | 247 | 2.08 | 182

Fuente: Elaboracion propia.
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Figura 3.3.26. Capacidad portante admisible para zapata cuadrada, método de Hansen

para el area 4.
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Fuente: Elaboracion propia.
Tabla 3.3.40. Capacidad portante admisible para zapata rectangular, método de Hansen

para el area 4.

: <ibl
Profundidad Capa(:l(o;ad po:rtir;t/irarllozl;msm e
de desplante adm —
Relacion L/B
Dy (m)
1,50 | 1,75 | 2,00 | 2,25 | 2,50 | 2,67
1,0 3911289 |232|19 |169 | 151
2,0 6,48 | 321 | 2,15 | 1,64 | 1,34 | 1,16
3,0 6,65 | 3,37 | 2,32 | 1,81 | 1,51 | 1,32

Fuente: Elaboracion propia.
Figura 3.3.27. Capacidad portante admisible para zapata rectangular, método de Hansen

para el area 4.
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Tabla 3.3.41. Capacidad portante admisible para zapata cuadrada, método de Lambe
para el area 4.

Profundidad Capacidad portante admisible
de (qadm = kg/sz)
desplante | V1)so Base de fundacion (m)
Dy (m) 1,0 | 20 | 30 | 40 | 50 | 6,0
2,0 29 | 3,71 | 3,40 | 3,17 | 3,03 | 2,96 | 2,92
3,0 30 |383|351 (328|314 | 3,07 3,03

Fuente: Elaboracion propia.

Figura 3.3.28. Capacidad portante admisible para zapata cuadrada, método de Lambe

para el area 4.
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Fuente: Elaboracion propia.

Tabla 3.3.42. Capacidad portante admisible para zapata cuadrada, método de Meyerhof

resumido para el area 4.

Profundidad Capacidad po_rtante a(gmisible
(qadm - kg/cm )
de desplante —
Base de fundacion (m)
D¢ (m)
10 | 20 | 30 | 40 | 50 | 6,0
2,0 2,76 | 2,16 | 1,81 | 1,65 | 1,56 | 1,50
3,0 2,76 | 243 1198 | 1,77 | 1,65 | 1,58

Fuente: Elaboracién propia.
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Figura 3.3.29. Capacidad portante admisible para zapata cuadrada, método de Meyerhof

resumido para el area 4.
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Fuente: Elaboracion propia.
Tabla 3.3.43. Capacidad portante admisible para zapata rectangular, método de
Meyerhof resumido para el area 4.

Capacidad portante admisible
(qadm = kg/sz)
Relacién L/B

Profundidad
de desplante

D¢ (m)
150 1,75 | 2,00 | 2,25 | 2,50 | 2,67
10
2,0 240 181|147 | 131|121 | 1,15
3,0 240 | 203|160 | 1,40 1,28 | 1,21

Fuente: Elaboracion propia.
Figura 3.3.30. Capacidad portante admisible para zapata rectangular, método de

Meyerhof resumido para el area 4.

30
2,5
T 20 1 o
S
215 1 8
£
> 1071 |-=-Df=2m
051 |—a—Df=3m

0,0 T T T T
1,4 1,6 1,8 2,0 2,2 2,4 2,6 2,8
Realacion L/B

Fuente: Elaboracion propia.
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Tabla 3.3.44. Capacidad portante admisible para zapata cuadrada, método de Bowles
para el area 4.

Profundidad Capacidad portante admisible
de (qadm = kg/sz)
desplante | (V)0 Base de fundacion (m)
Dy (m) 1,0 | 20 | 30 | 40 | 50 | 6,0
2,0 30 -- | 7,36 | 6,17 | 563 | 532 | 512
3,0 30 -- | 6,73 | 6,03 | 563 | 5,37

Fuente: Elaboracion propia.

Figura 3.3.31. Capacidad portante admisible para zapata cuadrada, método de Bowles

para el area 4.
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Fuente: Elaboracion propia.

