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refacio

Este trabajo, es el resultado de varios afios de ensefianza y
practica de la ingenieria civil. No pretende ser algo
terminado, sino que se mejora cada vez, con nuevos aportes
de proyectos y temas. El objetivo que se tiene, es despertar la
curiosidad en los estudiantes de ingenieria, y alertar sobre las
previsiones que se deben tomar, cuando se participe en un
proyecto. Durante la formacion en esta carrera, la carencia
que se nota es la desproporcidn, que hay entre la abstraccién
y modelado de las estructuras, como algo muy simplificado,
y la escasa o nula descripcién, de lo que se disefia, como parte
de un proyecto mas complejo. En los temas que se desarrollan
aqui, se tiene como punto de vista basico, la ingenieria
geotécnica, que abarca actualmente cuatro temas: la geologia
aplicada a la ingenieria civil, la mecanica de rocas, la
mecénica de suelos y el disefio de cimentaciones. Se toma
como principio, el hecho que las estructuras con el suelo,
forman un sistema e interact(ian entre si y, que si un fenémeno
sucede en el suelo, necesariamente afecta a la estructura. Y el
suelo esta sometido a muchos fendmenos de la geodinamica
externa e interna; entonces las estructuras, estan afectadas por
esos fendmenos. Se deduce que, el ingeniero, esta obligado a
conocer todos esos fenémenos. Otro principio a considerar,
es que un elemento estructural, forma parte de un sistema
estructural mas complejo, el cual debe ser conocido a
cabalidad. Generalmente los principios de disefio de los
elementos estructurales, se hacen de manera aislada, y dada
la generalidad del tema, no se le estudia, como parte de un
proyecto completo. Visto asi, se tiene dificultades, cuando se
empieza con los primeros disefios. En este caso tratamos de
acercarnos un poco méas a los proyectos. Se agradecen las
criticas constructivas y son consideradas, en cada nueva
edicion de este trabajo. Es deseo del autor, que alguna parte,
sea de provecho y aclare uno o mas temas a los estudiantes,
entonces se habra conseguido el objetivo, de ser (til con el
disefio y construccién de edificaciones, con el mayor nimero
de previsiones, para evitar los dafios a las edificaciones, por
parte de los fendbmenos naturales. No es suficiente, mostrar
solo las obras bien construidas, para orgullo de los ingenieros.
También hay que mostrar las fallas, patologias, y a manera de
forenses, buscar las causas, para que éstas no se repitan. Los
disefios y construcciones, tienen un costo, y al ingeniero se le
juzga severamente, pues se espera que tenga el mas alto nivel
de conocimientos.

W. Rodriguez S. CEng.
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CAPITULO 1

INTRODUCCION

1. GENERALIDADES.- Cuando se desea realizar un
proyecto y construccion, de obras de ingenieria, se debe
considerar el medio en el cual se realiza el proyecto. Una
edificacion, no es un elemento aislado, sino que interactiia
con el medio. Una edificacién u obra de ingenieria, se asienta
sobre el suelo. Y esa edificaciéon tiene cargas, las que
transmite al suelo. El suelo no es un material firme, que
garantiza totalmente la estabilidad. No tiene la resistencia tan
grande, como el acero o el concreto, que son los componentes
de la edificacion, y que durante la carrera, se les da muchas
horas de estudio, a diferencia del suelo. Al contrario, es un
material que sufre deformaciones, y tiene una resistencia
limite, la cual no debe ser superada por las cargas que
provienen de la estructura. Es necesario entonces, calcular los
esfuerzos que se producen en el suelo y, las deformaciones
que se producen. Los estudiosos han encontrado, que cuando
los asentamientos del suelo, son mayores a un cierto, valor
limite, se producen grietas en la edificacion. Por tanto, es
necesario conocer los principios y ecuaciones que predicen el
valor de las deformaciones, para no superarlas. Ademas el
suelo no tiene una resistencia fija, sino que varia en cada
lugar. Por tanto se tiene que determinar. Existen métodos
tedricos y practicos para determinar la capacidad portante.
Aqui cobra importancia la experimentacion de los materiales,
en este caso del suelo, la cual nos proporciona parametros
geotécnicos, los que se usan en las teorias y ecuaciones de
resistencia que se han desarrollado. La determinacién de las
caracteristicas y propiedades del suelo, sirven para el disefio
de las estructuras y cimentaciones. No es lo mismo disefiar
una edificacion sobre un suelo blando, que sobre un duelo
rigido. Las fuerzas sismicas son mayores, en las edificaciones
asentadas sobre suelos blandos. Las cimentaciones son de
mayor tamafio, en suelos de baja resistencia o capacidad
portante, que sobre un suelo de mayor capacidad portante.
Cada piso de edificacion, representa peso adicional, y cuando
se supera la resistencia del suelo, es necesario transmitir las
cargas a otras partes mas profundas, y mejor si es que es en
roca. Por tanto, hay que conocer el estado del conocimiento
sobre cimentaciones profundas, tales como los pilotes.
Ademaés de la teoria, aqui es importante también, el nivel de
la tecnologia.

2. EL MAPA GEOTECNICO.-

El disefio estructural y de cimentaciones debe considerar el
tipo de suelo sobre el que se va a cimentar. Cuando se
representan en un mapa, los variados tipos de suelo, éste se
llama: Mapa geotécnico. Fig. (1), los suelos se clasifican en
gravas (G), arenas (S), limos (M) y arcillas (S); y su
combinacion entre si, como: Arenas bien gradadas (SW),
arenas mal gradadas (SP), arenas limosas (SM), arenas

arcillosas (SC), Gravas limosas (GM) y gravas arcillosas
(GOC).

La ubicacion del proyecto, y el conocimiento del suelo
subyacente de la estructura, nos indica, la problematica
geotécnica que va a tener la estructura. Por ejemplo, si la
estructura esta ubicada en un suelo arcilloso, va a tener
problemas de expansibilidad y asentamientos. Si la estructura
se asienta en un suelo arenoso, y hay nivel freatico, la
estructura puede estar sometida a licuaciéon del suelo. Si
ademas, el suelo es blando, la estructura va a tener problemas
de amplificacion sismica, a diferencia de si se asienta en un
material rigido o rocoso. El tipo de suelo nos indica qué tipo
de medidas se deben tomar para disminuir o evitar sus
efectos.

Si queremos disefiar una edificaciéon, no solo hay que
considerar las fuerzas, que actdan sobre ella. Son muchas
variables que van a afectar el disefio de cimentaciones, por
ejemplo: el tipo de suelo (cohesivo, granular, granular con
finos, de alta o baja plasticidad), la variacién de estratos, la
consistencia (media, blanda, dura), las propiedades fisicas y
mecanicas (cohesion, angulo de friccion interna, indice de
compresion), la ubicacién del nivel freatico, la profundidad
de cimentacion, la capacidad portante por resistencia, la
capacidad portante por asentamiento, el esfuerzo neto, los
asentamientos diferenciales y totales, los agentes agresivos y
ataque quimico de suelos y aguas subterraneas (sales,
cloruros, sulfatos), la expansibilidad y fuerza expansiva del
suelo, la estabilidad del talud de la excavacion, las
especificaciones de los reglamentos de edificaciones, etc.
Hay que dominar estos temas, y luego procederemos a disefiar
la cimentacidn. El disefio, no debe concebirse como un simple
calculo de estructuras, sino como algo mucho mas complejo.

3. EL MAPA DE PELIGROS.-

En la actualidad, en muchas ciudades, los ingenieros han
clasificado los peligros, a los que van a estar sometidos cada
zona, cuando ocurra un desastre natural o evento
extraordinario, como terremotos, inundaciones, licuaciones
de suelo, huracanes, tsunamis, etc., y los ingenieros los han
plasmado en un mapa llamado: Mapa de peligros. En la Fig.
2. Se observa el Mapa de peligro por Inundaciones de la
ciudad de Lambayeque, Per.

El mapa de peligros, es el resultado de la superposicion, de
cada Mapa de peligro, que se realiza por separado; en realidad
el Mapa de peligros, es el Mapa de peligro sintesis. EI mapa
de peligros sintesis, representa la acumulacion de los mapas
de peligros particulares como son:

-Mapa de peligro geoldgico

-Mapa de peligro sismico

-Mapa de peligro por licuacion de suelos

-Mapa de peligro por inundaciones

-Mapa de peligros por tsunamis

-Mapa de peligros por deslizamientos

El Mapa de Peligros, Fig. 3, contiene la zona donde se va a
construir un proyecto. Delimita las areas de peligro, las cuales
se han clasificado como: Peligro muy alto (color rojo),
Peligro alto (color anaranjado), Peligro medio (color
amarillo) y, Peligro bajo (color verde). Nos indica las areas
que son adecuadas y las que no, para construir. Indica cuales
son las areas apropiadas para expansion urbana y
equipamiento, y cuales son las &reas donde se requieren
estudios y especificaciones especiales, o donde no se debe



construir. Identifica las zonas criticas de una ciudad, donde se
quieren obras de mitigacién. Fomenta el crecimiento de la

ciudad de manera ordenada, evitando que se hagan

construcciones costosas, que pongan en riesgo la vida de las

personas.

Las Naciones Unidas han clasificado en cuatro grupos, los

fendmenos naturales que pueden causar desastres, y que son

representados en un Mapa de peligros naturales;

A. Generados por procesos dinamicos en el interior de la

tierra (Geodinadmica interna).-

Terremotos, Maremotos o tsunamis, actividad volcanica.

B. Generados por procesos dindmicos en la superficie

terrestre (Geodinamica externa).-

Deslizamientos, derrumbes, aludes, aluviones, deglaciacion.

C. Generados por fendmenos meteorolgicos,

oceanograficos.-

Cambios climéticos (como el fendmeno de El Nifio), cambios

climaticos (sin EI Nifio),

Inundaciones, sequias, temporales, granizo.

D. De origen biol6gico.-

Plagas (langostas), epidemias.

Los desastres mas frecuentes en nuestro pais (Peru), son;
Inundaciones, Aluviones menores (Huaycos o llocllas),
deslizamientos, heladas, sequias, temporales y terremotos.

Fig. (2). Mapa de peligro por Inundaciones de la ciudad de
Lambayeque. Perd.

Fig. (1). Mapa geotécnico de la ciudad de Lambayeque. Peru.

Fig. (3). Mapa sintesis de Peligros de la ciudad de
Lambayeque. Peru. El significado de lo que indica cada
color esta en la figura 4.




En la Fig. 4, se muestra la clasificacion de los peligros y en la
ig. 5, se muestra el proceso de obtencién del Mapa de
peligros sintesis, como el resultado de la acumulacion, de los
peligros que afecran una ciudad.
De lo expuesto, queda claro que un proyecto o una
edificacion, tiene que disefiarse de manera especifica
considerando, la zona donde se va a construir, y teniendo en
cuenta los fendmenos naturales a los que va a estar expuesta,
saiendo diferente su disefio, para otro lugaar. De tal manera
gue no existe un disefio tipico que se aplique para todo lugar.
Por ejemplo un disefio de un proyecto, para un suelo arenoso,
es diferente que un disefio para un suelo expansivo, puesto
que para el primero, no es factor gravitante la expansibilidad,
cosa que si lo es en el segundo. Para el segundo disefio puede
gue no sea gravitante la licuacion de suelos, cosa que si lo
puiede ser en el primero.

Sectores amenazados por alud-avalanchas y flujos repentinos de|
piedra y lodo (huaicos).

Areas amenazadas por flujos piroclasicos o lava.

Fondos de quebradas que nacen de la cumbre de volcanes|
activos y sus zonas de deposicion afectables por flujos de lodo.

Sectores amenazados por deslizamientos. Zonas amenazadas|
por inundaciones a gran velocidad, con gran fuerza|
hidrodinamica y poder erosivo.

Sectores amenazados por tsunamis.

Suelos con alta probabilidad de ocurrencia de Licuacion|
generalizadas o suelos colapsables en grandes proporciones.

(%)
@]
% Sectores donde se esperan altas aceleraciones sismicas por sus|
= ZONAS DE caracteristicas geotécnicas.
E_J PELIGRO  |Sectores, que son inundados a baja velocidad y permanecen|
ALTO bajo agua por varios dfas.
Ocurrencia parcial de la licuacion y suelos expansivos.
Suelo de calidad intermedia, con aceleraciones sismicas|
ZONAS DE | moderadas.
PELIGRO
MEDIO Inundaciones muy esporadicas con bajo tirante y velocidad.

Terrenos planos o con poca pendiente, roca o suelo compacto

ZONAS DE |seco, con alta capacidad portante.

PELIGRO
BAJO Terrenos altos no inundables, alejados de barrancos o cerros

deleznables. No amenazados por actividad volcanica o tsunamis.

Fig. 4. Clasificacion de los peligros.
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Fig. (5). Obtencién del mapa sintesis de peligros, como una
acumulacidn, de los demas peligros.

Fig. 6. Desastre por inundaciones, debido al fendmeno
denominado “El Nifio”, en el conjunto habitacional Mocce,
ubicado en la zona nor-oeste, de la ciudad de Lambayeque,
Perd. Observar la concordancia con la zonificaciéon de los
mapas de inundaciones y de peligro sintesis.



w:API'TULO 2

PROPIEDADES INDICE DE LOS
SUELOS Y SU CLASIFICACION

PROPIEDADES INDICE

1. INTRODUCCION.-

Se trata sobre las propiedades fisicas de los suelos,
las definiciones que se usan, las relaciones de peso
y volumen, el analisis granulométrico por
tamizado, los limites liquido y plastico, los
ensayos que se realizan para obtener los
parametros fisicos del suelo vy, la aplicacion de los : o §

mismos, para conocer el comportamiento del Fig. 1. Vista al microscopio, de una arena de
suelo. playa, en estado himedo, de la ciudad de

2. PROPIEDADES INDICE. — Pimentel, Chiclayo, Peru.

Son aquellas que nos indican de una manera 3. RELACIONES GRAVIMETRICAS
rapida y préactica, del estado y naturaleza del Y VOLUMETRICAS -

suelo, con fines posteriores, como elaborar
perfiles estratigréficos, clasificacion de suelos,
propiedades y parametros complementarios de
capacidad portante, con fines de cimentacion. Las
propiedades indice son:

Peso especifico de masa.

Contenido de humedad.

Peso especifico de sélidos.

Relacion de vacios.

Porosidad.

Grado de Saturacion de agua.

Grado de saturacion de aire.

Peso especifico seco.

Compacidad relativa.

Distribucion granulométrica.

Fig. 2. Esquema de una muestra de suelo y el
modelo de sus tres fases.




FASE
GASEOSA

Fig. 2. Esquema de una muestra de suelo.

NOMENCLATURA. -

W,, = Peso de masa.

W, = Peso de sélidos.

W,, = Peso de liquido.

W, = Peso del aire.

V., = Volumen de masa

Vs = Volumen de sélidos.

V, = Volumen del liquido .

V, = Volumen del aire

V,, = Volumen de vacios o huecos

Se deduce que:
W, =W, +W, + W,
Considerando que:

W, =

Win = Ws + W,
V=V +V,+V,
V,=V,+1,

4 DEFINICIONES.-

4.1 PESO ESPECIFICO DE MASA.- (V)
Llamado también peso unitario, peso volumétrico,
peso especifico aparente o peso especifico. Es la
relacion entre la masa de un suelo, y su volumen
de masa. Otra manera de definirlo, es el peso de
una unidad de volumen de suelo. Se suele medir
en gr/cm?, y se determina, tallando una muestra
inalterada de suelo, en un anillo metéalico, cuyas
dimensiones, diametro y altura, son medidos
previamente con un vernier.

Vm Vw . ‘ Ww Wm

Vm =

Valores referenciales de pesos volumétricos son
los presentados a continuacion, los cuales son
afectados por la humedad del suelo. Se resalta el
hecho que, un m? de suelo supera la tonelada, lo
cual debe ser considerado, cuando ocurren
derrumbes durante las excavaciones.

Tabla 1. Valores referenciales de pesos

volumétricos.

Win
Vin

Tipo de suelo Ym
t/m3, gr/cm?
Arena 1.6-1.9
Arena con limo 1.6-1.9
Arena con arcilla 1.7-1.9
Limo 1.6-1.9
Arcilla 1.8-1.9
Grava 1.8-2.0

4.2 CONTENIDO DE HUMEDAD (w, w).-
Llamado también humedad o contenido de agua.
Es la relacion entre peso del agua contenida en el
suelo, y el peso de solidos. Se expresa en
porcentaje.

wz%*loOO/
W 0

N

4.3 PESO ESPECIFICO DE SOLIDOS

(yS’ GS)"

Llamado también peso especifico de las particulas
solidas. Es la relacidn entre el peso de sélidos de
un suelo, y el volumen de sélidos. Es el peso por
unidad de volumen de la fase solida.

4.4 GRAVEDAD ESPECIFICA, Ss). —
Llamada también peso especifico relativo de las
particulas sélidas, densidad de sélidos.

Es el peso especifico de solidos, dividido entre el peso
especifico del agua a 4° C (1 gr/cm?®). Carece de
unidades.



Y
l} 5, =1

Tabla 2. Valores de gravedad especifica.

Tipo de suelo Ss, Gs
Arena 2.60 -2.70
Arena limosa 2.67-2.70
Arcilla inorganica 2.70-2.80
Suelos con micas 2.75-3.0
Suelos organicos variable,
puede ser <2

4.5 DENSIDAD APARENTE (p).-
Llamada también densidad himeda. Es la masa de
un suelo, dividida entre su volumen.

_ masa Wy
P = volumen ~ gV,
="
g

4.6 RELACION DE VACIOS (e).-

Llamada también indice de poros o indice de
huecos. Es la relacion entre el volumen de vacios
de un suelo, y el volumen de la fase sélida de un
suelo.

<
<

Donde:

Volumen de vacios: V, =V, +V,

4.7 POROSIDAD (n).-
Es la relacion entre el volumen de vacios de un
suelo, y el volumen de masa de un suelo.

4.8 GRADO DE SATURACION DE AGUA,
GRADO DE SATURACION (G ).

Es la relacion entre el volumen de agua contenida
en un suelo, y el volumen de vacios. Se expresa en
porcentaje,

Vo
G, =-2 x100%
Vy

4.9 GRADO DE SATURACION DE AIRE
(Ga)-' ) ] .

Es la relacion entre el volumen de aire contenido
en un suelo, y el volumen de vacios. Se expresa en
porcentaje,

Va
G,=—2%100%
Vy

4.10 PESO ESPECIFICO SECO (¥ )--

Es la relacion entre el peso de una muestra seca de
un suelo, y el volumen de masa.

W,

Yd:ﬁ

4.11 COMPACIDAD RELATIVA, DENSIDAD
RELATIVA O INDICE DE DENSIDAD (Cr,
Dr, Id).'

Relaciona la relacién de vacios natural de un suelo
gravoso 0 arenoso, respecto a las relaciones de
vacios maximay minima. Tiene la siguiente
expresion:

€natural

€maximo
C, =

€miximo €minimo

Se suele expresar en porcentaje.

En las Figs. 2, 3 y 4 se observan tres estados de
una misma arena: floja o suelta, media y
compacta. Para una misma unidad de volumen, la
relacion de vacios, es mayor en las arenas sueltas
que en las compactas.

En las arenas sueltas, la relacion de vacios:

e natural = e maximo. Por tanto, Cr = 0.

En las arenas compactas, la relacion de vacios:
e natural = e minimo. Entonces, Cr = 1 0 100 %.
Mientras mas denso es un suelo, mayor es su
resistencia a la compresion y al esfuerzo cortante.



microscopio.

RS W R L L @
Fig. 5. Arena densa (compactada) vista al
microscopio.

Se clasifican los suelos segun el valor de la
Compacidad relativa:

Elg 4. Arena en estado medio denso vista al

Tabla 3. Valores de compacidad relativa Cr.