Tabla 3.3.45. Capacidad portante admisible para zapata cuadrada, método de Meyerhof

para el area 4.

) Capacidad portante admisible
Profundidad (Qaam = kglcm?)

de desplante Base de fundacion (m)

Dt (m)
1,0 2,0 3,0 4,0 5,0 6,0
1,0 422 | 3,30 | 2,77 | 2,42 | 2,16 | 1,96
2,0 8,13 | 4,24 | 295|230 | 191 | 1,65
3,0 8,30 | 441 | 3,12 | 2,47 | 2,08 | 1,82

Fuente: Elaboracién propia.
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Figura 3.3.32. Capacidad portante admisible para zapata cuadrada, método de Meyerhof

para el area 4.
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Fuente: Elaboracion propia.
Tabla 3.3.46. Capacidad portante admisible para zapata rectangular, método de

Meyerhof para el area 4.

Profundidad Capacidad portante admisible
A fuliere (daam = kg/cm?)
de desplante —
Relacion L/B
Dt (m)
1,50 | 1,75 | 2,00 | 2,25 | 2,50 | 2,67
1,0 391 (289 |232|19 |1,69 151
2,0 6,48 | 3,21 | 2,15 | 1,64 | 1,34 | 1,16
3,0 6,65 | 337|232 181|151 1132

Fuente: Elaboracion propia.
Figura 3.3.33. Capacidad portante admisible para zapata rectangular, método de

Meyerhof para el area 4.
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Fuente: Elaboracion propia.
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Tabla 3.3.47. Capacidad portante admisible supuesta para zapatas, método de Hough
para el area 4.

Profundidad Capacidad portante admisible
de |Tipode| (Qadm = kg/cm?)
desplante | suelo corr Base de fundacion (m)
D¢ (M) 10 | 20 | 30 | 40 | 50 | 60
1,0 CL 25 1,97 197 | 197 | 1,97 | 1,97 | 1,97
2,0 SC-SM| 29 1,75 11,75 | 1,75 | 1,75 | 1,75 | 1,75
3,0 SC-SM| 30 2,08 | 2,08 | 2,08 | 2,08 | 2,08 | 2,08

Fuente: Elaboracion propia.
Figura 3.3.34. Capacidad portante admisible supuesta para zapatas, método de Hough

para el area 4.
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Fuente: Elaboracion propia.

3.3.5. Resultados y analisis.
En la determinacion del tiempo de caida promedio del martillo de 0,238 s, se obtuvo

un nivel de confianza de 95 %. Lo que significa que el intervalo de confianza tiene una
variacion de 0.004 s, respecto de su valor medio, esto nos quiere decir que el valor
promedio real de tiempo de caida del martillo (media poblacional) es 95 % probable que
se encuentre dentro de ese rango. EI motivo principal de variacién de tiempos es debido
al rozamiento entre martillo y guia, a su vez por la lectura del dispositivo elaborado, o
bien por la altura misma de caida del martillo, que es la que se buscaba.

Para la medicion indirecta de la energia ofrecida por el martillo, se hizo bajo la

suposicidn que la altura de caida del martillo permaneceria constante, pero se evidencio
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gue en la ejecucién del ensayo el accionamiento del gatillo del martillo en algunas
ocasiones se hacia unos cuantos centimetros por encima afectando directamente la
velocidad de caida. No obstante, para una primera aproximacion de la eficiencia de
energia del equipo se pudo determinar un valor razonable comparado con otro equipo
con las mismas caracteristicas técnicas sefialadas en el CAPITULO II, mostrandose la
siguiente tabla:

Tabla 3.3.48. Comparacion de eficiencia de energia.

Martillo Eficiencia de energia (%)

cilindrico hueco | Referencia | Calculado

accionado por
cuerda. 74,20 70,29

Fuente: Elaboracion propia.

Si bien la eficiencia de energia de referencia corresponde a un equipo nuevo, la
pérdida de dicha eficiencia podria ser un tanto menor para equipos viejos, como en el
caso de los demas equipos, lo que respalda que el calculo aproximado de eficiencia de
energia del equipo de SPT usado en los ensayos, podria ser cercano al real.

Los pardmetros de rigidez del suelo calculados de las distintas areas a partir de las
ecuaciones propuestas son presentados ahora en la tabla (3.3.49), sefialando que estan
dentro de rangos tipicos de suelos propuestos por varios investigadores. Para tal efecto
ademas, segun la clasificacion para diferentes condiciones naturales del suelo segun
SPT, se muestra la tabla (3.3.50) respectivamente.

Tabla 3.3.49. Resumen de pardmetros de rigidez del suelo.

Angulo de friccion (°) | Médulo de Young (MPa)
Referencia | Calculado | Referencia | Calculado
1 30,0-35,0 32,05 |10,0-25,0 18,61 Arena media
4 34,0-40,0 35,94 |50,0-810 26,18 Arena densa
Cohesion (KN/m?) Médulo de Young (Mpa)

2 100,0 -200,0 | 222,91 |50,0-100,0 98,55 Arcilla rigida

3 100,0 -200,0 | 200,46 |50,0-100,0 90,00 Arcilla rigida
4 (1m) | 100,0-200,0| 189,22 |[50,0-100,0 93,75 Arcilla rigida
Fuente: Elaboracion propia.

Area Descripcion

Si bien para el area 4, el mddulo de Young esta por debajo del rango para una arena
densa, pero para arena limosa (5,0 — 20,0 MPa) si corresponde. Por lo tanto, se decide

mantener el uso del valor calculado.



141

Tabla 3.3.50. Clasificacion del suelo segin SPT.

Area | Designacion | Prof.(m) | Ngo | (Npeo Rango Descripcion
1 - 17 8-25 | Arena media
Pozo: A 2 - 15 8-25 | Arena media
3 - 20 8-25 | Arena media
1 - 16 8-25 | Arena media
1 Pozo: B 2 - 18 8-25 | Arena media
3 - 19 8-25 | Arena media
1 - 19 8-25 | Arena media
Pozo: C 2 - 18 8-25 | Arena media
3 - 21 8-25 | Arena media
1 23 - 15-30 |Arcillarigida
Pozo: D 2 27 - 15-30 |Arcillarigida
3 27 - 15-30 [Arcillarigida
1 25 - 15-30 |Arcillarigida
2 Pozo: E 2 28 - 15-30 |Arcillarigida
3 29 - 15-30 |Arcillarigida
1 35 - 30-60 |Arcillamuy rigida
Pozo: F 2 34 - 30-60 |Arcillamuy rigida
3 36 - 30-60 |Arcillamuy rigida
1 21 - 15-30 |Arcillarigida
Pozo: G 2 19 - 15-30 |Arcillarigida
3 25 - 15-30 |Arcillarigida
1 25 - 15-30 |Arcillarigida
3 Pozo: H 2 27 - 15-30 |Arcillarigida
3 28 - 15-30 |Arcillarigida
1 20 - 15-30 |Arcillarigida
Pozo: | 2 23 - 15-30 |Arcillarigida
3 28 - 15-30 |Arcillarigida
1 25 - 15-30 |Arcillarigida
Pozo: J 2 27 - 15-30 |Arcillarigida
4 3 - 29 25-42 | Arenadensa
1 26 - 15-30 |Arcillarigida
Pozo: K 2 - 30 25-42 | Arenadensa
3 - 31 25-42 | Arenadensa

Fuente: Elaboracion propia.
Segun el criterio de Coduto (1994), se puede determinar cual seria la falla probable
en caso de alcanzarse la capacidad portante Gltima del suelo. Es asi que se presenta la

tabla siguiente; en funcién a la densidad relativa en caso de arenas.
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Tabla 3.3.51. Tipos de falla probables de las fundaciones.