Estado Compacidad Densidad
relativa, Cr(%)
Suelto <35 Menor
Medio denso 35-65
Denso 65— 85
Muy denso 85 - 100 Mayor

5. RELACIONES ENTRE LAS
PROPIEDADES INDICE. -

A. RELACION ENTRE LA RELACION DE
VACIOS e Y LA POROSIDAD n.-

e=fm)

Sabemos que:

W Vo/Vm n n
e =— = = =
Voi VolVp Vi/Vip (In—W)
Vin
n n
e = =
(Vm_Vv) 1—-n
Vin
_ n
e_l—n

De aqui se deduce que:

e
n =
1+e

B. RELACIONES ENTRE ¥, , @,€ V Vs -

Ym = f(w,e,¥s)
Sabemos que:

a)=%*100(y
W 0

S

- W=elg

Q
Il
o~ |



=)

~|

Por lo tanto, tenemos:

Sabiendo que W, = 0 , tenemos:

l+w  (1+w)W

m =y W, T T W,
A+ wys
U
Vs
_(Q+o)ys _(A+a)y
Ym =Ty Y, 1+te
v
=(1+w)ys
Vm 1+e

C.RELACIONESENTRE G, ,w,e y S -
G, =f(weS;)

Sabemos que:

w
w=—x100%

Ws
Y
€=y - V,=elj
S
w v w
= — - = —
Y=v Y
Vs
S ==
S Ve

Por lo tanto, tenemos:

v, .
Gy =7, % 100%

%4
G, = Yo * 100%
W,
G, = * 100%

10

G, = “’W*100%
Yo €5°

¥s ¢

w w

Gw— ]/S_ S

e Ve e
wS
G,=——

6. ESTADOS DEL SUELO.-

6.1 Estado himedo o parcialmente saturado.
6.2 Estado seco.

6.3 Estado saturado.

6.4 Estado saturado y sumergido.

6.1 ESTADO HUMEDO. -

Conocido también como estado natural o estado
parcialmente saturado.

El estado himedo es el estado natural del suelo,
por lo que las ecuaciones seran las mismas que las
estudiadas anteriormente, ya que contiene las tres
fases.

Fig. 6. Modelo de faées paré suelo humedo.
PESO ESPECIFICO DE MASA:

Wy W+ W, + W

Ym = = Y
1+w
}/m=(1+e)}/s

GRADO DE SATURACION DE AGUA -



GRADO DE SATURACION DE AIRE.-

Ya g
Go =7, * 100 %

v

6.2 ESTADO SECO. -

En este estado el suelo carece de fase liquida, por
lo tanto, contiene las fases solida y gaseosa.

Vs

Fig. 7. Modelo de fases para Suelo Seco.

PESO ESPECIFICO SECO.-

_(Wm) W+ Wy, + W W
e \v, ), T T vy, vty
De:

_(1+w)
Conw=0
Resulta:

(Vs

y‘l_(1+e)

Combinando las dos Ultimas ecuaciones se obtiene
otra manera de hallar el peso especifico seco:
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Ya = (;jl_—mw)

GRADO DE SATURACION DE AGUA -

_ w.Ss

w

e
G,=0

GRADO DE SATURACION DE AIRE.-

Va Va
Ga=—=—=

V,+V, 1,

G,=100%

6.3 ESTADO SATURADO. -

La fase gaseosa es ocupada por el agua.

Vv Vw

Vm

Vs

Fig. 8. Modelo de fases para Suelo Saturado.

PESO ESPECIFICO EN ESTADO
SATURADO.-

(V )
Vsar
m 7’ SAT

_WS+Ww
Vsar = V. +V,



ﬁ GRADO DE SATURACION DE AGUA .-

Voo Voo

=—=—=1
W Vatly

Gy
G, =100 %

GRADO DE SATURACION DE AIRE.-

G,=0
6.4 ESTADO SATURADO Y SUMERGIDO. -

Cuando existe manto acuoso, hay que considerar
el suelo en estado saturado y sumergido. Al
sumergirse, segun el principio de Arquimedes, el
suelo experimenta un empuje, hacia arriba, igual
al peso del volumen de agua desalojada.

Fig. 9. Fuerzas debidas al peso y al empuje, en un
suelo en estado saturado y sumergido.”.

PESO ESPECIFICO SATURADO Y
SUMERGIDO.-

, (Wm)

V =\
Vm saty sum
,_Wm_E_Wm_Ww
v T T

Y =Ysat — Yo

12

y, = Vsat — 1 t/m3‘
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ENSAYOS DE LABORATORIO, PARA
OBTENER ALGUNAS PROPIEDADES
INDICE DE LOS SUELOS.-

CONTENIDO DE HUMEDAD.-

Se determina pesando el suelo en dos etapas, en
estado natural y en estado seco, después de llevar
una muestra a la estufa.

Peso de agua
Peso de aire ';’
z Peso de aire
Peso de agua >  Estufa >
Peso de solidos
Peso de sélidos (b)
()
(@)

Fig. 10. Proceso para la obtencion del contenido
de humedad.

Se describe el proceso con un ejemplo:

1. Se pesa un recipiente (capsula):

Wrecipiente = 22.58 gr

2. Se coloca una muestra de suelo hiumedo en el
recipiente y se pesa:

Wrecipiente+muestra htmeda = 73.27 gr

3. Se lleva a la estufa el recipiente con la muestra
hameda, por 24 horas a 110 grados C.

4. Se saca el suelo seco de la estufa y se pesa:
Wrecipiente+muestra seca = 65.04 gr

5. Calculamos:

Winuestra seca = 65.04 — 22.58 gr

Winuestra seca = 42.46 gr

Wagua de ta muestra = 73.27 — 65.04 gr

Wagua dela muestra = 8:23 8

Mo * 100
w Y = VVS

y _ 8:23+100
W= T 46

6. El contenido de humedad es:
w% =19.38%
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Fig. 12. Estufa con muestras y recipientes.

PESO VOLUMETRICO.-

Se determina midiendo el peso y el volumen
correspondiente de una muestra inalterada, que ha
sido tallada e introducida en un anillo de
dimensiones fijas.

Fig. 13. Vernier o pie de rey, usado para medir el
didametro y altura del anillo.



- o =
e

Cacd
"3 4 n

Fig. 14. Tallado de muestra inalterada.

Fig. 15. Muestra tallada dentro de un anillo de
dimensiones fijas.

Resultados.-
Diametro del anillo, D = 7.15 cm
Altura del anillo, H = 3.47 cm

T
Volumen del anillo = " D?H

TT
V= (7.15)*(347) = 139.33 em’®

Wanillo = 8135 gr
Woanillo+muestra = 303.38 gr

Whuestra = (Wanillo+muestra) — Wanilo
Wihuestra = 303.38 — 81.35 gr

Whhuestra = 222.03 gr

W,  222.03

Vm 139.33

Ymuestra = 1.59 gl‘/Cl}‘l3

GRAVEDAD ESPECIFICA. -

El peso especifico de la fase sélida de un suelo,
se calcula, pesando una fiola, suelo y agua, en
cuatro estados diferentes (ver figura):

Ymuestra =

1. Peso de la fiola vacia.
2. Peso de la fiola con el suelo seco (fase solida)
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3. Peso de la fiola, suelo seco y agua, hasta una
marca fija que tiene la fiola en la parte superior
4. Peso de la fiola y agua solamente, hasta la
marca de la fiola.

FIOLA
SOLIDO

Wf Wf +s

(1) (2)

'
W1 sz
Wi+s+ W, Wi + Wy
(3) (4)

Fig. 16. Proceso para obtener la gravedad
especifica de un suelo.

Ys = — ..(a)

Luego calculamos el peso y volumen de la fase solida
de la siguiente manera:

W =(2)— (1) ...(b)
Vs = V2 = Vot ...(¢)
Wiy _(Ww
Yw = E - VW1,2 = (VW)12
..(d)

Remplazando (d) en (c):

w2 wl

S Yw2 Yw1

Siendo: Y1 = Y, = 1 gricm®

Cuando se requiera mas precision, del peso
especifico del agua, tomar la temperatura del agua
(con termdémetro), con la que se realiza el ensayo



usar, el peso especifico del agua a la temperatura
eal del agua destilada.

[/;:sz—lez

Ve=1[(4 - D] -[3) - (2]
...(e)

Remplazando (b) y (e) en (a) se obtiene:

Y. = (2)-(1)
S [W-MI-[3)-(2)]

gr/cm®

La gravedad especifica es:

oL

Yw
Ejemplo:

Obtener la gravedad especifica de una muestra de
suelo obtenida en la ciudad de Lambayeque, Peru:

N° DESCRIPCION

1 | Peso de fiola, gr 108.68

2 | Peso de fiola + muestra seca, gr 211.77

3 | Peso de fiola+ muestra seca + | 405.73
agua destilada 1, gr

4 | Peso de fiola + agua destilada 2, gr | 341.10

5 | Peso de sélidos: (2) - (1), gr 103.09

6 | Peso de agua 2: (4) — (1), gr 232.42

7 | Pesodeagual: (3)-(2),qr 193-96

8 | Volumen de s6lidos: (6) — (7), cm3 | 38.46

9 | Peso especifico de sélidos: (5)/(8), 2.68
gr/cm3

10 | Gravedad especifica 2.68

Fig. 17. Peso de la fiola vacia.
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Fig. 18. Colac'i()nAdeI suelo seco en lafiola.

Fig. 19. Peso de fiola con suelo y agua destilada 1. El
agua destilada se llena hasta una marca fija de la fiola.

Fig. 20. Peso de la fiola y agua destilada 2. El
agua se coloca hasta una marca fija de la fiola.



%ROBLEMAS DE RELACIONES

VOLUMETRICAS Y GEAVIMETRICAS.-

7.1 Una arena sobre el nivel freatico, tiene un
contenido de humedad del 15% y un

¥Ym = 1600kg/m3, si Sg=2.67. Hallar la
relacion de vacios e, la porosidad n, y el grado de
saturacion de agua G w

Solucion.

Las formulas a usar corresponden a suelo
hamedo:

1000 k
Tomando y,, = — g ¥ = 1000 * S,
Hallamos e:
_ (1 + w)

1600kg (1 + 0.15

3
e )*2.67 kg/m

m3
e =0.919

Se determina n:

n e
- n =
e+1

e=1—n

n = 0.479

Determinamos Gg:

G, =

e
_0.15%2.67 0.436
@ 0919 =

G, = 43.6 %
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Tomando y,, = ;g; - Y =S8s%*1
Hallamos y4:
W, 1500 gr
Ya =y 10000 Cemd
Determinamos e:
(Vs
Ya = (1 + e)
2.7 gr/cm?3
3 —
1.5gr/cm° = 1T o
e =0.8
Calculamos n:
_ e
n= e+1
n = 0.444

7.3 Una muestra de suelo saturado, tiene S =
2.67 y ademaés

(1) Wrecipiente + Wsuelo humedo = 156.63 gr
(2) Wrecipiente + Wsuelo seco = 131.58 gr
(3) Wrecipiente =26.48 gr

Hallar:

a) Contenido de humedad (w)
b) Peso especifico secoy,
c) Peso especifico saturado yg,;

Solucién.
Las férmulas a usar corresponden a suelo
saturado:

a) Haciendo (1) — (2) tenemos el Peso del agua:

Ww = Wrecip+humedo - Wrecip+seco

7.2 Se tiene 1.5 kg de una muestra de arena
uniforme suelta, seca, llena justamente un
recipiente de 1000 cm® asumiendo que Ss=2.7,
hallar la relacién de vacios e, la porosidad n y el
peso especifico seco y4.

= 156.63 — 131.58 = 25.05
W, = 25.05 gr

Solucién:
Las férmulas a usar corresponden a suelo seco:

Haciendo (1) — (3) tenemos el Peso del suelo
himedo:




ﬂ Wm = Whumedo+recip. - Wrecipiente

= 156.63 — 26.48 = 130.15

W,, = 130.15 gr

Haciendo (2) — (3) tenemos el Peso del suelo seco:

Ws = Wrecip+s.seco - Wrecip =

Wy = 131.58 — 26.48 = 105.1

W, = 105.1 gr
Hallamos el Contenido de humedad.
W, 25.05 _ 02383
W, 1051
w = 23.83%

b) De la expresion:

Con G w =1, se obtiene la porosidad e:
e=w=xS;
e = 0.238 * 2.67

e = 0.635

Ahora calculamos el peso especifico seco:

y _( Vs )
d 1+e
_( 2.67 ) 3
Ya=\T3 0635/ 97/™
gr
—1.633-2—
Va=1633_

c) Como se sabe que el suelo esta saturado,
usamos la expresion general:

_(1+w)
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1+ 0.238
Ym = (

m) * 2.67 gr/cm3

Ym = 2.022 gr/cm3
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wISTRIBUCION GRANULOMETRICA.-

Introduccion.-

Las particulas del suelo son de variados tamafios,
y existen varias técnicas para analizar de manera
préctica, la distribucion granulométrica de las
particulas, lo que nos permite conocer los tamafios
y cantidad de materiales componentes del suelo:
grava, arenas, I|mos o arcillas.

- CoARE

F|g 21. Arena de Ia C|udad de I\/Irrpe

Fig. 23. Vista del tamiz Nro. 4.

Lambayeque, Peru, vista al microscopio. Se Los tamices pu_eden ser para gravas y arenas. Se
aprecian particulas de tamarios variados, colores y presentan los diametros seglin la ASTM.
formas. Tamices para gravas:
Analisis granulométrico.- Malla Diametro
Consiste en separar y clasificar por tamafio las (mm)
particulas del suelo. Se usan dos métodos: Bl 75

- Anélisis con mallas o tamices 22 50

- Analisis con hidrémetro 1”7 38.1
ANALISIS GRANULOMETRICO CON 1” 25.0
TAMICES O MALLAS. - 7% 19.0
Consiste en hacer pasar el suelo a través de un Y57 12.50
conjunto de mallas o tamices de alambre, pesar 3/8” 9.50
cada suelo retenido en cada malla y determinar en N° 4 4.75
porcentaje, la cantidad que pasa o atraviesa cada Platillo -
malla. Luego se grafican en papel semi-
logaritmico; el diametro de cada malla en las Tamices para arenas:
abscisas y los porcentajes que pasan en las Malla Diametro
ordenadas. La curva asi obtenida se llama Curva (mm)
de distribucion granulometrica. N° 4 4.75
Sirve para clasificar el suelo, conocer si esta bien N° 10 200
gradada para una buena base de construccion y, si N° 20 0.85
esta dentro de los limites de las e§pecificaciones N° 20 0.425
de los reglamentos de construccion. N° 50/60 0.30/0.25




N° 100 0.15
N° 200 0.074
Platillo -

Fig. 25. Material retenido en cada malla.
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\

g\
. A tEaIN
Fig. 26. Recuperacion del material retenido en
una malla, para luego ser pesado.

Fig. 27. Pesado del material retenido en una malla.

/\ Mallas:
100% / % ret. 1 N°4
del suelo ) =
A l  %ret2 N°10 % retenido
Porcentaje {.f____ __ N°20 acumulado
retenido T~ -~ —— %ret3
en cada —
malla "\ %retn n
% que pasa
la malla n

Fig. 28. Elementos del material que atraviesa y
gueda retenido en cada malla, expresado en
porcentaje.
A partir de la Fig. anterior, se deducen las
siguientes formulas, que luego seran usadas en
una tabulacion.

Peso retenido en cada malla

9% Retenido =
/o Retenido Peso total del suelo
* 100
n

% Acumulado = Z % Retenido
i=1
% Que pasa = 100 — %Acumulado



n
ﬂ% Que pasa = 100 — % Retenido

=1
Tamario de la muestra.-

La cantidad de material a usar en un tamizado,
depende del tamafio promedio de las particulas. Si
son mas finas, la cantidad a usar es menor, en
cambio, si son grandes la muestra sera de mayor
peso.

Tabla 4. Peso de la muestra para el anlisis
granulomeétrico.

Peso minimo
Diametro de la aproximado de la

particula muestra
Witotal
Tamiz N° 10 (2mm) 200 gr
Tamiz N° 4 500 gr

(4.75mm)

Tamiz %" (1.9 cm) 1500 gr
Tamiz 3” (7.5 m) 5000 gr

Pérdida por lavado.-

Es un proceso que consiste en “lavar”, aplicandole
agua al suelo ya pesado (segun la tabla anterior,
Wt), que va a ser tamizado. El lavado se realiza
dentro de la malla Nro. 200, con la finalidad de
separar y eliminar el suelo fino (el cual atravesara
la malla Nro. 200), del material granular, para que
las particulas gruesas queden sueltas. Esto se hace,
cuando predomina el material fino, que pega a las
particulas gruesas. EI material luego es llevado y
secado en la estufa. Cuando se pesa nuevamente la
muestra seca, se determinara entonces, la cantidad
de suelo, que se ha perdido por lavado. Por tanto
se cumple que:

Proceso:

1. Peso a tamizar: Wiotal

2. Lavar la muestra en el tamiz Nro. 200.

3. Secar en la estufa, el material retenido en la
malla Nro. 200.

4. Peso de la muestra seca, sacada de la estufa:
Wseco

5. Pérdida por lavado = Wigtat - Wseco

Pérdida por
lavado
(Suelo fino)

Agua
Fig. 29. Lavado del suelo a tamizar, en la malla
Nro. 200, para eliminar el suelo fino.
COEFICIENTE DE UNIFORMIDAD.-

Deo
C,=—
Djo

_ Diametro por el que pasa 60% del suelo

" Diametro por el que pasa 10% del suelo
COEFICIENTE DE CURVATURA .-

2

_ D3
C, =280
Dj10*Deo

_ (Diametro por el que pasa 30% del suelo)?

D10xDg

Para el Sistema unificado de clasificacion de
suelos (SUCS), un suelo esta bien gradado, si los
valores de Cu y Cc estan dentro de los siguientes

rangos:
Gravas:
D60
C,=—>14
“ D10
50
1<C.= <3
© Dy * Dgo
Arenas:
D60
C,=——>6
“ D10
50
1<C.,=——<3
Dy * Dgp

En ambos casos deben cumplir las dos
especificaciones. En caso contrario, seran
Ilamadas gravas o arenas mal gradadas.

A continuacion, presentamos un ejemplo de
analisis granulométrico por tamizado.



PORCENTAE QUEPASA

ANATLISIS GRANULOMETRICO POR TAMIZADO
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Calicata - muestra: 1 - M1
Profundidad, m: 150m
Tipo de suelo: Arena
Peso original del suelo, gr: S00.0
Pérdida por lavado, gr: 275
Peso a tamizar, gr: 4725
Abertura de la malla Peso retenido, Porcentaje Porcentaje Porcentaje
Pulgadas mm gr retenido, acumulado, gue pasa,
% 0% L]
3" 75.00 100.0
2" 30.00 1000
112" 35.10 1000
1" 25.00 0.0
P 19.00 i00.0
12" 12.50 0.0
3/8" .50 1000
N4 4.73 27 17 12 281
N 10 2.00 3935 e 2.8 202
W20 .85 e 143 242 78
W40 0425 1291 238 Jog J0g
N° 60 0.250 1074 215 ] 2835
N 100 0.135 103.0 210 a9z3 ]
N 200 0.074 83 17 gz 38
PLATILLO 13 -
SUNA 4708
TOLAL 405 3
CURVA DE DISTRIBUCION GRANULOMETRICA
& ... + © g% = &
= - — - H o a a a a o a
o R s h = = = = =z
100 - = = = =
a0
—
80 ™~
0
60 \
X
S0
40 "'1‘
.}
30 o
H
20 e
%
10 —
0
100.000 10.000 1.000 0.100 0.010 0.001
< | | >
CRAVA e | ARENA MEDLY ARENA FINA | LIMO ARCILLA

DIAMETRO DE LA PARTICULA, mm
Fig. 34. Curva de distribucion granulométrica.
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LY
A\
A
A\

A
A

10

, L1

100.000 10.000

1.000

D4y D3y
|

D “’0.10[: 0.010 0.001

A CGRAVA | Ant%A | \meNAMEDIA ARENAFINA | LIMO

A\ 4

ARCILLA

DIAMETRO DE LA PARTICULA, mm
Fig. 35. Curva de distribucion granulométrica, con el trazado para hallar D1o, D3o Y Deo.

Para la grafica del ejemplo se tiene los siguientes
valores:

Dio= 0.17
D3g= 0.30
Dgo = 0.49
Coeficiente de uniformidad.-
D

C, =22

u D1o
Cu =0.49/0.17
Cu=288
Coeficiente de curvatura:

2

C. = D3

€ Dig*Deo
Cc= (0.30)2/(0.17*0.49)
Cc= 1.08

Para estar bien gradada, la arena deberia cumplir
con estar en estos rangos:

D
C,=-2>4
D102
D
1<C,=—2 <3

D1 * Deo

Sélo cumple con Cc, y deberia cumplir con los
dos, para estar bien gradada. Por tanto es arena
mal gradada.
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CURVA DE DISTRIBUCION GRANULOMETRICA
&, ., = 2 R8R S =
— oI L 2 a a3 a 2 o a
e R L T = = £ E E F pFa

100

PORCENTAE QUE PASA

0

100.000 10.000 1.000 0.100 0.010 0.001
| |

CRAVA i‘g{{;{ ARENAMEDU| ARENAFINA| Lnvo | ARcILLA
DIAMETRO DE LA PARTICULA, mm

Fig. 36. Diversas formas que pueden tener las curvas granulométricas.
VARIADOS TIPOS DE CURVAS
GRANULOMETRICAS
La ubicacion y forma de la curva de distribucion
granulométrica, nos indica, el tipo de suelo y la
buena o mala gradacién de las particulas. Una
curva de tendencia vertical, nos indica que las
particulas predominantes, son casi de un mismo
tamarfio, indicando ina mala gradacion. Se
considera una buena gradacién a un suelo que
posee particulas de variados tamafios de manera
proporcional. Una curva de tendencia horizontal,
indica la ausencia de un rango escalonado de
particulas de diversos tamafios, y también indica
una mala gradacion del suelo.
Para la figura anterior, se tiene:
Suelo A, es suelo gravoso, porque cae en el campo
de las gravas. Es grava mal gradada, debido a que
la curva es casi vertical.
Suelo B, tiene particulas de grava, arena y un poco
de finos, la forma de la curva indica una mejor
gradacion que la anterior, porque la curva es mas
horizontal.
Suelo C, posee arena con finos, siendo los finos
limos. La forma es de tipo como de escalera. La
parte horizontal indica, la carencia de un rango
escalonado de variados didmetros de particulas, en
esa zona.
Suelo D, corresponde al del ejemplo resuelto, es
arena con particulas de mala gradacién, debido a
que la curva es de forma que tiende a ser vertical.
Suelo E, es una arena con finos. El porcentaje de
finos es de 25 %. .
Suelo F, es un suelo compuesto por finos. El
material corresponde a limos y arcillas.




N» "‘ ,"'v

'

o T - PN v
* \‘ i d
‘9“” ¥ “i
3
Fig. 37. Arena de duna de la ciudad de Lambayeque, Perq.

Las particulas son de tamafio uniforme, por tanto es arena de
mala gradacion. Su curva granulométrica es de tendencia

vertical.

Fig. 38. Arena de la cantera “La Vlctorla” de Patapo
Chiclayo, Pert, donde se aprecian particulas de diversos
tamafios, mostrando una mejor gradacién que la arena de la
figura anterior.
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Fig. 39. Suelo de la ciudad de Mochumi, Lamk;éy.eque, Perd.
Se obervan particulas de arena y arcilla.

}‘ "a $ *Q‘

Fig. 40 Arena flna provenlente de la ciudad de Chota '
Cajamarca, Perd.

~




Fig. 41. Arcilla de la ciudad de Jaén, Perd, vista al
microscopio.
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I ! » ¥ £ - L ;
Fig. 42. Arcilla vista al microscopio, proveniente del distrito
de Cajaruro, provincia de Utcubamba, departamento de
Amazonas, Perd. La aguja hipodérmica sirve de referencia

para la escala.



@J’MITES DE CONSISTENCIA (DE

ATTERBERG).-

Introduccion.-

Los materiales finos, componentes del suelo,
tienen una estructura, diferente al material
granular. Ver figuras de pagina anterior. Poseen
propiedades de expansion y contraccion que
causan problemas a las construcciones. El estado
en que se presentan, dependen de su contenido de
humedad. Albert Atterberg, fue un ingeniero
quimico sueco, quien establecio los llamados
Estados de consistencia, a partir de los cuales se
han establecido limites de consistencia. Ver Fig.
44. Se han establecido esnsayos para determinar
dichos limites. Atterberg también fue el primero
en sugerir el limite de 0.002 mm, que separa las
arenas de las arcillas. Hasta hoy se considera
arcillas a las particulas cuyo didmetro es menor a
0.002 mm.

J’ &¥

Fig. 43. Albert M. Atterberg, 1846-1932, Suecia,
Universidad de Uppsala.

Consistencia.- Representa la mayor o menor
resistencia que el suelo ofrece para cambiar de
forma. Depende del contenido de humedad y de la
mineralogia.

Plasticidad.- Propiedad del suelo de cambiar de
forma bajo accion de esfuerzos, sin variacion
volumeétrica, y sin desmoronarse ni agrietarse.
ESTADOS.-

Se consideran los siguientes:

a) Sélido.

b) Semisolido.

c) Plastico.

d) Liquido o fluido viscoso.
NOMENCLATURA.-

w = contenido de humedad.
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we = LC = limite de contraccion.
Wp = LP = limite pléstico.

wp = LL = limite liquido.

IP = indice plastico.

IP=LL—-LP
W (Contenido de
humedad)
Estados: Limites:
Liquido
Limite liquido L LL | %5+
gr/¢m?
S
=z o
Plastico | = [P g
o =
& : g
. . W T B
Limite pldstico 1P g g
5 |2
[ -
A ]
o ~
Semisoélido
We
Limite de contraccion —e——LC
Soélido
0

Fig. 44. Estados y limites de consistencia del suelo.

EL LIMITE LIQUIDO.- Es el contenido de
humedad que tiene el suelo, por debajo del cual,
tiene un comportamiento plastico. Se obtiene con
la Copa de Casagrande, ver Figs. 44y 45. La
copa consta de un recipiente de bronce con
manivela y una base dura de hule. En la copa se
coloca una muestra de suelo himeda, a la cual se
le hace una ranura, con un ranurador patrén, ver
Fig. 46 y 47. Se ha establecido arbitrariamente
que, cuando la muestra ranurada, se cierra¥2"" en
25 golpes de la copa, el contenido de humedad del
suelo en ese momento, corresponde al limite
liquido. Casagrande determind, que cada caida o



olpe de la copa, corresponde a aplicar un
sfuerzo cortante al suelo de 1 gr/cm2. Por tanto

el limite liquido ocrresponde a una resistencia del
suelo de 25 gr/cm? (0.025 kg/cm?).

La velocidad de rotacion de la manivela debe ser
de 2 revoluciones por segundo. Debido a que es
un poco dificil lograr que la masa de suelo
himeda, se cierre justo a los 25 golpes, lo que se
hace es establecer una correlacion, entre el
numero de golpes de cerramiento de la ranura y, el
contenido de humedad correspondiente, para asi
confeccionar un gréfico, en papel semilogaritmico
de N vs.w, y establecer la linea de tendencia.
Luego de la gréfica lograda (llamada Curva de
fluidez), se obtiene el contenido de humedad
correspondiente a N = 25 golpes. El contenido de
humedad asi determinado, corresponde al limite
liquido LL.

Fig. 45. Copa de Casagrande.

Fig. 46. Copa de Casagrande y ranurador.del tipo
ASTM, recomendado para arenas con arcillas.
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2 mm

Fig. 47. Dimensiones del ranurador.y la forma de
cortar la masa de suelo de la Copa.

{

—He-2 mm

Fig. 48. Ranurador del tipo Casagrande,
recomendado para arcillas.



Fig. 49a.

Fig. 49c.

Figs. 49a, 49b y 49c. Etapas para producir el
golpe de la copa, para lograr el ceramiento de la
ranura en la masa de suelo introducido en la copa.
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-

Fig. 50. Ranura hecha a la masa de suelo colocada
en la copa de Casagrande.

1P 1.27 cm
\J_l
2z N I Iy.

Fig. 51. Cerramiento de la ranura, debido a los

golpes o caidas de la copa sobre la base.
— . o

Fig. 52. Los suelos se deben tamizar previamente
por la malla Nro. 40, y realizar luego el ensayo al
material que atraviesa dicha malla.
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ENSAYO DE LIMITE LIQUIDO

CALICATA - MUESTERA Ccz-M1

RECIPIENTE N° 21 - 22 23
1. Peso suelo himedo + recipiente (gr) 51.96 5138 4917
2. Peso suelo seco + recipiente (gr) 4397 44 32 4227
3. Pezo del agua (gr) = (1) - (2) 78g 726 6.90
4, Peso del recipients (zr) 20.83 2253 21.09
3. Peso suelo seco (gr) = (2) - (4) 2314 2179 21.18
6. Contenido d= humedad (32) =(3)/(3) 34.53 3332 32.58
MN° de polpes de 1a copa de Cazagrande 19 26 a3

CURVA DE FLUIDEZ
35.00

LI=334

35.00

Contenido de humedad, w%)

3250

32.00

10 w0 2530 40 50 100
Numero de golpes, NV
Fig. 53. Curva de fluidez, relaciona N vs w




CURVADE FLUIDEZ
35.00

3430
S @ifp---
T
= 3400
g
T —Aw
= 3330 1
e
= 33.00 -
= === -
4]
=
= 3230 1
o log N;/N;
Nyl A
32.00
10 20 30 40 50 100

Niamero de golpes, N

Fig. 54. Determinacion del indice de fluidez.

El limite liquido, corresponde al contenido de
humedad para N = 25 golpes. De la grafica se
obtiene:
LL=33.4%
indice de Flujo (Fi).-Se define como:
Aw

i— N
log 2
8 N,
(32.8 — 34.3)%
Fi =
log 22
9820
La ecuacidn del limite liquido.-
De la ecuacion del indice de flujo, se obtiene:

N
Aw = Fj * logN—
1

N,
wy, =F *logN—1+ wq

En la ecuacion anterior Fi es negativo.

Se observa que, cuando el nimero de golpes N
aumenta, el contenido de humedad w, disminuye.
Para la curva de fluidez que hemos desarrollado se
tiene que:

N,
w, = —8.52 % logg + 334

w, = —8.52 x (log N, —log 25) + 33.4
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—8.52 * (log N,)
+ 8.521og 25) + 33.4
w, = —8.52 * (log N,) + 11.91 + 33.4

w»

w, = —8.52 * (logN,) + 11.91 + 33.4
w,(%) = —8.52 « (logN,) + 45.31
De manera general:

w=—1F; 1*(logN)+C



EL LIMITE PLASTICO.-
s el contenido de humedad, por debajo del cual el

suelo deja de tener un comportamiento plastico, el
suelo empieza a endurecerse y pasa al estado semi
solido.

Se determina tomando 20 a 30 gramos de suelo
seco, humedecerlo, hacer una bola en estado
plastico y enrollarlo con los dedos, hasta formar
cilindros de 3.2 mm (1/8”) de diametro. Para
apoyarsese se usa una placa de vidrio o papel
encima de una base plana. Ver Fig. 56. Para formar
los cilindros se debe hacer un movimiento de mano
(Ilamado golpe), hacia adelante y hacia atras,
presionando con los dedos el cilindro de suelo. La
velocidad del golpe (un movimiento hacia adelante
y hacia atras), es de 80 a 90 golpes/minuto. Una vez
que se llega a los 3.2 mm de diametro, se deshace
el cilindro, se hace la bola de nuevo y se vuelve a
haver el cilindro de suelo. Durante el proceso la
masa de suelo va perdiendo humedad.

Se detiene el enrollado cuando:

a) Se parte en pedazos el cilindro.

b) Se desprenden como escamas o cilindros huecos
de forma tubular.

c) Se rompe en pedacitos (barriles) de 6 a 8 mm de
largo.

Si se rompe antes de llegar a los 3.2 mm, se
considera satisfactoria el estado del suelo, para
obtener el limite plastico.

Los pedacitos formados, se acumulan en un
recipiente previamente pesado, y se determina su
contenido de humedad. El contenido de humedad
del suelo, corresponde al limite plastico LP.

Fig. 55. Materiales usados para el ensayo de limite
plastico.
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: ——
Fig. 56. Enrollado del suelo para lograr cilindros de
3 mm de diametro.

Se presenta el calculo del limite plastico, del suelo
al que previamente se ha determinado el limite
liquido, y que esta en las paginas anteriores, en la
parte correspondiente al limite liquido.

ENSAYO DE LIMITE PLASTICO

CALICATA - MUESTRA | C1-Ml

RECIPIENTE N* f 24
1. Peso suelo humedo + recipiente (gr) 4833
2. Peso suslo seco + recipient (21) 4267
3. Peso del agua (gt) = (1)- (2) 3.66
4. Peso del recipiente (gr) 21.19
3. Peso suelo seco (gr) = (2) - (4) 2143
6. Contenido de humedad (%) = (3)/ (3) 26.35
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APLICACIONES DEL LIMITE LIQUIDO
(LL) Y PLASTICO (LP).-

a) En la determinacién del potencial de
expansion del suelo.-
Los investigadores Holtz y Gibbs en su libro
“Propiedades de ingenieria de las arcillas
expansivas”, clasifica el Potencial de expansion
segun el valor del Indice pléastico (IP):
Tabla 5. Grado de expansion del suelo.

Grado de Indice de Limite de Probable
Expansion | plasticidad, | Contraccion | expansion
IP (%) (%) (%)
Muy alto >35 <11 >30
Alto 25a4l 7-12 20-30
Medio 15a28 10-16 10-20
Bajo <18 >15 <10

Por ejemplo, de los ensayos de limites de
consistencia se tiene que:

LL =33.40 %

LP =26.35%

IP=LL-LP

IP=7.05%

Se observa que el el suelo es de potencial de
expansion bajo, con una expansion menor al 10 %.
b) En la clasificacion de suelos finos, con la
Carta de plasticidad.-

La carta de plasticidad, inicialmente fue
presentada por Arthur Casagrande. Ver Fig. 57. Se
usa para clasificar suelos finos. En el eje de las
abcisas, estéa el limite liquido del suelo y, en el eje
de las ordenadas estéa el indice plastico del mismo
suelo. Esta dividida en areas o zonas y significan
lo siguiente:

CL= arcilla de baja o mediana plasticidad.

CH = arcilla de alta plasticidad.

ML = Limo de baja 0 mediana plasticidad

MH = Limo de alta plasticidad.

Casagrande, a través de experimentos, encontro
que las arcullas y limos se agrupan en zonas fijas,
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dependiendo de los parametros: limite liquido y
limitr plastico.

Dependiendo de los valores del LL e IP se observa
en qué zona cae, quedando asi clasificado el suelo
fino.

Por ejemplo, de los ensayos de limites de
consistencia se tiene que:

LL =33.40 %

LP =26.35%

IP=LL-LP

IP=7.05%

Entrando con LL e IP a la carta de plasticidad, se
obtiene que el suelo es: ML = limo de baja a
mediana plasticidad.
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CARTA DE PLASTICIDAD, ASTM D - 2487
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Fig. 57. Carta de plasticidad.
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CLASIFICACION DE SUELOS

INTRODUCCION.-

Existen varios sistemas de clasificacion:

-Sistema SUCS (Sistema unificado de
clasificacion de suelos).

-Sistema AASHTO (Asociacion Americana de
Agencias Oficiales de Carreteras y Transportes).
-Sistema USDA (Departamento de Agricultura de
Estados Unidos).

-Sistema de la ASTM (Asociacion Americana de
Ensayo de Materiales).

-Sistema FAA (Agencia Federal de Aviacion).
Estudiaremos en este caso, el sistema SUCS, el
cual tiene como base la Ilamada Carta de
plasticidad.

LA CARTA DE PLASTICIDAD (o Gréfico de
plasticidad).-

Fue creada en 1942 por el ingeniero civil e
investigador Arthur Casagrande, Fig. 1, quien fue
asistente personal del Dr. Karl Terzaghi.
Casagrande fue investigador del MIT (Instituto
Tecnologico de Massachusetts), creador de la
Copa que lleva su nombre, asi como de piezas
para los equipos de los ensayos de sedimentacion
(hidrémetro), consolidacion, corte directo y
triaxial.

Estudiando suelos de diversas partes de USA y de
otras partes del mundo, ordend los suelos finos, de
acuerdo a los parametros: limite liquido LL e
indice plastico IP. Descubrié que las arcillas se
agrupaban en la parte superior de una linea
imaginaria, llamada linea A, Los limos y suelos
organicos, se agrupaban debajo de dicha linea.

Ver Figs. (2) y (3). -

£

Fig. 1. Arthur Casagrandé (n. Austria 1902 - m.
Massachusetts, USA, 1981).
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Fig. 2. Gréfica de la distribucidn de los suelos de acuerdo al
limite liquido LL, e indice pléastico IP, desarrollado por

Casagrande.
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Arcilla-Limo
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LIMITE LIQUIDO (%)

Fig. 3. Linea A, en la carta de plasticidad, que separa arcillas
y limos (y suelo orgénico).

A continuacion, definié la linea B, que divide a los
suelos segun su plasticidad, siendo 50 % la
frontera. Los suelos que tienen mas del 50 % de
limite liquido son llamados de alta plasticidad (H)
y los que tienen menos del 50 %, se llaman de
mediana a baja plasticidad (L). Fig. (4).

60

50 BAJA PLASTICIDAD (L)
=

ALTAPLASTICIDAD (Hy |
- W~

?s
N4

40

INEA"B'
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BAJA PLASTICIDA
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i

ALTPPLASTICIDAD (H)

iINDICE PLASTICO (%)

BAJA PLASAICIDAD (L)} ALTA PLASTICIDAD (H)
-~
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LIMITE LiIQUIDO (%)

Fig. 4. Linea B en la Carta de plasticidad, que separa los
suelos finos de alta y baja (0 mediana) plasticidad..

SIMBOLOS.-
Se usan los siguiente simbolos:
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C= clay = arcilla. CARTA DE PLASTICIDAD, ASTM D - 2487
=silt = limo. * : g

H = high = alta plasticidad. 50
L = low = baja plasticidad.

O = suelo organico

CL = arcilla de baja 0 mediana plasticidad.
CH = arcilla de alta plasticidad.

LINEA'B

40

30

INDICE PLASTICO (%)

ML = limo de baja 0 mediana plasticidad. * MH u OH

MH = limo de alta plasticidad. ” CL:M

OL = limo (arcilla) organico de plasticidad baja a : ML u OL

nEdiana' 0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 10
OH = arcilla (limo) organica de alta plasticidad. LIMITE LIQUIDD (%)

Al combinar ambas lineas, se determinan zonas, Fig. 5. Carta o gréfica clasica de plasticidad.
donde se ubican los suelos finos: CL, CH, ML y Luego se ubico una zona de simbolo doble: CL-
MH. Posteriormente se encontré que las arcillas ML

no se ubicaban encima de la linea U. Ver Fig. 5. Actualmente la carta se presenta de esta manera:

CARTA DE PLASTICIDAD, ASTM D - 2487

o
=
-
w
o
L
<
]
=

1l N IR TRy

40 50 &0 20
LIMTE LiQUIDO (%
Fig. 6. Carta o grafica de plasticidad.
determinar, usando la Carta de plasticidad, el tipo
Se observa que, conociendo el limite liquido LL y de suelo fino (CL, CH, ML, MH, etc.)..
el indice plastico IP de un suelo fino, se puede
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CARTA DE PLASTICIDAD, ASTM D - 2487
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&L SISTEMA UNIFICADO DE

CLASIFICACION DE SUELOS (SUCS).-

El sistema unificado de clasificacion de suelos, es
otro de los aportes de Arthur Casagrande. Se
necesita contar con las siguientes propiedades del
suelo:

-Curva de distribucién granulométrica de donde se
obtienen los coeficientes Cyy Ce.

-Cu = Coeficiente de uniformidad, obtenidos de la
Curva de distribucion granulométrica.

-Cc = Coeficiente de curvatura, obtenido de la
Curva de distribucion granulométrica.

-Los porcentajes de Grava, Arena y Finos del
suelo.

Denominamos A, B y C, a los porcentaes de Grava,
Arenay Finos del suelo respectivamente.

Se determinan con las formulas (1), (2) y (3), en
concordancia con la figura 8, donde se representa
el suelo, dividido en porcentajes que son retenidos
0 atraviesan las mallas Nros. 4 y 200, obtenidos
del ensayo de Analisis granulométrico.