Area | D, prom. Tipo de falla
1 0,57 Por rotura local
2 - Por rotura general
3 - Por rotura general
4 0,72 Por rotura general

Fuente: Elaboracion propia.

Como se pudo observar, los resultados del calculo de capacidad portante admisible se
incrementan mientras méas profundo es el nivel de fundacion. El caso contrario sucede
con la dimension de la geometria, mas propiamente hablando de la base de fundacion, a
mayor base, mayor serd el asentamiento generado y por consiguiente menor sera la
capacidad portante admisible del suelo.

La capacidad portante ultima del suelo es calculada por medio de los métodos de
Hansen y Meyerhof, los cuales son los Unicos en el presente trabajo que pueden ser
analizados por medio de estados limites, como se muestra en las tablas (3.3.52) y
(3.3.53), para el caso del area 1 y area 2 respectivamente, a una profundidad de
fundacion de 2,0 m.

Tabla 3.3.52. Capacidad portante Gltima, area 1.

Capacidad portante ultima
( gu = kglcm?) Método de célculo de
Base de fundacion (m) capacidad portante
1,0 | 20 | 3,0 | 40 | 50 | 6,0
2,0 15,84 | 16,27 | 17,08 | 18,12 | 19,28 | 20,51 Hansen y Brinch
2,0 14,96 | 15,49 | 17,08 | 18,94 | 20,91 | 22,93 Meyerhof
Fuente: Elaboracion propia.

Profundidad
de desplante
Dy (m)

Tabla 3.3.53. Capacidad portante Gltima, area 2.

Capacidad portante tltima

( gu = kglem?) Método de célculo de
Base de fundacion (m) capacidad portante

1,0 | 20 | 30 | 40 | 50 | 6,0
2,0 20,46 (18,71|17,63|16,96 | 16,50 | 16,18 Hansen y Brinch
2,0 20,05|17,24 116,30 | 15,83 | 15,55 | 15,36 Meyerhof
Fuente: Elaboracion propia.

Profundidad
de desplante
D¢ (m)

Observando con detalle los valores arrojados por los calculos, es correcto sefialar que

para una arena, figura (3.3.35), la capacidad portante Ultima tiene una tendencia
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creciente debido a que el tercer término de la ecuacién se incrementa conforme lo hace
la base. Para el caso de arcilla, figura (3.3.36), sucede lo contrario, la capacidad portante
ultima adquiere una tendencia decreciente ya que el primer término de la ecuacion

disminuye mientras la base es mayor.
Figura 3.3.35. Capacidad portante Gltima, area 1.
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Fuente: Elaboracién propia.
Figura 3.3.36. Capacidad portante Gltima, area 2.
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Fuente: Elaboracién propia.

La capacidad portante segura, representa una disminucion de la capacidad portante
ultima a razon de (1/3), siguiendo la misma tendencia de esta ultima, ya se decreciente o
creciente segun sea el caso de una arcilla o una arena respectivamente.

En la tabla (3.3.54), con el objeto de resaltar la importancia de realizar un analisis por

estados limites, se establece la frontera de un estado limite ultimo y un estado limite de
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servicio, correspondiente para el tipo de capacidad portante como se muestra también en
la grafica representativa de la figura (3.3.37).

Tabla 3.3.54. Analisis de estados limite, para el método de Meyerhof del area 2.

Base de fundacién 2,0 m

Profundidad de

desplante Dy qu qs Qadm
(kg/cm?) | (kg/cm?) | (kg/lcm?)
20m 17,24 5,75 1,41

Asentamiento
(mm)
Fuente: Elaboracion propia.

109,43 | 49,54 25,00

Figura 3.3.37. Gréfica representativa de analisis de estados limite, para el método de
Meyerhof del area 2.
Esfuerzo sobre el terreno (kg/cm?)
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Fuente: Elaboracion propia.