A = Porcentaje de Grava del suelo =

=100 - % pasa tamiz Nro. 4 ...(1)
B = Porcentaje de Arena del suelo =

=% pasa Nro. 4 - % pasa Nro. 200 ...(2)
C = Porcentaje de Finos.

= porcentaje que pasa Nro. 200 ...(3)

CURVA DE DISTRIBUCION GRANULOMETRICA

IRCENTAE QUE PASA

100500 10,000 1.000 D“‘n"‘ h‘"n 100 001 001
GRAYA SO laEsaumil ASEXARNA | UMO ARCILIA
DLAMETRO DE LA PARTICCLA, mm
Cu == Deo = D_;"
Do g Dg¢Dgq

Fig. 7. Curva de distribucion granulométrica.

Tamices:
o A
a o
100 % = N*4
del a
I
sUelo B
M= 200
o
i C

- Grava A="%deGrava= 100- (% pasa N 4)
D Arena B = % dearena = (% pasa N° 4)- (% pasa N® 200)
- Finos € =% de finos = % pasa N* 200

Fig. 8. Esquema para determinar los porcentajes de Grava,
Arena y Finos del suelo, a través de los porcentajes que
pasan los tamices Nros. 4 y 200.

Ademas se debe contar con la Carta de plasticidad.

CARTA DE PLASTICIDAD, ASTM D - 2487

3
|

INDICE PLASTICO (%)

40 50 60

LIMITE LIQUIDO (%
Fig. 9. Carta de plasticidad.
SIMBOLOS.-
Se usan los siguientes simbolos bésicos:
G = gravel = grava.
S =sand = arena.
M = silt = limo.
C =clay = arcilla.
W = well graded = bien gradada.
P = poor graded = pobremente gradada.
L = low plasticity = baja 0 mediana plasticidad.
H = high plasticity = alta plasticidad.
Los suelos se agrupan en dos grandes grupos,
segun el porcentaje de finos, segun la tabla 1. :

Tabla 1. Sistema unificado de clasificacion de suelos (SUCS).




38

Suelos almente
orgéanicos

altamente organicos

@ Divisiones mayores g:g?ﬁ;g Nombres tipicos Criterios de clasificacion para suelos granulares
W Gravas bien gradadas, Cu=De0/D10>4
Gravas mezclas gravosas Cc=1<(D30)?/D10XDs0<3
limpias Gravas pobremente ) N -
GP gradadas, mezclas grava - | No cumplir con los requisitos de gradacion para GW
arena
Limites de
Gravas GM Gravas limosas, mezclas Atterberg por
grava - arena - limo debajo de la linea | A los materiales sobre la linea A
Gravas Ao Ip<4 con 4<Ip<7 se considera de
con finos Limites de frontera y se les asigna doble
GC Gravas arcillosas, mezclas Atterberg por simbolo
Suelos de grano grueso (menos del gravo - areno - arcillosas encima de la
50% del material pasa el tamiz No linea A 0 Ip<7
200) SW Arenas bien gradadas, Cu=Dgo/D10>6
Arenas arenas gravosas Cc=1<(D30)%/D10xDgo<3
limpias SP Avrenas pobremente No cumplir con los requisitos de gradacion para GW
gradadas, arenas gravosas
Limites de
Arenas SM Arenas Iimosag, mezclas Att.erberg por _ _ )
arena - limo debajo de la linea Si el material est4 en la zona
Arenas Ao Ip<4 sombreada con 4<Ip<7 se
con finos Limites de considera de frontera y se les
sC Arenas arcillosas, mezclas Atterberg por asigna doble simbolo
arena - arcilla encima de la
linea A o Ip<7
ML Limos organicos y arenas | 1. Determinar el porcentaje de arenas y gravas de la
muy finas, polvo de roca | curva de granulometria.
2. Dependiendo del porcentaje de fino (fraccion menor
que el tamiz No 200 los suelos gruesos se clasifican
como sigue:
Limos y Arcillas CL Arcillas inorganicas de | Menos del 5% : GW, GP, SW, SP
(limite liquido < 50) plasticidad baja a media, | Méas de 12%: GM, GC, SM, SC
arcillas gravosas, arcillas | De 5 a 12% : Casos de frontera que requieren doble
arenosas simbolo
Limos organicos, arcillas
oL limosas organicas de baja
plasticidad
Limos organicos, suelos
limosos o arenosos finos
MH - - ,
micéceos o diatomaceos,
_ Limos y Arcillas suelos eldsticos
Suelos de grano fino (més del 50% (limite Iiquido > 50) CH Arcillas inorgénicas de alta
del material pasa el tamiz No 200) q plasticidad, arcillas grasas
Avrcillas organicas de
OH plasticidad media a alta,
limos organicos
Pt Turba y otros suelos
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DESCRIPCION DEL SISTEMA DE CLASIFICACION SUCS.-

El sistema divide a los suelos en dos grandes grupos:

-Suelos gruesos, cuando el porcentaje que pasa la malla Nro. 200 es <50 % y
-Suelos Finos, cuando el porcentaje que pasa la malla Nro. 200 es > 50 %
Llamamos C al porcentaje que pasa la malla Nro. 200, se tiene:

C=<50% C=50%

SUELOS GRUESOS.- Si C<50 %, entonces nos vamos al grupo de los Suelos Gruesos. Los suelos
gruesos, se dividen en Gravas y Arenas. Para determinar si es grava o arena, de la parte que no pasa la
malla Nro. 200, determinamos la cantidad de Grava (A) y Arena (B), con las ecuaciones (1) y (2). Seré
Grava si el porcentaje de grava (A) es mayor que el de arena (B): Caso contrario es Arena:

A=>B

A<B
C<58% | C>12% C<5% i? C>12%

GRAVA LIMPIA GRAVA CON FINOS ARENA LIMPIA

ARENA CON FINOS

C“:g_f:”‘* CARTA DE C“=i_::>6 CARTA DE
Lo D PLASTICIDAD jee - Db g PLASTICIDAD
r_DthEn{g £ Dy Dy
Cu=4 Cu=4

1< Cc=3

1=Cc=86

Para determinar si la Grava o Arena son Limpias o tienen Finos, se observa si C (porcentaje de finos),
es menor que 5 % o mayor que 12 %. Si C<5 % entonces es Grava o Arena Limpia, si es mayor que 12
% es Grava o Arena con Finos.

Si caemos en el campo de la Grava o Arena limpia, con los coeficientes Cu y Cc determinamos si es
Grava o0 Arena bien gradada (GW o SW), o Grava o Arena pobremente gradada (GP o SP).

En caso que C>12 %, la Grava o Arena serd Grava o Arena con finos. Para saber si es Limo (M) o
Arcilla (C) el fino, recurrimos a la Carta de plasticidad, a la que se ingresa con el Limite liquido LLy
el indice plastico IP. La Grava o Arena seran limosas o arcillosas: (GM o0 GC), 0 (SM o SC).
SUELOS FINOS.- Si desde el inicio, estamos en el campo de los suelos Finos, o sea C>50 %, entonces
no queda mas que recurrir a la Carta de plasticidad, en donde se entra con el Limite liquido (LL) en las
abcisas y, con Indice plastico (IP) en las ordenadas, para determinar en qué zona cae:
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CARTA DE PLASTICIDAD

INDICE PLASTICO (%)

2 E e

En la Carta de plasticidad se determina, si son Limos o Arcillas de mediana a baja plasticidad (ML o
CL) o de alta plasticidad (ML o CL).




lasificar por el Sistema unificado de
clasificacion de suelos SUCS, los suelos A, By
C, que tiene los siguientes parametros
geotécnicos:

ﬁROBLEMA DE CLASIFICACION SUCS.-

TAMIZ % QUE PASA

Nro. A B C
4 732 | 824 69.3
10 68.5 | 79.5 59.1
20 - - 48.3
40 36.1 | 69 385
50 - - 28.4
100 - - 19.8
200 219 | 54.3 4.9
Wy 34.1 | 53.5 | No plastico
wWp 16.5 | 31.6 N.P.

CLASIFICACION DEL SUELO “4”.-

1°) % Pasa N° 200 = 21.9%
21.9% < 50%
Por tanto el suelo es: Suelo grueso.

Tamices:
s A
— M4
100 % o 1
del F-
I
-1 E ]
o \ N° 200
e
B Grava
[] Arena
B Finos
Suelo ¥ Grava (G)

Grueso ~a Arena (S)

2°) % Pasa N° 4 =73.2%
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Tamices:
- A=6.8Po
= N°4
100 % @
del
suelo
B=51.3 %
\ N° 200
S
- C

Bl Grava A= % deGrava= 100- (% pasa N° 4)
[ ] Arena B= % de arena= (% pasa N° 4) - (% pasa N° 200)
Bl Finos  C=%definos = % pasa N° 200

A =100 %-73.2% =26.8%
B=732%-219%=513%
C=219%

% de Arena (51.3) > % de Grava (26.8)
% Arena > 50% (considerando sélo
la parte Gruesa del suelo)
Por lo tanto, el suelo es Arena (S)
S. Limpia S. con Finos
3°) % Pasa N° 200 = 21.9%

S. Limpia S. con Finos
%200 < 5% %200 > 12%
21.9% > 12%

Por lo tanto, (S) con finos.

S.M.
Arena Limosa

S.C.
Arena Arcillosa

|

Vamos a la Carta de plasticidad, con los siguientes

parametros:
LL=34.1%
LP= 165%

IP=LL-LP= 176%
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Cae en la zona de las arcillas: C
En conclusién, el suelo se clasifica como:

SC: ARENA ARCILLOSA.

CLASIFICACION DEL SUELO “B”.-

% QUE PASA
TAMIZ A B C

4 73.2 | 824 69.3
10 68.5 | 79.5 59.1
20 - - 48.3
40 36.1 | 69 38.5
50 - - 28.4
100 - - 19.8
200 219 | 543 4.9
wy 34.1 | 53.5 | No plastico
wp 16.5 | 31.6 N.P.

1°) % Pasa N° 200 = 54.3%

54.3% > 50%
Tamices:
R A
o
I~ N°4
100 % [Te)
del ~
suelo
B
© N° 200
2] C
- Grava
[ ] Arena
B Finos

Por lo tanto es: Suelo Fino. Recurrimos a la Carta
de plasticidad:
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SUELO

}

CARTA DE

C C

ML M

29) LL = 53.5%
LP = 31.6%
IP=LL-LP
IP = 21.9%

CARTA DE PLASTICIDAD, ASTM D . 2487

xf"”"iu 9

Por lo tanto, el suelo se clasifica como:

MH: LIMO DE ALTA PLASTICIDAD

CLASIFICACION DEL SUELO “C”.-

% QUE PASA
TAMIZ A B c

4 73.2 | 824 69.3
10 68.5 | 79.5 59.1
20 - - 48.3
40 36.1 | 69 38.5
50 - - 28.4
100 - - 19.8
200 219 | 54.3 4.9

W] 34.1 | 53.5 | No plastico
wp 16.5 | 31.6 N.P.

1°) % Pasa N° 200 = 4.9%
4.9% < 50%



ﬁor lo taWso.

Grava Arena
% Pasa N° 4 % Pasa N° 4
<50% F.G. >50% F.G.

F.G- = Fraccion gruesa.

2°) % Pasa N°4 = 69.3%

Tamices:
A=30}%
o
] N°4
100 % &
del
suelo
B=64|4%
\ N° 200
&
= C=4]9%
- Grava A= % de Grava = 100 - (% pasa N° 4)
[[] Arena B= % dearena = (% pasa N° 4) - (% pasa N° 200)
B Finos C=% definos = % pasa N° 200

A = % Grava = 100%- 69.3% = 30.7%
B =% Arena = 69.3% — 4.9% = 64.4%
C =% Finos = 4.9%

64.4 (Arena) > 30.7 (Grava)

Por lo tanto, es Arena

Arena Limpia  Arena con Finos
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3°) % Pasa N° 200 = 4.9%

Tamices:

M4

\ f M 200

SIC <=5 % es: Limpio
SIC =12 % es: Con Finos

100 %

Grueso

suslo

Fino
)

- Grava

=

C=%PasaN°200=4.9%<5%
Por lo tanto: Arena Limpia.
SW SP

Hay que hacer la Curva de distribucion
granulométrica, para determinar si cumple con:

D
cu=-2>6
D10
D 2
1<Cc=—22 <3
Dgo X Dy
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DISTRIBUCION GRANULOMETRICA

80 %

70 % o
N
60 % N\
AN
AN
AN
50 % N
40 %
30% 8
AN
N
20%
N\
10% N
\
0%
10 1 0.1

DlO = 0092 mm

D30 = 0.31 mm
D60 = 205 mm
205
Y= 0.092
Cu=223
o 0312
€ = 0.092x2.05

Cc = 0.51 (No cumple)
Por lo tanto, el suelo se clasifica como:

SP: ARENA POBREMENTE GRADADA.

0.01



»CAPI'TULO 3

EL ESTUDIO DE SUELQOS

1. El sistema estructura-suelo.-Hay que considerar el
suelo y la estructura como un sistema, de tal manera que
interactdan entre si, y que si algo sucede a uno de los
componentes del sistema, por ejemplo al suelo, éste afecta
necesariamente a la edificacion. Es un error aislar ambos, y
estudiarlos por separado, esto s6lo ocurre en la teoria
cuando se crean modelos de célculo para simplificar las
variables, pero esto no es garantia de que esto ocurra en la
realidad. Aunque el suelo sea gravoso no suponer que es
bueno para construir sobre él, y que no es necesario el
estudio de suelos. Puede estar asentado en zona de peligro
por inundaciones o por sismo, o puede tener particulas
finas de gran fuerza expansiva.

2. Profundidad de Cimentacion (Df).-

-McCarthy recomienda cimentar por debajo del nivel
activo o erosion potencial, si se trata de arenas compactas.
En el caso de arcillas o limos firmes, recomienda cimentar
por debajo del nivel activo por cambios de volumen.

-Manuel Delgado Vargas, en su libro “Ingenieria de
Cimentaciones”, afirma que se requiere cierta profundidad
de cimentacion, para evitar la socavacién del suelo por
debajo del cimiento superficial, siendo ésta de 0.50 m.

-Para el ATM, Army Technical Manual (Manual técnico
del ejercito de EEUU.) y el AFM, Air Force Manual, la
profundidad de cimentacion debe ser de 1.20m, para
considerar el cambio de volumen del suelo, debido al efecto
del hielo y deshielo.

-En las Normas Peruanas de Estructuras, se especifica
que debe ser de 0.80 m, y si se usa albafiileria portante con
losa de concreto armada en dos sentidos, y viga perimetral
que sea de 0.40 m.

-Carlos Crespo Villalaz da una ecuacion para determinar
la profundidad de cimentacion Dy, en funcidn del indice
pléastico (IP):
Df::k083—0017*lP)ﬂP]—4

Y
Donde: Ds esta en metros, v es el peso especifico de masa
en ton/m3, e IP en porcentaje. Por ejemplo para IP = 10%,
yvy= 1.8 ton/m3, Df = 1.44 m.

En el Estudio de Suelos, se busca el estrato firme para
cimentar, y una de las maneras de encontrarlo, en el campo,
es con el ensayo de penetracion estandar (SPT). Ver figura

).
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ENSAYO: SPT-01

PIE‘\*EZ))F. MNUMERD DE GOLPES / PIE
oo 0 5 3 -5
-0.80
1.0
1.0 (l
-2.00 \.\
n
3.00 |k
POSIALF NIVF | D] 10N
-4.00
L {
i\
S5O0 |
E
Z |«
LIMOS @ | 2| Mepia COMPACTA MUY COMPACTA
|2
3
ARENAS [ FLOJA MEDIA (SEMIDENSA)
>
E
=

Fig. (1). El nivel de cimentacion, se determina también, “in
situ”, buscando el estrato firme.

3. La profundidad de sondeo.- Se refiere a la profundidad
a que se debe hacer el estudio de suelos. Para suelos muy
compresibles, se toma como aquella profundidad, p, donde
se cumple que el esfuerzo vertical vale 10 % de la carga
superficial. Para zapatas cuadradas, esta potencia vale H
=1.5B a 2B, siendo B el ancho de zapata.

p=Df+1,5B (2

Donde, Df = Profundidad de cimentacion. B = ancho del
cimiento. Por ejemplo si Df =1,5m, y B = 2,0 m. Entonces
p=45m.

Equipo de SPT

Cimentacién

Df
\ N
M INZENNN NN
N/ IRRNNN
) WY Y,
Z0mil
\;\0/ A 7] : 8
POTENCIA’I\CTI\;A (H) ) L

Fig. (2). Profundidades de cimentacion y sondeo.
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4. Clasificacion de suelos.- Para clasificar se necesitan los
ensayos de limite liquido (LL), limite plastico (LP) y
analisis granulométrico. Se usa el Sistema unificado de
clasificacion de suelos SUCS, y el Sistema de la AASHTO.
Esto sirve para elaborar el perfil estratigrafico. Para
clasificar el suelo hay que usar la Carta de Plasticidad. Ver.

Fig. (3).

60

40

INDICE PLASTICO

T
0 10 20 30 40 50 60 70 &0 90 100

LIMITE LIQUIDO
Fig. (3). Carta de Plasticidad, que sirve para clasificar el
suelo.

5. Nivel freatico.- Es importante, para efectuar la
evaluacion sobre el posible efecto de licuacion de las arenas
ante efecto sismico, o su variacion por riego de terrenos
aledafios o por lluvia o inundacion, que hace reaccionar las
arcillas expansivas. Si es que se va a construir un sétano y
el nivel fredtico afecta la edificacion, usar platea y muros de
contencién, construir debajo o alrededor un sistema de
drenaje, ademas colocar water-stop en la union platea-muro
de contencidn, usar aditivos impermeabilizantes en el
concreto. Ver Fig. (4).

5 b, v .(.': >
Fig. (4). El nivel del manto acuoso debe constar en el
informe, para evitar las filtraciones en la edificacion.

=k

6. Contenido de sales en el suelo.- Las sales dafian el
concreto y el acero de las estructuras, ver Fig. (5). Las
especificaciones dadas por el Codigo de California
(California Building Code), son:

Ing. W, RoGNQUET
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Exposicié | Sulfato (SO4) Tipo de Minimo
na en agua, Cemento f’c,
Sulfatos ppm kg/cm?
Desprecia 0-150 - -
ble 150-1500 I, 280
Moderado 1500-10000 IP(MS),IS(MS 315
Severo Mayor de ) 315
Muy 10000 V
Severo V mas
puzolana

Fig. (5). Efecto de las sales del suelo en paredes de
edificacion en el puerto del Callao, Lima. Perq.

6. Expansibilidad del suelo.- Para esto hay que

realizar el ensayo de Expansion libre o el ensayo de Presion
de expansion, para determinar la fuerza expansiva. Los
investigadores Holtz y Gibbs en su libro “Propiedades de
ingenieria de las arcillas expansivas”, clasifica el Potencial
de expansion segln el valor del Indice pléstico (IP):

Grado de Indice de | Limite de Probable
Expansion | plasticidad, | Contraccion | expansion
IP (%) (%) (%)
Muy alto >35 <11 >30
Alto 25a41 7-12 20-30
Medio 15a28 10-16 10-20
Bajo <18 >15 <10

En la ciudad de Iquitos, en el suelo subyacente al Malecon
Tarapacd que colinda con el rio Amazonas, la fuerza
expansiva hacia arriba, determinada en laboratorio es de
5.00 kg/cm2. Kassiff, Liben y Wiseman, han encontrado
larelacion entre el IP y el probable levantamiento de arcillas
compactadas, segun el siguiente cuadro:

IP (%) Levantamiento de la
superficie (cm)

10 0

20 1

30 4

40 7

50 13
7. Asentamientos.-Hay que realizar el ensayo de
consolidacion, de donde se determina el Indice de

compresion de la curva de compresiblidad (Cc), y la



relacién de vacios inicial (e). Para calcular el asentamiento
(S) de la edificacion se usa:

Cc [Iog pi +_osz
1+e pI

Si se estudia el asentamiento de un estrato arcilloso de
espesor H a una profundidad determinada, pi es la presion
efectiva £ yh a la mitad del estrato arcilloso, oz es el
esfuerzo debido a la carga de la edificacion (se calcula con
las ecuaciones de Boussinesq), en el centro del estrato que
se comprime.

Los asentamientos tienen limites. Segin Skempton y
MacDonald:

S:

Criterio Suelo Cimientos Plateas
aislados (cm)
(cm)
Maximo Arenas 3 3
asentamiento Arcillas 45 4.5
diferencial
Maximo Arenas 5 5a75
asentamiento Arcillas 7.5 75a
125

8. Capacidad Portante (gadm).-ComUnmente se utiliza la
teoria de Terzaghi, que requiere del ensayo de corte directo.
Sin embargo también puede usarse el equipo de Penetracion
Estandar (SPT). A pesar de que sus valores parecen de poca
variacion, por ejemplo de 0.5 a 1.0 kg/cm?, sus valores
definen en gran medida el tipo de cimentacion a usar, v el
nimero de pisos de la edificacién, porque cada piso
adicional representa carga adicional.

8.1 Férmulas del Dr Terzaghi.-

8.1.1 Zapata corrida.-
8.1.1.1 Cuando la falla es por cortante general (N del
SPT mayor o igual a 15):

dqy =CN, +7N, +0.5/BN, (A1)

8.1.1.2 Cuando la falla es por cortante local, y
punzonamiento (N del SPT menor a 15):

dy =C'N; +7ZN; +0.5BN;
Donde:
Q4 = Capacidad de carga limite en kg/m?.

Z= Df = Profundidad de desplante (m).

L= Longitud de la cimentacion (m).

y= Peso volumétrico del suelo (kg/m3).

c= Cohesion del suelo (del ensayo de corte, kg/cm2)
¢=Angulo de friccion interna (del ensayo de corte)

B= ancho de la zapata (0 dimensién menor de la zapata
rectangular) en m.

v= peso unitario del suelo en kg/m?.

¢’ = (2/3)*c.

(A2)

8.1.2 Zapata cuadrada o rectangular-.-
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8.1.2.1. Falla por cortante general (N del SPT mayor o
igual a 15).-

dy =1.3cN, +ZN, +0.4)BN .. (B.1)
8.1.2.2 Corte local o punzonamiento (N del SPT menor
a 15).-

qy =1.3c'N; +ZN,; +0.4/BN; .. (B2)

Siendo la nomenclatura la misma del caso anterior.

8.2 El Ensayo de penetracion estandar (SPT, Standar
penetration test).-

Es ejecutado “in situ”, se requiere para este ensayo, de
tripode, motor, polea, martillo, cuerda, cafias guia y partida.

Fig. (6). Colocacién del euipo de pentracmn en el punto
de sondeo.

Con el valor de N se puede determinar, la resistencia a
compresion, el médulo de elasticidad, el coeficiente de
balasto, el coeficiente de variacion volumétrica y la
capacidad portante Hay que hacerle algunas correcciones,
pero que hacen variar ligeramente el valor de N. Al valor
nuevo se le llama N corregido.

La capacidad neta admisible del suelo, se obtiene a partir
del nimero de golpes N, con las siguientes relaciones:

Para zapatas:

Qadmisible = 0.133*N, kg/cm?
Qadmisible = 0.215*N, kg/cm?
Para plateas sobre arenas:
Qadmisible = (N — 3) /5, kg/cm2. (Peck, Hanson y Thornburn)

(Arcillas), C. Crespo
(Arenas y limos no plasticos)

VALORES DE CARGA ADMISIBLE EN
ARCILLAS.-

Descrip- N g adm, g adm,
cién del zapata zapata
SPT | cuadrada | continua

(kglcm?) | (kg/cm?)

Muy Meno | Menos de | Menos de

blanda sde2 | 0.30 0.22

Blanda 2a4 |0.30 a|0.22a0.45
0.60




Mediana 4a8 | 0.60 a|045a0.90
1.20
Compacta | 8al5 | 1.20 a|090al.80
2.40
Muy 15a 2.40 a| 1.80a3.60
compacta 30 4.80
Dura Mas Mas de | Masde
de 30 | 4.80 3.60

VALORES DE CARGA ADMISIBLE EN ROCAS.-
Tienen una resistencia de:

gadm =0.2 a 0.3 qu, kg/cm?

qu = Esfuerzo de rotura, del ensayo de compresion simple
inconfinada, en kg/cm?.

Descripcion gadm,
kg/cm?

Roca suave 8

Roca medianamente dura 40

Roca dura y sana 60

Rocas sedimentarias

Lutitas y pizarras 8all

Calizas 10a 20

Rocas en plegamientos

Micas 40

Rocas igneas

Basalto, granito, diorita, sanas | 20 a 40 y a

100

Rocas metamérficas

Gneiss 100

Marmol 10a20

9. Suelos colapsables.- Son suelos no saturados que sufren
gran cambio de volumen al saturarse. La mayoria son
eblicos, como las arenas y limos depositados por el viento.
Priklonski (1952) tiene una expresion para identificar un
suelo colapsable:

Ko= (wW-LP)/IP

Donde w es el contenido de agua natural, LP es el limite
plastico, e IP = LL-LP, es el indice de plasticidad.

Kb Tipo de suelo
Menor que 0 Muy colapsable
Mayor que 0.5 No es colapsable
Mayor que 1 Expansivo

10. Consolidacién y asentamiento de suelos.-

10.1 El Ensayo de Consolidacion, se realiza con el
edémetro o consolidémetro, y determina la Curva de
Consolidacion y la Curva de Compresibilidad. La Curva de
Compresibilidad, muestra la relacion entre la carga aplicada
“p” y la relacién de vacios “e”.

Varias edificaciones han tenido problemas de
agrietamiento, debido al dafio producido por el hundimiento
de la cimentacion, cuando ésta ha sido construida sobre un
suelo blando y compresible.

Cuando colocamos apoyos fijos o empotramientos de los
porticos, estamos asumiendo que estos no se van a
desplazar, ni hundir. Estas hip6tesis no son validas si el
suelo, y por consiguiente las zapatas, se hunden. Se produce
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fallas en toda la edificacion, que se manifiesta por
agrietamientos en muchos ambientes de la misma.

Fig. (3). Consolidémetro o edémetro.

|

Fig. (4). Grietas por asentamiento, en la sede de la Fiscalia
de Lambayeque.

10.2 Método para determinar si un suelo es muy
compresible.- Es a través del limite liquido (LL). Se
determina el Indice de Compresion Cc, con la férmula
aproximada dada por Terzaghi:

Cc=0.009 (LL - 10%0)

Luego clasificamos la compresibilidad con la siguiente
tabla dada por Crespo Villalaz:

Cc Compresibilidad
0.00a0.19 Baja
0.20a0.39 Media
0.40 a méas Alta
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Fig. (5). Curva de compresibilidad en escala aritmética.
También a través del Coeficiente de variacion
volumétrica mv:
a) Realice la Curva de compresibilidad (presion X vs
relacion de vacios Y) en escala aritmética.

b) Determine la pendiente del tramo virgen:
av = Ae/Ap = coeficiente de compresiiblidad = cm?kg

c) Calcule mv = coeficiente de variacién volumétrica.
mv=av/(1+e) =cmkg
e = relacion de vacios

d) Luego clasifique la compresibilidad segin la tabla dada
por M. J. Tomlinson:

Compresibilidad mv (cm?/kg)
Muy baja Menor que 0.005
Baja 0.005 - 0.010
Media 0.010 - 0.030
Alta 0.030 —0.150
Muy alta Mayor que 0.150
IMPORTANTE.-

Un suelo clasificado como de compresibilidad media, va
a ocasionar problemas de asentamiento en la
edificacion.

11. Daflos por excavacién.- Son muy comunes los
agrietamientos de las casas vecinas cuando se hace una
excavacion, que son de adobe 0 muy antiguas. Se producen
también derrumbes que pueden ocasionar lesiones o
muertes a los trabajadores. Cuando se excava una zanja
en suelos granulares, el suelo se rompe formando un bloque
casi triangular, dq tal manera que el angulo 6 = 45 + @/2.

™

49

Fig. (6).Rotura de suelo por excavacion

Los derrumbes se explican con las ecuaciones de la teoria
de Mohr-Coulomb, para el caso de empuje activo de suelo.
Aqui el esfuerzo vertical es igual a la presion efectiva de
suelo y z.

L AR AR TR
\\;‘ .. .. . BT
-\
\
x\\
Muro \
. : \
<\ =K,
\
Ka?/

Fig. (7). Muro sometido a empuje horizontal

El empuje producido por la fuerza horizontal, tiene dos
componentes que se oponen.

Este empuje, cambia de sentido a una cierta profundidad.
En esta profundidad critica, Hc, las dos componentes de
esfuerzo horizontal se igualan:

sh= sv Ka- 2¢c VKa
Siendosv=y z

sh= (y z)Ka- 2¢c VKa
(y z) Ka- 2¢c ¥Ka =0

z =(2c/y)* 1/VKa

He _ 2c |l+seng

¥ Wl - seng
H se llama altura critica
-c la cohesion, @ el angulo de friccion interna y v el peso
especifico de masa del suelo.
Para un suelo cohesivo (arcilla o limo) @ = 0, entonces Hc
=2c/y, y para y = 1800 kg/m®, se tiene las alturas maximas
de excavacion en funcion de la cohesidn. Hay que dividirlas
entre un factor de seguridad.
Dividir estos valores entre un factor de seguridad
FS=2.

PROFUNDIDAD MAXIMA DE
EXCAVACION
ARENAS
Cohesidon, | ARCILLAS | ARENAS CON
c =0 c=0 FINOS
(kg/cm?) (m) (m) f,e£0
(m)




0.05 0.5 0 11
0.10 11 0 2.2
0.20 2.2 0 4.3
0.30 3.3 0 6.5
0.40 4.4 0 8.7

o

He = ALTURA
CRITICA

N

SUELO QUE FALLA

Ka 7z fasidags
EXCAVACION e

et

T Y P
= - ZC
Ka = coeficiente de empuje activo G =Ka7z Via
7 = peso volumétrico
z = profundidad

Fig. (8). Falla de suelo en la altura critica: a partir de la
altura critica ya no hay fuerza que equilibre el empuje
actuante:

En el fendbmeno del derrumbe hay dos fuerzas horizontales,
que actlan en sentido contrario: Una de empuje y otra de
retencion.

En términos de esfuerzo, En el fendmeno del derrumbe
hay dos fuerzas horizontales, que actGan en sentido
contrario: Una de empuje y otra de retencién.

En términos de esfuerzo,

el empuje crece con la profundidad z, mientras que la
componente de cohesidn que retiene se mantiene
constante.

A cierta profundidad, la primera fuerza vence a la segunda.
el empuje crece con la profundidad z, mientras que la
componente de cohesion que retiene se mantiene
constante.

A cierta profundidad, la primera fuerza vence a la segunda.

12. Disefio estructural.- Una arena suelta, o una arcilla
compresible no garantizan un empotramiento perfecto.
Winter y Nilson en su libro “Proyecto de estructuras de
hormigén”, dicen textualmente: “En soportes apoyados
sobre zapatas relativamente pequefias que a su vez
descansan sobre un terreno compresible se supone
generalmente extremo articulado, ya que tales suelos
s6lo ofrecen una resistencia muy pequefia a la rotacién
de la zapata. Por otra parte, si las zapatas descansan
sobre roca sélida o si se utiliza un grupo de pilotes con
su parte superior encepada en un bloque de hormigon,
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el efecto conseguido es una fijacion casi completa del
soporte sustentado y asi debe suponerse en el calculo”.

12. Problemas legales del ingeniero civil, que hace un
estudio de suelos.- Se pretende que un informe de suelos
prevea “todos” los posibles accidentes o fallas del futuro, y
ofrezca “todas” las soluciones a los problemas encontrados.
Esto es dificil e irreal. Sin embargo cuando éstas ocurren, se
juzga con sumo rigor al que realiza el estudio de suelos. Se
le juzga porque se asume que el ingeniero debe tener el
méaximo nivel de conocimientos.

El estudio de suelos hace diagnéstico y pronostica. Si en un
estudio de suelos, se descubre algo negativo o peligroso, que
puede pasar en la obra, tiene que decirlo en el informe, asi
no sea de su especialidad, o no corresponda al estudio de
suelos que esta haciendo, porque se comete el delito de
omision.

Si se hacen calicatas y no se cierran, tiene que colocarse
cercos de seguridad, indicando “Peligro”. Alguien puede
caerse en la excavacién y lesionarse, en cuyo caso, se
comete el delito de negligencia.

Se comete delito por cuatro causas: Negligencia, Omisién,
Errory Olvido.




Foto (1). Fallas por efectos de expansibilidad en suelo y a
la mala practica constructiva, del hospital del IPSS de
Chachapoyas (1985). Las fallas aparecieron tres meses
después de inaugurada la obra.

Foto (2). Efectos de expansibilidad en suelo del en el pisol
del hospital del IPSS de Chachapoyas.

Fotos (3). Interior del Hospital del IPSS en hachapoyas,
fall6 por expansion del suelo, a los tres meses de terminado.

o1

Foto (4). Expansibilidad en muro en conjunto habitacional
“Las Delicias”, Reque. Aqui el suelo es granular con finos.

Foto (5). Falla de muro por excavacion de sétano de cuatro
metros de profundidad, en la parte inferior izquierda de la
edificacion fallada. Obra en Chiclayo.

Foto (6). Falla en muro de contencién en el Malecon
Tarapaca en lquitos.



Foto(7). Inundacion que socavd los cimientos en Mocce.
Lambayeque.

Foto (8). Puente Reque que fall6 debido a la socavacion del
suelo, durante el fenémeno de El Nifio, por incremento de
caudal; y mala ubicacidn respecto al suelo, y a las lineas de
corriente del rio.

Foto (9). Efecto de las sales del suelo en paredes de
edificacion.
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Foto (10). Falla piso de ojuo Hbitacial
Hillview Glen Apartments, en California, USA.

Foto (11). Obra publica en la ciudad e Lambayeque, en
donde se presentan fallas por asentamientos.

Foto (12). Grietas en la pared de la obra publica en de
Lambayeque, debido al asentamiento del suelo.



Foto (13). Falla de muro en casa de dos niveles por
construccion adyacente de edificio de 7 niveles.

actuantss dsbidas 3. Componentss dola Prosion

1.umym|m:n’um
Al paso g8l bloqua 09 susio.  3ctiva an susio cohsaivo.

conatruccln, para avitar dafos.

Fig. (A). Detalle de calzadura, fuerzas y esfuerzos en una
excavacion.
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Foto (15). Dos obreros murieron por derrumbe de
excavacion de zanja de desage, el 26 de Setiembre del
2006, en Cayalti. El suelo era arenoso y la excavacion era
de 3m de profundidad. Instantes en que son sacados.

Fig. (B). Explicacién esquemética de un derrumbe durante
la construccifion de un edificio en La Victoria, Lima Per,
que mato a ocho obreros.

s el s
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frbgodld en Gamarra

Foto (16). Derrumbe en Gamarra, por excavacion de zanja
en talud que no tenia muro de contencidn. Resultado: un
fallecido. Tomado del diario “El Comercio”

Foto (17). Masa de tierra sepulté y mat6 a dos obreros, en
la calle Proceres, en el Distrito de Jose”Leonardo Ortiz, en
obra de reeestructuracion de las redes de alcantarillado, el
11 de Junio del 2009.

Tolaetra
)




BE) cariTulo 4

EL ENSAYO DE PENETRACION
ESTANDAR
(Standar Penetration Test)

1. OBJETIVO.-

Dar una explicacion general y répida, del ensayo de
penetracion estandar, llamado simplemente SPT, siglas de
Standar Penetration Test, el cual sirve para determinar
parametros geotécnicos “in situ”, tales como, el angulo de
friccién interna, modulo de elasticidad, modulo de balasto y
capacidad portante del suelo. Estos pardmetros son
importantes para el disefio de cimentaciones.

Fig. 1. Colocacion del equipo de penetracion en el punto de
sondeo. Obra: Tanque Elevado de Nuevo Mocce.
Lambayeque. Perq.

2. DESCRIPCION.-

Es ejecutado “in situ”, se requiere para este ensayo, de
tripode, motor, polea, martillo, cuerda, cafias guia y partida.
Consiste en determinar el nimero de golpes (N), que se
requieren para que una barra vertical (llamada cafia),
penetre una longitud de un pie (30 cm), dentro del suelo, por
medio de un golpe de martillo de 140 libras de peso,
levantado y soltado desde una altura de 76 cm.
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CUGHARA o
MUESTREADORA ~

Fig. 2. Detalles del equipo de penetracion estandar. El
martillo golpea a la cafia, a través de un tope llamado
sufridera, para que penetre 30 cm. Obra: Muros de
contencion, en el Malecon Tarapacd, Rio Amazonas,
Iquitos. Perq.

Con el valor de N de campo, se puede determinar: la
capacidad portante del suelo, la resistencia a compresion, el
maddulo de elasticidad, el coeficiente de balasto, el angulo
de friccidn interna. Hay que realizarle algunas
correcciones, pero que hacen variar ligeramente el valor de
Nr de campo. Al valor nuevo se le llama N corregido,
estandar (Ns) 0 Ngo

Ns=NF*Cn*ni*n2*nz*ns*ns (D)

Cn = Correccién por sobre-capa

nl = Factor de ajuste = ER / ERs

n2 = Factor de ajuste por longitud de las barras de
perforacion

n3 = Factor de ajuste por el revestimiento del toma-muestras
n4 = Factor de ajuste por el didmetro del toma-muestras.
n5 = Factor de ajuste por nivel freatico



Fig. 3. Vista superior, del martillo que golpea a la
sufridera, para introducir la cafia o cuchara, dentro del
suelo. Obra: Tanque Elevado de Nuevo Mocce.

A
Fig. 4. La cafa partida o cuchara, al ser abierta, contiene la

muestra de suelo, la que es llevada al laboratorio, para
efectuarle ensayos complementarios. Obra: Tanque
elevado de Nuevo Mocce.

3. CORRELACIONES DE LOS RESULTADOS DEL
SPT.-
Los resultados del ensayo de penetracion se han
correlacionado con diversos pardmetros geotécnicos. A
continuacion, mostraremos la obtenida con la capacidad
portante en arenas, desarrollada por Ralph Peck, y
publicada en su libro: Ingenieria de Cimentaciones.

3.1 SUELOS FRICCIONANTES.-

CAPACIDAD DE CARGA ADMISIBLE EN
ARENAS.-

Karl Terzaghi, obtuvo la capacidad de carga limite del suelo
con esta expresion:

37 ¢
Z(T‘EJ‘W

qd =c*ctgg L
2003(45°+ Q

-1+
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2(3i_£}g¢
€

4 2
+D; +
20032(45°+¢j
2
*1 * *
+0.58*(Kpy*1g4-1)*g¢
Siendo:

Kpy =tg (45°+ gj

(D)
-f, es el angulo de friccion interna del suelo, c es la
cohesion del suelo, B es el ancho del cimiento, g, es el
peso unitario del suelo.
A partir de la Ec. (1), ecuacion de Terzaghi, Ralph Peck,
Fig. (7), encuentra las relaciones entre la capacidad de
carga admisible del suelo gadm, en funcién del ancho del
cimiento B, la profundidad de desplante Df, y el nimero
de golpes N del SPT. Para el caso de arenas, se obtiene la
Ec. (2).

¥ D,
L) T S P EINE T
3 B

(2
- La Ec. (2), nos dice que la capacidad de carga
admisible, depende de los factores de capacidad Ng y Ng,
los cuales a su vez dependen del angulo de friccion
interna. Esta relacion se muestra en la Fig. (5).

- Peck, Hanson y Thornburn, obtuvieron la relacion, entre
el dangulo de friccion interna 'y el Nimero de golpes del SPT.
Esta relacion es:

F(gradOS) = 27,1 + O,3Ncorreg. + 0,00054 (Nconeg.)z

..(3)

En la Fig. (6) se muestra en gréfica, relacion del nimero
de golpes del SPT y el &ngulo de friccién interna. Por
tanto, existe una relacién, entre el nimero de golpes N
del SPT y el &ngulo de friccidn interna, y de éste a su vez
con los Factores Nc y Ng, usados en la ecuacion de
Terzaghi, con los cuales se determina la capacidad de
carga admisible. En conclusion, existe una relacién
entre la Capacidad de carga admisible y el nimero de
golpes del SPT.
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Fig. 5. Relacidn entre los factores de carga, el &ngulo de
friccién y el nimero de golpes del SPT, encontrada
por Peck.