Para el area 1 y area 4 (pasando primer metro de profundidad), son aplicables todos
los métodos propuestos por tratarse de una arena. Para el area 2, area 3 y area 4 (en el
primer metro de profundidad), son solamente aplicables los métodos de Hansen,
Meyerhof y Hough.

Si se analiza por separado el area 1, para una zapata cuadrada, se observa que los
resultados de capacidad portante admisible son muy variados (tabla (3.3.55)), reflejando
los diferentes criterios para la elaboracion de los métodos a excepcion de Hansen y
Meyerhof, que presentan un comportamiento similar, incluso para zapatas rectangulares.
Y lo mismo sucede para las demas areas, donde independientemente se trate de un suelo

arcilloso o uno arenoso Hansen y Meyerhof presentan una similitud de resultados.
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Es asi, entonces, que el criterio de seleccionar dos métodos tedricos que representen
un célculo de capacidad portante admisible del suelo proximo al real queda respaldado,
figura (3.3.38). Ya que resulta casi imposible, como se sefialo en el capitulo anterior,
poder medir directamente la capacidad portante admisible del suelo con ensayos de
carga. Adicionalmente, el método de Hansen al ser el més completo de todos debido a
que calcula diferentes situaciones de proyecto, es establecido como método obligatorio
para disefio segun la Guia de cimentaciones en obras de carretera (validada por el
Gobierno de Esparia).

Tabla 3.3.55. Variacion de resultados de capacidad portante admisible para zapatas

cuadradas del area 1.

Profundidad Capacidad po[tint/e ad2m|5|ble , ,
de desplante (Gaam = g/cm ) Método de calculo de
Dy Base de fundacion (m) capacidad portante
10 | 20 | 300 | 40 | 50 | 60
2,0 528 | 3,05 | 2,13 | 1,67 | 1,39 | 1,21 |Hansen y Brinch
2,0 2,18 1197|180 | 1,68 | 1,61 | 1,59 |Lambe
2,0 1,66 | 1,30 | 1,09 | 0,99 | 0,94 | 0,90 | Meyerhof resumido
2,0 -- | 4,41 | 3,70 | 3,38 | 3,19 | 3,07 |Bowles
2,0 499 | 3,05 | 213 | 1,67 | 1,39 | 1,21 | Meyerhof
2,0 1,75 | 1,75 | 1,75 | 1,75 | 1,75 | 1,75 |Hough

Fuente: Elaboracion propia.

Figura 3.3.38. Variacién de capacidad portante admisible para zapatas cuadradas del

area 1.
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Fuente: Elaboracién propia.
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Con lo anterior sefialado, queda establecido como razonable recurrir a la normativa
internacional, que en este caso valida el método de Hansen y Brinch como el que mejor
representa una medicion real de capacidad portante de un suelo. Se justifica entonces
que para el presente trabajo, este método sea adoptado como patron y sirva ademas para
comparar los resultados arrojados por los demas métodos teoricos de calculo, validando
el célculo de capacidad portante para las cuatro &reas de trabajo.

Consecuentemente, se hace necesaria ademas la validacion de los resultados que
arrojan estos metodos comparandolos con situaciones de proyectos ya ejecutados en el
medio. Es por esta razon que se analizaran y compararan los resultados de capacidad
portante admisible calculados con los métodos propuestos en el presente trabajo de
investigacion, a partir de los ensayos de laboratorio y disefio de las fundaciones del
Departamento de Investigacion de Ciencias y Tecnologia (DICYT) ubicado dentro del
Campus Universitario, cuya informacién ha sido proporcionada por el Departamento de
Infraestructura de la UAJMS.

De la informacion proporcionada se cuenta con tres ensayos de penetracion estandar
(SPT) realizados en tres calicatas y cada una de ellas a una Unica profundidad. En el
Pozo 1 se cuenta con un suelo tipo GW (A-1a (0)) con capacidad portante admisible de
2,50 kg/cm? a una profundidad de 3,00 m; en el Pozo 2 se cuenta con un tipo de suelo
ML (A-4 (3)) con capacidad portante admisible de 3,20 kg/cm? a una profundidad de
3,50 m; y por altimo un Pozo 3 con un suelo GW (A-1b (0)) con capacidad portante
admisible de 2,20 kg/cm? a una profundidad de 3,00 m. Del disefio de las fundaciones
superficiales se tiene que se usaron zapatas cuadradas con bases que varian entre 1,45 m
a 6,50 m y zapatas rectangulares con relaciones L/B de entre 2,5 a 5,0. Todas las zapatas
fundadas a una profundidad de entre 2,75 m a 2,80 m.

Tabla 3.3.56. Resistencia a la penetracion corregida, para la DICYT.

oy [ Noer | NF | it o | Gy | Moo | (Ndeo
Pozo 1 30 | 11 | ne. | 19,00 | 57,00 | 1,32 | 13 17
Pozo 2 35 | 29 | ne. | 18,00 63,00 - 34 -
Pozo 3 30 | 10 | ne. | 18,00 | 54,00 | 1,36 | 12 16
Fuente: Elaboracion propia.

Designacion
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Tipo de Suelo (N1)60
Prof. (m) | Pozo | Pozo | Pozo Pozo | Pozo | Pozo .
1 5 3 TIPO 1 5 3 Asumido | Prom.
00 |30 |GW | ML | GW |[GW | 17 | 34 | 16 17 17
Fuente: Elaboracion propia.
Tabla 3.3.58. Parametros de rigidez calculados, para la DICYT.
Angulo de friccion interna ¢,.(°)
Peck et al. Shioi y Fukuri | Shioi y Fukuri
(Nso | (1974 (1982) (1982) Prom.
17 32,04 30,97 32,10 31,70
Médulo de Young E’ (kN/m?)
Kilhawy y
(N1)eo | Mello (1976) Mayne (1990) Webb (1969) Prom
17 20639,00 8500,00 15328,00 17983,50

Fuente: Elaboracion propia.

Si bien no es recomendable el uso de SPT en suelos granulares gruesos como en este

caso, aun asi es usado indistintamente. Por esta razon y valorando su resistencia a la

penetracion se puede asumir que el suelo se encuentra en un estado suelto cercano a un

estado medio, sus valores de pardmetros de rigidez no se encuentran dentro del rango
establecido por la literatura (35,0 °-40,0 © y 50000,0-150000,0 kN/m?), pero que por
reflejar ser conservadores seran usados en el célculo de capacidad portante.

Tabla 3.3.59. Resultados obtenidos del andlisis de capacidad portante admisible de

zapatas cuadradas, para la DICYT.

: Sibl
Profundidad Capacidad poitante a02Im|S|b e , ’
(9aam = kg/cm®) Meétodo de calculo de
de desplante — .
D, (M) Base de fundacion (m) capacidad portante
! 15[ 19 [ 2428 ]32]65
2,8 4,77 | 3,77 | 3,15 | 2,72 | 2,45 | 1,47 Hansen y Brinch
2,8 2,18 11,97 | 1,80 | 1,68 | 1,61 | 1,59 Lambe
2,8 152 (139|124 | 1,14 | 1,07 | 0,87 Meyerhof resumido
2,8 -- | 3,86 | 3,65 | 2,96 Bowles
2,8 477 | 3,77 | 3,15 | 2,72 | 2,45 | 1,47 Meyerhof
2,8 241 | 241 | 241 | 241 | 241 | 241 Hough
Fuente: Elaboracion propia.
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Figura 3.3.39. Resultados obtenidos del analisis de capacidad portante admisible de

6,0

zapatas cuadradas, para la DICYT.
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Fuente: Elaboracion propia.

Tabla 3.3.60. Capacidad portante segura de zapatas cuadradas, para la DICYT.