Capacidad de carga admisible, para zapatas
cimentadas en arena.- Se obtiene:

gad’mz’.ﬁz’bfﬁ = ﬂ"lﬂg * N

...(4)
es la capacidad de carga admisible de zapatas en
arenas, para ancho de cimentacién B >=1,2 m.

CAPACIDAD DE CARGA ADMISIBLE EN ARENAS
DEBIDO A ASENTAMIENTO MAXIMO, SEGUN
MEYERHOF.-
La capacidad portante en arenas, fue dada por Meyerhof,
para un asentamiento maximo de una pulgada, con un factor
de seguridad igual a 2.-

N reg | B+0,3Y
o adwisivie = 2541{ ?6;}( 5 F ] kgl o’

.5

B = ancho de la zapata >= 1,20 m

Gacmisivie = 2:54*k*Cg, kg/ cm? ...(6)
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EL MODULO DE BALASTO (K).-

_ SOVFEE
Correlaciones, para otros parémetros geotécnlcos de
las arenas.-
¢
Fn arenas Angulo de
N friccion | E kgiem’
Descripeion | Compacidad relativa | interna
0— 4 Muy floja 0— 135 % 28" 100
5—10 Floja 16—35 % 28—30 100 —250
11—30 Media 36—65 % 30—36 | 250—500
31—50 Densa 66— 85 % 36—41 | 500— 1000
> 50 Muy densa 86— 100 % >4l > 1000
Effective Stress Friction Angle
80
Relative density
70
50 Very dense
2 50
©
z? 40 Dense
Y
& 30
20 Medium dense
10
4 Loose
0 Very loose
28 30 32 34 36 38 40 42 44 46
Angle of shearing resistance, ¢’ Carter and Bentley (1991)

Fig. 6. Relacion entre el nimero de golpes del SPT y el
angulo de friccidn interna de las arenas.

3.2 SUELOS COHESIVOS.-

Haciendo un desarrollo similar, a partir de la ecuacion de
Terzaghi, Ec. (2), se encuentra para las arcillas, la
ecuacion (8):

CAPACIDAD DE CARGA ADMISIBLE EN
ARCILLAS:

gaémz’.sz’bie = U..].l:.‘ * N

..(8)
CORRELACIONES DE PARAMETROS
GEOTECNICOS EN ARCILLAS.-
¢
n arcillas Angulo de )
N [riccidn k kgiom
q., kg/em™ | Descripeion interna
<2 <0.25 Muy blanda r 3
2—4 0.25—0.50 Blanda 0—2 30
4—8 0.50—1.00 Media 2—4 45 =90
8—15 1.00—2.00 | Compacta 4—6 90— 200
15—130 2.00—4.00 | Muy compacta 6—12 > 200
> 30 > 4.00 Dura > 14

Nota: g, = esfuerzo de ruptura en la prueba de compresion axial no confinada



Fig. 7. Ralph Brazelton Peck. Canadéa 1912 — New
Mexico 2008. Colega de Karl Terzaghi, desarroll6 las
ecuaciones para determinar la capacidad portante del
suelo, a partir del nimero de golpes del SPT.

CORRELACION ENTREN(S.PT) y g, (AXIAL NO CONFINADA SEGUN SOWE}
Y SOWERS.

CORRELACIONES CONLASPT. (N)

‘Nvs
25 t . o
ARCILLAS DE BAJA PLASTICIDAD +—
';E ¥ LIMOS ARCILLOSOS
20 ~
& TERZAGH ¥ PECK
it
aL 15
10
ARCILLAS DE MEDIANA
S | ARCILLAS DE ALTA PLASTICIDAD
o
0.00 0.50 1.00 1.50 2.00 250 3.00 3.50 4.00

COMPRESION AXIAL SIN CONFINAR, kglom?

Fig. 8. Relacidn entre el nimero de golpes del SPT y la
resistencia a la compresioén, no confinada del suelo.

COMENTARIO FINAL.-

El ensayo de penetracidn, es un ensayo que complementa a
los de laboratorio, no los substituye. Permite obtener
muestras de suelo inalteradas a mayores profundidades,
especialmente, donde se van a construir cimentaciones
profundas, y nos da criterios para determinar el estrato firme
donde cimentar. Los resultados varian de un equipo aotroy, la
realizacion correcta del ensayo, depende en gran manera, de la
experiencia del que lo realiza. La interpretacion de los resultados,
también estan sujetos a la experiencia y conocimiento, del que lo
realiza. El equipo usa materiales de gran peso, y debe ser
realizado por personal muy entrenado en este ensayo.
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EL ENSAYO DE PENETRACION
ESTANDAR
SPT, Standar penetration test

VERSION AMPLIADA

HISTORIA-

En el afio 1902 Charles R. Gow desarroll6 la practica de
hincar en el suelo un tubo de 1 pulgada de diametro exterior,
para obtener muestras, marcando el inicio del muestreo
dindmico de los suelos.

En 1922, su empresa se transformd en una subsidiaria de
Raymond Concrete Pile, la que difundid esa nueva
metodologia de estimar la resistencia del material en base al
trabajo de hinca del tubo.

La cuchara partida de 2 pulgadas de diametro exterior fue
disefiada en el afio 1927, basandose en el trabajo de campo
realizado en Philadelphia por G. A. Fletcher y el desarrollo
de investigaciones realizadas por H. A. Mohr (gerente
regional de Gow Company en Nueva Inglaterra,
US.A).

En 1930 comenz6 areglamentarse el método de ensayo
con la realizacion de mediciones de la resistencia a la
penetracion de una cuchara partida (de 2 pulgadas) bajo una
carrera de 12 pulgadas, empleando una maza de 63,5 kg. que
caia desde 76,2 cm. de altura.

En su trabajo titulado “Exploration of soil conditions
and sampling operations” publicado por la
Universidad de Harvard en el afio 1937, H. A. Mohr,
reporta que el método de exploracion del suelo y su
muestreo se establecié en febrero de 1929, fecha del primer
informe del ensayo de penetracion, realizado por la Gow,
Division de Raymond Concrete Pile.

Segun Fletcher, en aquel momento la técnica de la
perforaciéon, era el principal obstdculo para la
normalizacion del método. Ni Fletcher ni Mohr dieron
muchos detalles del disefio de la cuchara partida de 2~
de diametro externo, pero si lo hizo Hvorslev en 1949 en
su reporte clasico sobre exploracion y muestreo del
subsuelo.

En la 7ma. Conferencia de Texas sobre Mecénica de
Suelos e ingenieria de las fundaciones, en el cual fue
presentado el trabajo titulado “Nuevas tendencias en la
exploracion del Subsuelo” se citan las primeras referencias
concretas sobre el método al que le dieron el nombre
de Standard Penetration Test, (“Ensayo Normal de
Penetracion”).

En el primer libro de texto donde se hace referencia al
ensayo descrito es la edicion de “Mecanica de Suelos en
la Ingenieria Practica” de Terzaghi y Peck en 1948.
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Fig. (1). Ensayo de SPT, para el tanque Nuevo Mocce en
Lambayeque.

SR

SENTIDO ANTIHORARIO
Fig. (2). Partes del equipo de penetracion estandar (SPT).

2. DESCRIPCION.-

Es ejecutado “in situ”, se requiere para este ensayo, de
tripode, motor, polea, martillo, cuerda, cafias guia y
partida.Consiste en determinar el nimero de golpes (N), que
se requieren para que una barra vertical (Ilamada cafia),
penetre una longitud de un pie (30 cm), dentro del suelo, por
medio de un golpe de martillo de 140 libras de peso,
levantado y soltado desde una altura de 76 cm.

Con el valor de N se puede determinar, la resistencia a
compresion, el modulo de elasticidad, el coeficiente de
balasto, el coeficiente de variacion volumétrica y la
capacidad portante del suelo.



457.2 mm . 76.2mm__

(18 pulg) I (3 pulg)

Cabezal | — Pasador ;

i
i

39mm | 508mm
(1-3/8 pulg) | (2 pulg)
! i

+

i |
Barrz de [ Vilvula Barr partido Roscas Zapata

perforacién | esférica (tubo en media cafia) de hincado
Acoplamiento

¥ FGURA215 (a) Penetrometro estindar de media cafia; (b) extractor de nicleos
de manantial (canastilla)

Fig. (3). Partes del penetrémetro.

CORRECCIONES AL SPT.-

Hay que hacerle algunas correcciones, pero que hacen variar
ligeramente el valor de Nr de campo. Al valor nuevo se le
Ilama N corregido, estandar (Ns) o Neo

Ns Neo=Nr*Cn*ni*nz2*n3*ns* ns

N g0 S€ interpreta aqui como la energia que llega a la cabeza
de golpeo cuando ERs = 60 %

Cn = Correccion por sobre-capa

nl = Correccion por relacién de energia = ER / ERs

n2 = Factor de ajuste por longitud de las barras de
perforacion

n3 = Factor de ajuste por el revestimiento del toma-muestras
n4 = Factor de ajuste por el didmetro del toma-muestras.
N5 = Factor de ajuste por nivel fredtico

Correccidn por sobrecapa, Cn.-

En la determinacion de la resistencia a penetracién de una
arena, influye la profundidad a la cual se practica el ensayo,
debido al confinamiento producido por la presion de la
sobrecarga. Puede ocurrir que al aumentar la profundidad
exhiba valores mayores de densidad relativa que la real.
Si se considera normal el valor de N a una profundidad
que corresponde a una presién efectiva de sobrecarga de 10
t/m2, el factor de correccién Cy que hay que aplicar a los
valores de N para otras presiones efectivas diferentes esta
dado por las expresiones:

60

200
CN = D.?? I.Dg]u —

P peck-Hanson-Thornburn

. p = presién vertical efectiva en t/m2 <= 2,5 t/m2
Cr=(1/ 6",)"®, Jamiolkowski ...
Cy=(1/ ", )", Liao y Whitman .
Cw= L7/0.7+5",,), Ishihara ..........

Donde,
CN = Factor de correccién

p = Presion efectiva debida a la sobrecarga (t/m?2).
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Figura 19.6. Grifica para la correcaon de los valores
de N en arena. por influencia de la sobrecarga (el valor

de referencia de b sobrecargas es 9.76 ton/m?)
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Figura N°7: Comparacién de diferentes expresiones
para estimar el factor Cy

Fig. 4.

Correccién por relacion de energia nl.-
Representa la pérdida de eficiencia del equipo con el
tiempo, esta dado por:

nl=ER/ERs



ER = Relacién de energia del equipo actual =

Energia transmitida al suelo / Energia dada por el
martillo (mgh)
ERs = Relacion de energia estandar (de un equipo recién
fabricado)
ERs es aproximadamente = 60 % (USA).

Factor de correccion n2.-
Se obtiene de la siguiente tabla:

Tabla N°3: Factor de Correccion n,, por longitud de

barras.
Longitud (m) U
>10 1.00
6- 10 0.95
4-6 0.85
0-4 0.75

Factor de correccién n3.- Se obtiene de la siguiente

tabla:
Tabla N°4: Factor de Correccidn 13, por tipo de
muestreador.
Caracteristica s

Sin encamisado 1.00
Con encamisado

Arena densa, arcilla 0.80

Arena suelta 0.90

Factor de correccion n4.-
Tabla N°5: Factor de Correccidn 1y, por didmetro de
la perforacidn.

Didmetro perforacion™ un
60 - 120 mm 1.00
150 mm 1.05
200 mm 1.15

¥+ ,=1.0 para todos los didmetros si se utiliza sistéina Auger,
donde el SPT se realiza por el interior de la barra de perforacion

Correccidn por nivel freatico n5.-
Terzaghi y Peck recomiendan;

Si N’ >15, entonces:

N =154 N 12
N 154N

TSENTT 2N
_15+N' 75

+0,5

BTN TN
Si N’ <15, entonces:

ns =1
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3. CORRELACIONES DE LOS RESULTADOS DEL
SPT.-
Los resultados del ensayo de penetracidn se han
correlacionado con diversos parametros geotécnicos. A
continuacion mostraremos la obtenida con la capacidad
portante en arenas mostrada por Ralph Peck, en su libro
de Ingenieria de Cimentaciones.

3.1 SUELOS FRICCIONANTES.-

CAPACIDAD DE CARGA ADMISIBLE EN
ARENAS.-

Peck-Hanson-Thorburn, encuentran las relaciones entre la
capacidad de carga admisible gadm, en funcidn del ancho
del cimiento B, la profundidad de desplante Df, y el
namero de golpes N del SPT.

Lo hacen encontrando a partir de la ecuacion de
Terzaghi, para suelo friccionante ¢ = 0, y limitando los
asentamientos S, a una pulgada.

FPrasidn en of susls, g

Zapata de ancho
intermedio

Yol

g .

= | Asentamiento

U

g dada, 5,

]

=

i’j Zapata

angosta
fal

u:

3

3

3

ki

0."';

s

=]

w

&

Ancho de la sapais, B

Figura 19.1. Relaciones emre la presidn del suelo, el
ancho e e vapata. o los asentamidnios. para gapatas
de relaciin constante Dy /B sobre arena de compacidad
relarivn mnilormue. o Clirvas carga-asentamiento para
papatas cle anchos crevienes By, Byv Be b Variacion
e Laopwesacn del suelo con el ancho de la zapata para

wn asentamiento dado 8.

Fig. 1.
Fig. 2.
Limite impuesto
g ooy asentamienti
> /
2 == —— e e -—=4g
o
]
k4
E fi__ —\-|.\_|\
.g Limile impuesio por
e la capacidad de carga
i )
y £

Ancho de fa zapata, 8
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L . | Lompscta J_
De la ecuacién de Terzaghi: Mo 1

&
! i |
gy =CN, +D;N, +0.5BN 0 130 Hﬁ“‘x ) - 1o 3
d =7 N, +058N, GV I
1
qd—}/*Df:;/Dqu+O.57/BNy—}/*Df g”" : \ L Eé
g &
qq —7*D¢ =D (N, -)+0.5BN, ~ %0 b 5 \j\ b
D = g0 — A e P
f o
qd_]/*Df :ﬁ{(Nq _1)B+05]N;,} ;_' m-- - T: = J.H J‘_ I\L .Ep
% I r
3 %0 . ' 4
B D, i ¥
qadmisible:E (N, _1)?"‘0-57’{\'7 § 60 : /l' "‘:‘
HEIRYLT
B Dy 3 o =
Qadmisible = ES [f(NspT)_l]F"'OB?f(NSPT) 3 0 ! :
30 ' :
20 | ]
16*B D i
Qadmisible = 3|:(Nq —1)Bf+0-5*1,6*N7} e .
28 36 32 34 36 28 0 47 #4
(3) Aregidly JF MITIANT AU # = gracon
Nq,Ny = f(Ngpr)
Figura 19.5. Curvas e muesiran las relaciones enire
_ f i N erpraciclad « CANg: . determinadas
Qadmisivle = T (By Ngpr,—-) los facrores de capacidad de canga v #. «
B seeiary by ECOrin, % e laeidhn EMmprnca .:||r~=:-'-c||:|.'|-:!.| Frlre
Ng y Ng, se obtienen de la grafica de Peck, con las Ecs. de Lo Baeviores de capacicind de canga o @con los valores de
Terzaghi. resistencia a la pencteacidn estdndar N
Fig. 6.
2(3l_£]tg¢ )
gl4? Para zapatas cimentadas en arena:
N, = p Usando la Fig. 4 se obtiene:
2
2cos (45%’ 2) Qagmisibie = C *N
215=C*20
1 C=0,1075
N7 - E(pr*tg¢_1)*tg¢ qadmisible = 0’1075* N
Siendo: Con analisis de regresion, se obtiene:

é _ N
Kpy =1g (45o+ Ej Qadmisibte = 9132

Uaamisible = 0,1095* N

es la capacidad de carga admisible de zapatas en
arenas B>1,2 m.

Para plateas cimentadas sobre arenas:
C’ =2 * C (Se acepta el doble de esfuerzo, ya que en

plateas es menor el dafio por asentamiento, que en las
zapatas).

Qagmisible = ,215* N
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E 5<=N<=50

ra) O./8=r (&) O /8=05 (c) Oy f8=0.75
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Apcho oe i@ repsts. 8. m
Figura 19.3. Diagrama de provecto para determinar las dimensiones de zapatas poco
profundas. apovadas en arcna
Fig. 7.
la densidad relativa en arenas.

CAPACIDAD DE CARGA ADMISIBLE EN ARENAS

DEBIDO A ASENTAMIENTO MAXIMO, SEGUN Tabla 5.3 Correlacién entre la resistencia a la Penetracién y las Propiedades de los Suelos

MEYERHOF.- a partir de la Prueba de Penetracion Estindar

Capacidad portante en arenas, dada por Meyerhof, para un
asentamiento maximo de una pulgada, con un factor de Arenas Arcillas
seguridad igual az.- (Bastante Segura) (Relativamente Insegura)
Niimero de Golpes ~ Compacidad ~ Niimero de Golpes
N B+03 2 por 30 cm, N Relativa por 30 cm, N Consistencia
o= 2,54%| 2 ! kg/cm? — : :
qadmmble ' '
7,62 2B Menos de 2 Muy blanda
0-4 Muy suelta 24 Blanda
410 Suelta +8 Media
B = ancho de la zapata > 1,20 m 10-30 Media B-15 Firme
30-50 Compacta 15-30 Muy firme
2 Mis de 50 Muy compacta Mas de 30 Dura
Qagmisible = 2,54*Kk *Cs, kg/cm
MODULO DE BALASTO.-
Se obtiene con la siguiente relacion dada pér Meyerhof: DENSIDAD RELATIVA Dr EN ARENAS -

Para ancho de zapata B > 1.20m La densidad relativa (Dr) de una arena, tiene una
influencia importante en el &ngulo defriccion interna (®),
en su capacidad de carga y en el asentamiento de
fundaciones que se apoyan sobre este material. Por ejemplo

correg si una arena sumergida es muy suelta, un choque brusco
k=——,kg/cm3 puede producir una potencial licuefaccion del material
62 (suspension). En estado denso la misma arena es insensible

a los choques y por lo tanto adecuada como base de las

estructuras mas pesadas. De alli la importancia de la

Para B < =1,20, da la siguiente ecuacién: densidad relativa frente a las demas propiedades a excepcion

N de la permeabilidad.
corre

k=—2"9kg/cm3

5,08

3.2 Correlaciones para otros parametros geotécnicos de

las arenas.-

Los resultados del SPT pueden correlacionarse con algunas

propiedades mecéanicas de los suelos, y en especial en lo

referente a las arenas. Las primeras referencias sobre el

uso del SPT en arenas estan citadas en (Terzaghi y Peck) y

representadas en una tabla que correlaciona el valor de N con




Tabla N°6: Valores empiricos de Dr (Bowles, 1993)

Diescripeion Muy Suelte | Medio | Dense | Muy
suelto denso
Dir (%) 0 15 35 65 &35
(Nl
Suelo Fino 1-2 36 T7-15 | 16-30 7
Suelo Medio 23 4.7 B-20 | 21-40 | =40
Suelo Grueso 36 39 10-25 | 26-45 | =43
Densidad hiimeda 11-16 14-16 | 17-20 | 17-22 | 20-23
(kN/m®)

Donde (N1, corresponde al nimero de golpesipie,

.- i
normalizado a una presion vertical de 1 kg/cm”™ v una
energia base de 70% de la tedrica.

Una correlacion muy utilizada que relaciona el, valor N,
Dr, y sobrecarga efectiva, es la familia de curvas
desarrolladas y estudiadas por Gibbs y Holtz, basadas en
una serie de ensayos de laboratorio. Esta correlacién la
utilizaron muchos ingenieros en todo el mundo para
estudios de rutina in situ y otros lo hicieron para predecir
la potencial licuefaccion en suelos no cohesivos.

120

00
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80 ///—
» A 44—

A Tarzaghi y Peck
i (1848)

Parc. Himeda
(40lbisq in) Gibbs y

_ Heltz .
~emm Saturada (40Ib/sq in)

40 Gibbs y Holtz

T finguilo de friceion

e
—
// interna

Resistencia a Penetracion (N)

20 =
L

L~
_—

-,

Pz
Z

L
——

0

0 10 20 30 40 &S0 60 70O 80 90 100
Densidad Relativa (D) (%)

Fig. 8. Relacion entre la densidad relativa de arena y el N
del SPT.