Profundidad
de desplante

Capacidad portante segura

(g5 = kg/em®)

Método de calculo de

Dy (m) Base de fundacion (m) capacidad portante
15119 |24 | 28 6,5

2,8 9,25]9,29 9,37 (9,48 | 9,59 | 10,93 Hansen y Brinch

2,8 8,65|8,62|8,75|896| 919 | 11,63 Meyerhof

q segura (kg/cmz)

Fuente: Elaboracion propia.

Figura 3.3.40. Capacidad portante segura de zapatas cuadradas, para la DICYT.
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Fuente: Elaboracién propia.
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Tabla 3.3.61. Resultados obtenidos del andlisis de capacidad portante admisible de

zapatas rectangulares, para la DICYT.

Profundidad Capacidad poitante acgmisible , ,
(9aam = kg/cm®) Método de célculo de
de desplante — .
Relacion L/B capacidad portante
D¢ (m)
20 | 25 | 27 | 39 | 42 | 51

2,8 4,74 | 2,43 | 2,99 | 3,56 | 3,48 | 3,60 Hansen y Brinch

2,8 1,27 | 1,04 | 1,15 | 1,13 | 1,12 | 1,10 Meyerhof resumido

2,8 4,74 | 2,43 | 2,99 | 3,56 | 3,48 | 3,60 Meyerhof

2,8 241 | 241 | 241 | 241 | 2,41 | 2,41 Hough

Fuente: Elaboracion propia.

Figura 3.3.41. Resultados obtenidos del analisis de capacidad portante admisible de

zapatas rectangulares, para la DICYT.

9 aam (kg/cm?)

5,0

=®=Hansen y

Brinch

4.0 1 a— Meyerhof
30 J resumido
: —o— Meyerhof
2,0 1 —o—Hough
10 - A A A A A
0,0 T T T T T T

15 2,0 25 30 35 40 45 50 55
Relacion L/B
Fuente: Elaboracion propia.

Tabla 3.3.62. Capacidad portante segura de zapatas rectangulares, para la DICYT.

. Capacidad portante segura
Profundidad (g5 = kg/lcm?) Método de calculo de
de desplante — .
Relacion L/B capacidad portante
D¢ (m)
20 | 25 | 27 | 39 | 42 | 51
2,8 7,65 | 769 | 743|690 | 6,84 | 6,68 Hansen y Brinch
2,8 797 | 738 | 732|736 | 732|738 Meyerhof

Fuente: Elaboracién propia.
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Figura 3.3.42. Capacidad portante segura de zapatas rectangulares, para la DICYT.
8,2
8,0 x

7,8 1 —o—Hansen y
7,6 Brinch

7,4 1 X ————— —x— Meyerhof
7,2 A

7,0 1
6,8 1
6,6 . . . . . . .
15 2,0 2,5 3,0 3,5 4,0 4,5 5,0 5,5
Relacion L/B
Fuente: Elaboracion propia.

q segura (kg/sz)

Si bien los pardmetros de rigidez calculados no se encuentran dentro del rango tipico,
siendo inferiores, los resultados obtenidos del calculo de capacidad portante mediante
Hansen y Meyerhof por consecuencia son conservadores pero aun asi se pudo obtener
resultados mayores a los usados en el disefio de las fundaciones. Claramente a excepcion
de la zapata cuadrada de 6,5 m, la capacidad portante calculada representa un 62,5 % de
la considerada para esa zapata, lo que muy probablemente se hayan generado
asentamientos mayores como se muestra en la siguiente tabla.

Tabla 3.3.63. Estados limites para DICYT, zapata cuadrada.

) Base de fundacién 6,5 m
Profundidad de Meyerhof Hough
desplante D Ka/orm? ka/cm? ka/em? Kka/em?
28m qu (kglcm?) | g5 (kglem?) | qaam(kg/lcm’) | qaam (Kg/cm®)
' 34,88 11,63 1,47 2,41
Asentamiento (mm) 906,34 292,88 25,00 49,63

Fuente: Elaboracion propia.
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CAPITULO IV
CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

4.1. CONCLUSIONES.

Las conclusiones al finalizar el presente trabajo, basadas en los resultados obtenidos
del andlisis de capacidad portante, son las siguientes:
o El tipo de fundacion superficial, de acuerdo a su geometria, tiene una incidencia
directa en el resultado de capacidad portante, como también la calidad de los parametros
de rigidez del suelo segin su tipo. Mediante las gréficas propuestas la capacidad
portante tiene una variacion, que segun su analisis por estados limites pueden tener una
tendencia ascendente o descendente en funcién de la fundacién superficial y tipo de
suelo.
. Las correcciones de la medida de resistencia a la penetracion del ensayo de SPT,
son necesarias para minimizar las posibles incertidumbres en la correlacion de
parametros de rigidez del suelo y su proyeccion con la calidad de los resultados de
capacidad portante del suelo. Estas quedan definidas de acuerdo a la eficiencia de
energia del equipo y el nivel de esfuerzos en el suelo, ademas de la metodologia de
interpretacion propuesta que sea aplicable al ensayo de penetracion estandar.
. Para el conjunto de parametros determinados mediante correlaciones, estos
representan una correspondencia razonable en funcion al rango segun el tipo de suelo
presente en diferente literatura.
o Al no poderse realizar una medicién directa de capacidad portante por métodos
practicos, queda establecido entonces, como consecuencia, el método de Hansen &
Brinch como patron ademas de contar con su validacion respectiva, y como método que
respalda ademas sus resultados por su cercania el método de Meyerhof.
. Si bien los resultados arrojados por el método de Hough son cercanos a los
demas métodos, su recomendabilidad se ve comprometida por no representar una
relacion con las caracteristicas de la fundacion y estimacion de asentamientos. Ademas
de no contar con informacién de que los valores de entrada del nimero de golpes de SPT
estén corregidos, por lo tanto se concluye que sus resultados pueden ser asumidos como

supuestos o de referencia.
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4.2. RECOMENDACIONES.

. Analizando el trabajo de campo, se recomienda que tanto el equipo como el
ensayo de penetracion estandar se deban realizar en lo posible como lo describen las
normas. Esto quiere decir, que el muestreador sea la cuchara partida de Terzaghi y no la
puntaza ciega, que si bien en el presente trabajo se obtuvo una aproximacion de la
eficiencia de energia del equipo aproximada y respaldada por la literatura descrita, este
tiene que ser calibrado con equipo especial y bajo norma, que su medida de resistencia a
la penetracion tiene que ser corregida segun el suelo ensayado y que si bien su
interpretacion representa cierto grado de complejidad se la realice conforme se fue
detallando en el presente trabajo.

. Si bien el uso de algunas de las correlaciones del ensayo de penetracion estandar
con los parametros de rigidez del suelo es aceptable, es recomendable que para futuras
investigaciones se lleve a cabo un estudio de correspondencia de estas correlaciones
aplicadas a las condiciones reales de los suelos en la ciudad de Tarija.

o Los métodos tedricos empleados en el presente trabajo no representan la totalidad
de los métodos o las formas de calculo, existiendo muchos otros en el medio con un uso
indiscriminado. Por lo tanto, es aconsejable que los métodos o formas de calculo de
capacidad portante que no tengan una fundamentacion tedrica o un criterio bien
establecido sean evitados, y aquellos que si lo posean, que su uso sea correspondiente a
sus limitaciones o alcances. Ademas, es aconsejable usar el método de Hanse & Brinch
por las caracteristicas ya detalladas en el analisis de resultados, y como respaldo el
método de Meyerhof.

. Se recomienda que, cuando se lleve a cabo un estudio de suelo con el objeto de
determinar la capacidad portante en el terreno, haciendo uso de cualquier método de
calculo y empleando cualquier ensayo de suelo, si no se tiene las caracteristicas de la
fundaciéon y la estimacion de los asentamientos no es correcto usar el término de

capacidad portante ni mucho menos admisible, como lo manifiestan expertos en el area.