Effective Stress Friction Angle

80
Relative density
70
80 Very dense
g 50
g
2 40 Dense
Y
% 30
20 Medium dense
10
4 Loose
0 Very loose
28 30 32 34 36 38 40 42 44 46
Angle of shearing resistance, ¢’ Carter and Bentley (1991)
Fig. 6.

Angulo de friccion interna de las arenas.-

La figura (7) muestra la correlacion entre los valores de
N con el esfuerzo vertical efectivo sv, los valores del
angulo de friccion interna (®), obtenida por
Schmertmann, y que se obtiene de la ecuacion:
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¢ =tan~* A

o,
2+203] 2
12.2+20 (},’)

Donde:

Ne = NUmero de golpes del equipo del SPT en el xampo.
s’v = Presién efectiva de sobrecarga

Pa = presion atmosférica en las mismas unidades que Sv
@ = angulo de friccion interna del suelo.

Np
6 20 30 40 56 &0

f=]

1 (kN/m?)
o & a
<> o ] <
i T [

g
|

)

)

[
b

Presidn vertical efectiva por sobrecarga, o

300
Fig. 9. Correlacion entre la resistencia a la penetracion
Np, la presion vertical efectiva de sobrecapa sv, y el
angulo de friccidn interna, y el angulo de friccion interna,
para suelos granulares, segiin Shmertmann (1975)
Peck, Hanson y Thornburn obtuvieron:

@ (grados) = 27,1 + 0,3 Ncorreg. + 0,00054 (Ncorreg.)2

Hatanaka y Uchida en 1996 obtuvieron:

@ (grados) = \20 *Neorreg. + 20

Tabla N°7: Valores empiricos de g, (Bowles, 1995)

Descripeion Muy Suelo | Medio | Dense | Muy
sueho denso
Suelo Fino 26-28 2E-30 [ 3034 | 333K
Suelo Medio 27-28 30-32 | 32-36 | 3642 <50
Suelo Grueso 28-30 30-34 [ 3334 | 40-30
Denzidad himeda 11-16 [4-16 | 17-20 | 17-22 2023
(kM/m3)

RESUMEN DE PROPIEDADES EN ARENAS.-



Fn arenas .-!Irigl:'rl de
New friecion E kgiem”
Descripeion | Compacidad relativa | interna

0— 4 Muy floja 0—15% 28° 100
5—10 Floja 16—35% 28—30 | 100—250
1—30 Media 36—65 % 30—36 | 250—500
31—50 Densa 66— 85 % 36—41 | 500—1000

> 50 Muy densa 86— 100 % > 41 > 1000

MODULO DE DEFORMACION (Es).-

Arena Normalmente Consolidada:
Es = S00%(Ngs+15), en KPa oo

Arena saturada:
Es = 250%(Nss+15), en KPa oo,
Arena sobreconsolidada

Es (OCR) = Es (INC}* (OCRY™ oo,

Arena Gravosa
Es = 600*(Nss+6), si Nss=15, en kPa
Es = 600%(Ns54+6)4+2000, si Nss>15, en kPa.........

Arena arcillosa
Es = 320%(Nss+15). en kPa..c..ooovveeecieiieccccien,

Limos, limos arenosos o limos arcillosos
Es = 300%(Nss46), en kPa. oo,

MODULO DE RIGIDEZ AL CORTANTE, Go.-
Tabla N°9:Goen funcion de Nspt=N

Autor Tipode suelo | Gmax (Ym®)
Ohsaki & Twasaki (1971 Sin cohesidn 63 b.E“N':'*"'.‘
Ohsaki & Iwasaki (1973 Intermedio 1180+N""
Ohsaki & Twasaki (1973) Cohesivos 1400N"!
Ohsaki & Twasaki Todos 1200#N2®
Seed, ldriss & Arango (1983) Arenas 624N
Imai & Tonouchi { 1982) Todos (40§ N8
Enami, Ohhashi & Hara (1973) Cohesivos | 580N

(0 5<p<2 5)

3.2 SUELOS COHESIVOS.-

CAPACIDAD DE CARGA ADMISIBLE EN
ARCILLAS.-
Se va a encontrar la relacion entre la capacidad
portante de un suelo y la Resistencia a la compresion
qu, y luego la capacidad portante en arcillas en
funcion del NGmero de golpes del SPT.

De la Ec. De Terzaghi:

0y =CN, +/D; Nq +0.57BN7
Para f =0, entonces Ng=1,Ng=0
dq =N, +/D;
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qd _V*Df =CNc

CN,
Qadmisible = =a
FS
Como: FS =3, y:
2
-c = cohesién

-qu = Resistencia a la compresion inconfinada

Resulta:
. N,
Uadmisible = r
Donde:
{5 4o
Nc=ctigg) ———— -1
2 cos(45°+ ¢j
2
(-t
e
Qegd —— <1
2 cos(45°+ 2)
Qadmisible = 6

Para zapata continua:
Cuando f = 0, de la grafica de Terzaghi, para suelos
cohesivos, resulta Nc = 5,70

Usando Nc = 5,70:
qa, *5,70

Qadmisible =
6

[qadmisible = 0’95*qu_compresién ]

El g admisible, ya esta afectado del factor de seguridad FS
=3.

“La capacidad admisible en arcillas es aproximadamente
igual a la resistencia a la compresion” (Peck-Hanson-
Thorburrn).

Sin embargo, de la figura 18.2, dada por Skempton se
obtiene:

Para cimiento en faja: 5,14<=Nc <=7,5

Para zapata cuadrada: 6,2<= Nc <=9

Con lo que la capacidad portante, para zapata corrida, tiene
el siguiente margen:

Qadmisible = (0’86 _1’25) *

qu_compresi()n



=)

La capacidad portante, para zapata cuadrada, tiene el
siguiente margen:

Qagmisible = (1103 _1’50) *

qu_compresién

De la Fig. 4 obtenida del Naval Facilities Engineering
Command, de la linea de Terzaghi y Peck, obtenemos:
q,=C*N

2kg/cm2=C*15

C=0133
qu_compresién = 01133* N
Qagmisipte = 0:99*0,133* N
agmisivle = 0,126 N _t/ pie2
1 t/pie2=1076_kg/cm2

Para Delgado Vargas, en su libro “Ingenieria de
fundaciones:

C=0,1a0,2 en arcillas de baja plasticidad
C =0,05a0,15 en arcillas muy limosas y arenosas

C=(0,1+0,2)/2=0,15en arcillas de baja plasticidad

C = (0,05 + 0,15)/2 = 0,10 en arcillas muy limosas y
arenosas

C promedio = (0,15 + 0,10)/2 = 0,125 =1/8

Qagmisiole = 0125* N

es la capacidad de carga admisible de zapatas en arcillas
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Factor de capacidad de carga, Ne

w

e

/
|
/f"- Cuadrado y circular BfL= 1

A T

/|

/
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™

5
Pl
o ! 2 3 + 5
Or/ 8
Rafacion entre fa profundidad de desplante,
Of vy ef ancho de la 2apata, B
Figura 18.2. Factores de capacidac de carga para ci-
mentaciones en arcilla bajo condiciones ¢ =10
{segon Skempton, 1951}.
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Tabla (2)
Fig. 12.
Consistencia Resistencia a
) compresion simple (ga)
(kg/cm?)
-de2 Muy blanda -deo,25
2- Blanda 0,25-0,50
4-8 Medianamente 0,5-1,0
compacta
B-15 Compacta 1,0-2,0
15-30 Muy compacta 2,0-4,0
+deso Dura +deyg,0

RESUMEN DE PROPIEDADES EN ARCILLAS.-

n arcillas A r!,i,'a:'ri de )
N Sriccidn I kgiem'
qy, kg/em Descripcion interna
<2 <025 Muy blanda i 3
2—4 0.25—0.50 Blanda 0—2 30
4—3§ 0.50 = 1.00 Media 2—4 45—9%
8—15 1.00—2.00 Compacta 4—6 90— 200
15—30 | 200—4.00 | Muy compacta 6—12 > 200
> 30 > 4,00 Dura > 14

Nota: g = estuerzo de ruplura en la prueba de compresion axial no confinada

La consistencia de las arcillas y de otros suelos cohesivos
se describe con los términos: Muy blando, blando,
medianamente compacto, compacto, muy compacto y
duro. La medicidn cuantitativa basica de la consistencia es
la resistencia a la compresién simple

(qu). Esta resulta representativa en los suelos arcillosos
saturados uniformes, en el caso de las arcillas marinas,
mientras que en el caso de suelos arcillosos de origen
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residual, edlico, fluvial, los cuales poseen una falta de
uniformidad en su masa y pueden desarrollar
microfisuras, el valor de la resistencia a la compresion
simple tiene vacilaciones importantes. En este caso la
metodologia mas adecuada para medir la resistencia al
corte en el laboratorio es por medio de ensayos triaxiales.

En las perforaciones de exploracion del subsuelo se
puede estimar groseramente la resistencia al corte de las
arcillas por medio de los ensayos de penetracion. En la tabla
(2) se observa la relacion aproximada entre el N de
cuchara partida y la resistencia a compresion simple (qu) de
las arcillas saturadas.

RESISTENCIA AL CORTANTE EN ARCILLAS, cu.-

La resistencia al cortante no drenada de la arcilla se
obtiene con:

.cu=(0,035a20,065)*N,| enkg/cm2, segln Stroud,

1974.

.Cu =0,29 N %72 'kg/cm2, seglin Hara, 1971

Tabla N°&: Resistenciano-drenada en suelos arcilloso

Consistencia Tipo (N1 Su (kPa)
Muy blanda NC 0-2 <12
Blanda NC 3-5 12-25
Media NC -4 25-50
Firme OCR 10-16 50- 100
Muy firme OCR 17-30 100 - 200
Dura OCR =30 =200

NC: Normalmente consolidada
OCR: Sobreconsolidada

RELACION DE SOBRECONSOLIDACION (OCR).-
La relacion de sobreconsolidacién se obtiene:

OCR =0,193 (N /so ) %68

-s0 = Presion efectiva vertical en MN/m2.
Capacidad admisible de arcillas en funcién del N del
SPT.- Alberto Martinez (UNI):

q adm. q adm.
Descripoion N zapata zapata
del SPT cuadrada continua
[kaicm?) [ka/em?)
Muy blanda | Menos de | Menosde 030 | Menosde 022
2
Blanda 234 0.30.5 0,60 0223045
Ifediana 458 060a120 0452090
Compacta ERE] 1205240 1905180
Iuy 12230 2405480 1402380
compacta
Dura Mazds 30 | Mazde 480 | Mazds 350




Summary of Raw N Values Vs. Depth
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»CAPI'TULO 5

ESFUERZOS EN UNA MASA DE
SUELO

Esfuerzos debido a carga Puntual.- EI problema consiste
en calcular los esfuerzos, que se producen en el interior de
una masa de suelo, debido a la aplicacién de una carga
puntual, en la superficie de una masa elastica, isotropica,
homogénea y semi-infinita.

F)

\x

A

’&$ Aox

MASA
ELASTICA
L SEMIINFINITA

AUY,A

Fig. 1. El problema de Boussinesq de carga puntual.
Boussinesq en 1883, soluciono el problema hallando los
esfuerzos normales y cortantes en todas las direcciones.
Los esfuerzos normales valen:

Ao — P (3x2z _— x?—y?  yiz ]
A IV T A e |
(1)
Ao — P (3y?z (1 — 24 2-x? %’z )
TS I Pty i |
(2
P z* 3P z3
A= R T G4
.(3)
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r=qx+y?

L=x>+v?+z?
La Ec. (3) se transforma en:

3P 1
Ao, = *— =

2.'TZZ fan2 5/2
L+1)
=

(4
A partir de la Ec. (4) se pueden calcular:
1.1. La variacion de esfuerzos con la profundidad
1.2. La variacién de esfuerzos con la distancia.
1.3. El diagrama de is6baras.

1. 1 Variacion de esfuerzos con la profundidad.-
En la Ec. (4), r = 0, para diversos valores de z.

P=100t
Variacién de esfuerzo, Agz (t/m?)
10 20 30 40 50
v
0
Ao,
1z l "
AUZ é___,____—-—-—-’

2

Profundidad, Z{m)

Fig. 2. Variacion de esfuerzos con la profundidad.

1.2. Variacion de esfuerzos con la distancia.-
En la Ec. (4), z = constante, para diversos valores de r.

P=100t

N
ARV

B

Esfuerzo vertical, Ao, (t¥m?)

I
Apr,
| ‘

Distancia, r(m)

Fig. 3. Variacion de esfuerzos con la distancia.

1.3. Diagrama de is6baras.-

Representa el lugar geométrico, donde los esfuerzos son
iguales.

De la Ec. (4), se despeja r en funcidn de z, para un
esfuerzo constante.



oz= 10 T/M2
oz= 8 T/M2
6 T/M
L T/M2

az=

az=

Fig, 4. Diagrama de isébaras.

r (mts)

Pz182 Tm

Isobaraes

-5

2

L2

t (mts)

Fig. 5. Diagrama de is6baras para carga puntual, dibujado

a escala.
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Fig. 5.1 Diagrama de isobaras para carga cuadrada y

continua.

2. ESFUERZOS DEBIDO A CARGA LINEAL.-

Se trata de calcular los esfuerzos que se producen en una

masa de suelo debido a una carga lineal, aplicada en su
superficie. Dados q, X, Y, Z, hallar el esfuerzo vertical.

dpP q(t/m)

N

NI

Aoy /

L, Aox
h

S 2

T

MASA
ELASTICA
SEMIINFINITA

Fig. 6. El problema de Boussinesq extendido a carga

lineal.

Se estudia un elemento diferencial, ubicando la carga

diferencial, de tal manera que se pueda Aplicar la
ecuacifion de Boussinesq para carga vertical.




Donde:
= \-'lx: + _'!-':

La integral resuelta vale:

q yz® 1 / 1 . 2 )
0= = — s | — = = = =
2w (xt+ 2% NELEET WALl 5 ok - Al o o
_ . (5
Haciendo m = x/z, n = y/z, la ecuacién (5) se convierte en:
q 1 n [ 1 + 2 )
O, = — & |—=%x —_ = ) el
oz Zm mi+imieatelmieni+l mi4l
...(6)

Lo que esta entre corchetes ha sido tabulado y graficado en
lo que se llama Gréafico de Fadum.

A .oz = (q/2) * po

PROBLEMA Nro. 1 .-
Si X=3m,Y=4m,Z=5m,q=10t/m2, calcular Dsz.

.g=10t/m
0 X,
/{:4
£ X=3m
Ve
£=0M
A gz=(q/Z)*po
‘_ ? Aax
e
N >
Acy
MASA
ELASTICA
rd SEHIMNFMTA
SOLUCION.-
1. -m=X/Z=

2. -n=Y/Z=
3. Delagraficapo=
4. Sz=(9/Z2)*po =
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Fig. 7. Gréfico de Fadum para carga lineal.

3. ESFUERZOS DEBIDO A SUPERFICIE
RECTANGULAR UNIFORMEMENTE CARGADA.-
Se trata de calcular los esfuerzos que se producen por
accion de una superficie rectangular, cargada
uniformemente sobre una masa elastica, tal como se
muestra en la figura siguiente. Dados w, X, Y, Z, hallar el
esfuerzo vertical.



=)

dP= wdx{y dx/~ w(tim2)

/ | x
/£ Y

WAL dy
X

Aay

MASA
ELASTICA
7 SEMIINFINITA

Fig. 8. Superficie rectangular uniformemente cargada.
Se usa un elemento diferencial, y se ubica la carga
diferencial de tal manera que se pueda ubicar la ecuacion
de Boussinesq para esfuerzo vertical.

o -\

3(wdxdy) 1
== J J 2rz2 2 5/2
L+1)

La integral resuelta es:

w | Zxvz{x? + 92+ 202 x2 492 4227

0= — |l I B pe
R 14 EAl O e - S S R S e -

+ arctg ———= — —
‘gz-l_x-+_1.'-+z-}— )

(7

2xvzix? + ¢y + 212
x2y?

Haciendo m = x/z, n = y/Z resulta:

1 |2mumi+n+ Y2 mi+ni+2
T, = Wi —

dr|mi+n+ D +min? mi+ni+1

+ - 2mn(m? +n+ 1)1
Tn -
T I +n+ 1) — min?

...(8)
Aoz = W*W o

La expresion wo fue graficada por Ralph Fadum.
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Fig. 9. Gréfico de Ralph Fadum para superficie rectangular
uniformemente cargada.
El proceso de célculo sera el siguiente:

1. m=x/z,n=ylz

2. Del grafico obtenemos wo

3. Elesfuerzo vale sz=w*wo

PROBLEMA Nro. 2 .-
Si X=3m,Y=4m,Z=5m,w=10tm2, calcular Dsz.

MASA
ELASTICA
7z SEMINTRATA

Solucién.-
1. -m=X/Z=
2. -n=Y/Z=



=)

3. De lagréaficawo =
4. Dsz=(w)*wo =

Fig. 10. Ralph Fadum, de la Universidad de Harvard,
1941,

4, ESFUERZO DEBIDO A CARGA CIRCULAR.-

Se determina el esfuerzo en una masa de suelo,debido a
una carga circular w, de radio R, aplicada en la superficie,
haciendo un analisis de un elemnto diferencial:

 dP=wdxdy
w(ttm2) 9¢
dr
X
R
‘Y/
Y4 L
doz
y
i
JA }L,’ Nox
Bisye
Aoy r
MASA
ELASTICA
Z SEMIINFINITA

Fig. 11. Determinacion del esfuerzo debido a carga
circular a través de un elemento diferencial de analisis.

f 3(r drde) 1
O-Z = *

27-[22 2 5/2
G+1)

Ejemplo, para R/z = 0,27
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sz=0,1w
4, LA CARTA DE NEWMARK .-

Para diversas relaciones de R/z, se encuentran los valores
de esfuerzo sz /w:

Tabla 1.
sz /w R/z R para z=5 cm
0,1 0,27 1,35
0,2 0,40 2,00
0,3 0,52 2,60
0,4 0,64 3,20
0,5 0,77 3,85
0,6 0,92 4,60
0,7 1,11 5,55
0,8 1,39 6,95
0,9 1,91 9,55
1 Infinito Infinito

Fig. 12. Nathan. Mortimore Newmark de la universidad
de Illinois, 1942. Ingeniero estrucutral, Medalla Nacional
de ciencias para la ingenieria.

4.1 El esfuerzo que produce cada circulo de carga,
formado con los radios de la tabla 1, vale 0.1 w.

4.2 Entre dos circulos se puede formar una corona de
carga, y se produce un esfuerzo de 0,1 w.

4.3 Si se divide la corona formada en 20 partes iguales, el
esfuerzo de cada segmento de corona vale =0,1w/20.
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Fig. 15. Esfuerzo producido por un segmento de corona de
carga.

Fig. 13. Corona circular de carga para la carta de
Newmark.

R=0.40z R=0.27z
w(t/m2)

10 20 X
9 1

6 p \ :

z| 4

l.\az =(0.1/20) w
>,

A
D

r

Aoy

MASA
ELASTICA
7 SEMIINFINITA

Fig. 14. Determinacién del esfuerzo producido por un
segmento de corona de carga.

4.4 El esfuerzo producido por un segmento de corona vale:
$z2=0,1/20 w

s z=0,005w

4.5 El esfuerzo producido por una carga de forma
irregular, se puede calcular, sumando los segmentos de Fig. 16. Carta de Newmark y carga de forma irregular en
corona contenidos en la superficie irregular: la que se puede determinar el esfuerzo vertical, sumando

- * *
s z2=0,005* N*w o los esfuerzos que produce cada segmento de corona
N = nimero de segmentos dentro de la superficie de carga. contenido en el area irregular.

PROBLEMA Nro. 3 .-
Si X=2m,Y=2m,Z=5m,w=101tm2, calcular Dsz.




Ay

SEHINTINTA

75




76

TAMARNO EN CARTA DE NEWNMARK

ta
e T
/’/ l i I |1 4

a9
ke comesponde

Lreal de caga —————  Z = Z real (metros)

e comesponde .
L en carta de Newmark——— Z = 5 centimetros

L en carta de 5 centimetros
MASA Newmark = —————— Lrealdecarga
ELASTICA Z real (metros)

Sz =(0.005) N*w |

Z =7 real (m)
Fig. 17. Determinacién de la escala para convertir las medidas reales de la carga, en medidas para la carta de Newmark.
AV
Eval = v
Evol = Exx + Eyy + Sz
Ley de Hooke:
Ter = AEyol + 2pEpy. Try = EJ"?_.l'y-
Tﬂﬂ = }L:-'fl il + zjf:-ﬂy. T.!J'- = 2_“:-.!_-.
Tzz = Ayl + 2pezz, Tzr = 2[Ezg.
_ ...(B)
Médulos de Young y Poisson:
LA SOLUCION DE BOUSSINESQ _ vE = E
(1 4+ w1 — 2u) 21 + )
Y Ecuaciones de equilibrio:
_____'-';.l'J'
b A
""" T lwr G
: : x it dr,.  Or.
- .;f'l.r' + YT + — :.1 —. ey = Tyrs
Componentes del tensor de deformaciones: da y 0
Oy Oy Oy
_ ﬂ”_p _ | ..ﬂ'l'n'_r ll.}l'!ﬂ . =1, Tyz = Tzy-
oy = —— Epy = 5l + 1y dr iy &z
- fx ’ ="y fx ;
8 a A Oy + ":"T,Lr: + 7 0
] ; ] T & = ‘ T= = Tpzs
Syy = ﬁ Eygz = -}Iﬂ + i| i iy iz = e
iy iz iy ...(O)
- G TR VI Con: A, By C, resulta las Ecuaciones de Navier:
tzz T 5 1 -'_.1'=§'._+_.|-
iz il itz (A)
Deformacion unitaria de volumen:




5y .
ﬂ (A+p) .{]ﬁ;.- : +_J|'""._2'|’|'_p =1,

'\.ﬂ:- ARl :
(A+p Jﬁ + Vi, =0,

=il

(A+p) +j."‘x_2f.'_- =L

82 ...(D)
Solucién de Boussinesq:
Introduce una funcion potencial $:
0 Nip 00
da oo dadz’
A A4p A
ty = r_?_-!,l M T Oyl
At i

iy =

A+ 2 O
g dz [T P
...(E)

Reemplazando (E) en (D), resulta la Ec. de Laplace:
Lo OO o RS i
O + ihy? * 922 (F)
Con las Ecs. (A), (B) y (E), resultan los esfuerzos
normales:

Uy =

Vi = .

Tex P Adp 3P0 A OPD
T + T * 00z IR
Tyy P A4 p X Pl S A9
ETRTE ooy op a2
T:z Ap 0 A+p PD
Em B oo fz? o T
.(G)
Y los esfuerzos cortantes:
Try _ 2P N Atp PP
2 Oy o frdyds’
Ty= A4+p D
W p Oyoat
er Adp @D
ETRT S Dr02
.(H)
De las dos dltimas ecuaciones se obtiene:
=01 Top =Tz =10,
Para carga concentrada se asume:
= ,L.lnf: + 1.
dm(A+ ) )
R=+z? 4y 422
Se deriva I:
A P 1
Oz dx( A+ ) R’
ek P z
922 dr( A+ p) s
P B P 1 2?

023 Am{A+p) IF
o)

Los valores de (J), van a (H), se obtiene para el esfuerzo

7.
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El esfuerzo vertical sz, donde R =L, en Fig. (1):
ap 2*

2r 0 ..(K)

Esfuerzo que satisface:

/ / Tz drdy = — P

Con la Ec. (E) se obtiene las deformaciones en z:
PoooA+2 22
0 — ( + 2p + 2,
drpl " A4 p R=
Como
(A+2p) /(A +p) _ 201 w).

Tzz =

Resulta la Ec. de asentamiento, para z = 0:

Pl ¥

. = — -
rER L
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Graéfica para calcular esfuerzos por carga lineal.
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PROBLEMA DE CALCULO DE ESFUERZOS.-
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Problema de conocer la influencia de los esfuerzos de un conjunto de zapatas al suelo, todas las zapatas soportan un
recipiente de forma de esfera, y se desea conocer la distribucién de esfuerzos de cada zapata y su influencia sobre las
demas. En cada zona de la esfera se hicieron dos ensayos de penetracion, denominados SPT-1y SPT-2. El valor del
esfuerzo actuante de cada zapata es de 10 t/m2.
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1 i Byl el b RS
UBICACION DE ESFERA: SPT-1, SPT-2
DIAGRAMA : MODELADO DE CARGAS AL SUELO

ESTADODE CARGA: POR CARGA EXTERNA DEBIDO A LA SUPERESTRUCTURA

UNIDADESDE CARGA: toneladas
ESCALA X, Y (HORIZONTALES): 1u=0,5m
ESCALA Z(VERTICAL): 1u=1m

(5 1Y et | b

UBICACION DE ESFERA: SPT-1, SPT-2
TIPO DE ESFUERZOS: VERTICALES S33, (S z)
ESTADO DE ESFUERZOS: POR CARGA EXTERNA + PESO PROPIO DE SUELO

UNIDADES DE ESFUERZO: toneladas/metro 2
ESCALA X, Y (HORIZONTALES): 1u=0,5m
ESCALA Z(VERTICAL): 1u=1m
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UBICACION DE ESFERA: SPT-1, SPT-2
TIPO DE ESFUERZOS: VERTICALES S33, (S z)
ESTADO DE ESFUERZOS: POR CARGA EXTERNA + PESO PROPIO DE SUELO

UNIDADES DE ESFUERZO: toneladas/metro 2
ESCALA X, Y (HORIZONTALES): 1u=0,5m
ESCALA Z(VERTICAL): 1u=1m
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UBICACION DE ESFERA: SPT-1, SPT-2
TIPO DE ESFUERZOS: HORIZONTALES 511
ESTADO DE ESFUERZOS: POR CARGA EXTERNA

UNIDADESDE ESFUERZOQ: toneladas/metro 2
ESCALA X, Y (HORIZONTALES): 1u=0,5m
ESCALA Z(VERTICAL): 1u=1m
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UBICACION DE ESFERA: SPT-1, SPT-2
TIPO DE ESFUERZOS: HORIZONTALES 522
ESTADO DE ESFUERZOS: POR CARGA EXTERNA

UNIDADES DE ESFUERZO: toneladas/metro2
ESCALA X, Y (HORIZONTALES): 1u=0,5m
ESCALA Z(VERTICAL): 1u=1m

UBICACION DE ESFERA: SPT-1, SPT-2
DIAGRAMA : DEFORMACIONES
ESTADO DE ESFUERZOS: POR CARGA EXTERNA

UNIDADESDE DEFORMACION: metros
ESCALA X, Y (HORIZONTALES): 1u=0,5m
ESCALA Z(VERTICAL): 1u=1m



APITULO 6

ESFUERZOS QUE PRODUCEN LAS
EDIFICACIONES, SOBRE EL SUELO

1. Esfuerzos debido a cargas sobre el suelo.- Cuando se
construye una edificacién, ésta produce esfuerzos sobre el
suelo, debido principalmente a la carga vertical, que llega a la
cimentacion. Ademas del efecto que se produce directamente
debajo de la cimentacidn, es necesario conocer la manera que
se afecta las regiones alrededor de la construccion, en el interior
del suelo, para prever dafios a las edificaciones vecinas. En las
Figs.1y 2 se muestra un caso de aplicacion de cargas, debido a
diez zapatas, y los esfuerzos y deformaciones que se producen
por dichas cargas.

o

i

Fig. 1. Problema de conocer la influencia de los esfuerzos de
diez zapatas sobre el suelo.
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Fig. 2. Diagrama de esfuerzos verticales y deformaciones,
debido a la aplicacién de cargas, debido a las zapatas del
problema de la figura 1.

2. La solucién debido a Boussinesq, y la Carta de
Newmark.-

Boussinesq en 1883, soluciond el problema hallando los
esfuerzos normales y cortantes en todas las direcciones.
Los esfuerzos normales valen:

3P 1

Ao, = =

Zmz= oyt ==
L1
\Z*

(D
Cuando se integra esta ecuacion, para calcular los esfuerzos
debido a carga rectangular, Fig. (3), se obtiene:
w

g, = —

4

x? 4?4227
*— 5 5
-ty +z-

2xyz(x? 4+ 32 + 2212
22Hxt i+ 2T+ xtyt

o 2xvzixt 4y 42312
+ arctg —r5 3 B 373
ZXTF Yy +zo)—xtyS
Q)
w(t/m2)
0 X

<}

(MibL imww’f,ﬂ//i

0z ESFUERZO
VERTICAL

=
”1_)/& @ﬁ

MASA
ELASTICA
SEMIINFINITA

oY A

z

Fig. 3. Superficie rectangular uniformemente cargada.

Nathan Mortimore Newmark de la universidad de Illinois,
disefi6 una diagrama, para calcular los esfuerzos, debido a una
carga de cualquier forma, contenida a escala en la llamada Carta
de Newmark, considerando que cada segmento de corona
produce un esfuerzo de 0.005 w (t/m2), con lo que se tiene que
contar el nimero de segmentos contenidos en la carga.
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Fig. 4. Carta de Newmark.

X

3. Diagrama de isébaras y su utilidad.- Representa el lugar
geométrico, donde los esfuerzos son iguales. Fig. 5. Se utiliza
para lo siguiente:

3.1 La potencia activa.- Se considera como potencia activa el
espesor de suelo por debajo de nivel de solera que al ser
comprimido por las presiones que el cimiento transmite, éstas
generan deformaciones o desplazamientos apreciables desde el
punto de vista practico en la base de los cimientos. Para suelos
compresibles, se toma como potencia activa aquella
profundidad donde se cumple que el esfuerzo vertical vale oz
= 0.1 g, es decir, donde el esfuerzo vale el 10 % de la carga
superficial. Para cimientos cuadradas, esta potencia activa vale
H = 2B, siendo B el ancho del cimiento. Fig. 5.

3.2 La profundidad de sondeo.- Se refiere a la profundidad a
la que se debe hacer el estudio de suelos. Para suelos muy
compresibles, se toma como aquella profundidad, P, donde se
cumple que el esfuerzo vertical vale 10 % de la carga
superficial. Para cimientos cuadrados, esta potencia vale H =
2B, siendo B el ancho del cimiento. Fig. 5.

P=Df+2B ..(3)

Donde, Df = Profundidad de cimentacién. B = ancho del
cimiento. Por ejemplo, si Df = 1,5 m, y B = 2,0 m. Entonces P
=55m.
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Fig. 5. Diagrama de isGbaras. A la izqui,erdé, debido a carga de
forma cuadrada. A la derecha, debido a carga continua.

3.3 Distancia lateral de afectacion por esfuerzos verticales.-
Para cimentaciones cuadradas, segun el diagrama de isobaras,
del 10 % de la carga actuante, ocurre a una distancia
aproximada de x = B, mientras que para carga de forma
continua, ocurre a x =1,4 B. Fig. 5.

4. Diagramas de esfuerzos producidos por edificacion de 7
niveles.-Se presenta el andlisis de esfuerzos producido por una
edificacion de 7 niveles, que actla sobre un suelo eléstico. Se
han calculado los esfuerzos debido a la geometria y cargas que
se muestra en la Fig. 6. Alli se muestra, la ubicacion del sistema
de ejes coordenadas, asi como el plano XZ de analisis. La carga
es uniformemente repartida y, actla sobre un suelo de arena
limosa, con un modulo de elasticidad E = 1406 t/m2. Para el
modelado numérico, se hace uso del Método de elementos
finitos (MEF), en la que el elemento continuo, es discretizado
en elementos de pequefias dimensiones. La masa elastica del
suelo, se ha seccionado en planos de 2,5 m de separacién, en las
tres direcciones, formandose 32 000 elementos, 35 301 nudos,
100 860 ecuaciones de equilibrio y 3 871 731 términos de
rigidez. En la Fig. 7, se muestra en isométrico los esfuerzos mas
importantes, que son los verticales Szz y que sirven para el
calculo de asentamientos. Alli se muestran los esfuerzos
normales Sij, y los esfuerzos cortantes Tij en una masa unitaria
de estudio. También se muestra la convencion de signos y, la
ubicacién del origen del sistema de coordenadas. Luego, se
hace una inspeccién a través del plano XZ, que pasa por el
centro longitudinal de la edificacion, Fig. 8.



Fig. 6. Edificacion de 7 niveles, que produce esfuerzos sobre
la masa de suelo, cuya distribucién es analizada. Se hace dos
secciones de andlisis, con los planos XZ y YZ, que pasa por el
centro de la base, de la edificacion.

CARACTERISTICAS DEL MODELO
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Fig. Las caracteristicas del modelo del suelo a resolver.

EJES Y ESFUERZOS

TIPOS DE ESFUERZOS I
SUELO

L INTERIOR DE UNA MASA DE

NORMALES: Sij
CORTANTES: Tij

X

T

Fig. Detalle de ejes y esfuerzos, en una masa de suelo.
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Fig. 7. Diagrama de esfuerzos verticales Szz, en el interior de la
masa de suelo. Se muestra el origen de coordenadas, y el
convenio de signos. Los esfuerzos Sij son normales al plano del
cubo de andlisis, y los Tij son cortantes paralelos. Vectores
positivos, en traccién, saliendo del bloque de anélisis, y
negativos en compresion al blogue unitario.

5. Esfuerzos verticales Szz en la direccion transversal.- En la
Fig. 8, se muestran en detalle los esfuerzos verticales Szz, en el
plano XZ. Son esfuerzos basicamente de compresion. En este
diagrama se verifica, lo acertado de los diagramas de isdbaras,
obtenidos por los métodos clasicos de la teoria elastica, donde
los esfuerzos mas importantes, estan directamente debajo de la
edificacién, ampliando su efecto con la profundidad,
invadiendo el suelo vecino, hasta una distancia horizontal de
1,25 B, medido desde el borde de la edificacién, y una
profundidad de 2,33 B como punto maximo, para luego
disminuir en forma de bulbo, correspondiendo estas medidas a
la is6bara del 10 % de la carga actuante.

Fig. 8. Diagrama de esfuerzos verticales Szz, en el plano XZ, en
la direccion transversal. Se muestran lineas importantes que
limitan la isobara correspondiente al 0.1 de la carga aplicada.
Este diagrama es importante para determinar los esfuerzos, que
se producen en el propio suelo y en el de las edificaciones



vecinas.
entamientos.

Estos esfuerzos sirven para el calculo de

6. Esfuerzos horizontales Sxx en la direccion transversal.-
En la Fig. 9, se observa el diagrama de esfuerzos horizontales
Sxx, en el plano XZ. Son basicamente de compresion en la parte
superficial. Estos esfuerzos son laterales que afectan a las
edificaciones vecinas, lo hacen hasta una distancia igual a 0.92
B, medido desde el borde de la edificacion, y hasta una
profundidad aproximada de 1,15B. Sin embargo, debajo de la
edificacion, a una profundidad aproximada de B hasta 2B, se
invierte el sentido de los esfuerzos, y pasan a ser de traccion.
En la Fig. 10, se aprecian los esfuerzos horizontales Syy en la
direccion Y-Y, éstos afectan de manera importante hasta una
distancia de 1,42 B, en la parte superficial, hasta una
profundidad de 0,67 B.

Sxx

PLANO XZ

Fig. 9. Diagrama de esfuerzos horizontales Sxx, en el plano XZ,
en la direccidn transversal. Se muestran distancias basicas, para
determinar los efectos que se producen sobre el propio suelo y
el de las edificaciones vecinas.
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Fig. 10. Diagrama de esfuerzos horizontales Syy, en el plano
XZ, en la direccién transversal. Se muestran distancias basicas
para determinar, la influencia sobre los suelos vecinos.

7. Esfuerzos cortantes Txz en la direccién transversal.- Se
muestran en la Fig. 11. Actlan en ambas direcciones de la
direccion vertical, hacia arriba y abajo. Son maximos cerca de
los bordes de la edificacidn, en una zona que va, desde el borde
del cimiento de la edificacidn, hasta una distancia horizontal,
aproximadamente igual al ancho del cimiento B, y a una
profundidad de 1,5 B, aproximadamente.

I 24

Fig. 11. Diagrama de esfuerzos cortantes t xz, en el plano XZ,
en la direccion transversal.

8. Esfuerzos verticales Szz en la direccién longitudinal.- Se
produce una distribucién de esfuerzos verticales Szz, en forma
de bulbo, de una manera mas achatado, comparado con el de los
esfuerzos en la direccion transversal. Ver Fig. 12. Afecta hasta
la distancia horizontal 0.75 B, medido desde el borde de la
fachada o fondo de la edificacién, hasta una profundidad igual
a B. Ver Fig. 13.

-10.2
1.1

Sxx(+)

Fig. 12. Esfuerzos Szz, en el plano YZ, en la direccion

longitudinal.
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Fig. 13. Diagrama de esfuerzos verticales Szz, en el plano YZ,
que pasa por la mitad del edificio, en la direccion longitudinal.
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Fig. 14. Diagrama de deformaciones elasticas del modelo del
suelo.
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¢APITULO 7

ENSAYOS DE LABORATORIO

ENSAYO DE COMPRESION NO
CONFINADA

OBJETIVOS.-
1. Determinar la relacion esfuerzo-deformacion
unitaria, de un suelo cohesivo.
2. Encontrar el esfuerzo méaximo de rotura, qu.
3. Calcular el médulo tangente de elasticidad
E..
MARCO TEORICO

P=0
* =P |
T B
LI P T
A | .5
| | 1
I T

Fig. 1. Muestra en compresion inicial
MARCO TEORICO

La deformacion unitaria € se calcula de la
mecanica de materiales como:

8
&= Z ...(D)
Donde:
9, es la deformacidn total de la muestra (axial),

mm.
Ly, es la longitud original de la muestra, en mm.

El esfuerzo instantaneo del ensayo sobre la
muestra se calcula como:
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.. (2
Donde:
P, es la carga sobre la muestra en cualquier
instante para el correspondiente valor de L, en
kg.
A’, es el area de la seccion transversal de la
muestra para la carga correspondiente P, en
cm2.

El &rea original A4, se corrige considerando que
el volumen total del suelo permanece constante.
El volumen total inicial de la muestra es:

Vi =A% L .3
Pero después de algin cambio L en la longitud
de la muestra es:

Vp=A"x(Lo— L)
(4)
Igualando las ecuaciones (4) y (5), cancelando
términos y despejando el area corregida A', se
obtiene:

AI_ AO

T 1-¢g

A=A’cos @

Fig. 2. Fuerzas principales que acttan sobre la
muestra de suelo, durante la aplicacion de carga
vertical..



A=A’cos®

Fig. 3. Diagrama de fuerzas en equilibrio, que
acttan sobre la muestra.

Definimos:

-P = fuerza vertical

-N = fuerza normal

-T = fuerza tangencial

-q = esfuerzo vertical

-n = esfuerzo normal

-t = esfuerzo tangencial

-A = érea de la muestra

-A’ = area de la muestra en el plano n-n de
estudio

- ®@ = angulo de inclinacioén del plano n-n
- = é&ngulo de friccion interna del suelo
-C = cohesion del suelo

En el triangulo de fuerzas, Fig. 3, se tiene:
Sen O =t*A’ / q*A

Sen® = (t/q)sec®

-t=qsen ©® *cos O

t=(1/2)q*sen2 @ ...(6)
Para encontrar el angulo que produce el
maximo esfuerzo cortante t, se deriva y se
iguala a cero, esta Gltima expresion:
dt/dO=0

g*cos20=0

cos2 ® =0=cos 90°

= 45° ..(7)
Reemplazando (6) en (7), resulta:
tmaximo= Q/2

Cuandog=qu

tmaximo= QU/ 2

Usando la ley de Coulomb:

-t=ntgy +cC
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Para suelo cohesivo ¢ =0, resulta:

t=c

Por tanto, en la rotura:

tmaximo= qu/ 2 =C

Estos resultados se muestran en la Fig. 4-

Fig. 4. Esfuerzo cortante maximo de rotura tmax,
en funcidn de la carga de compresion qu y la
cohesion c.

MATERIALES Y METODOS

Materiales.-

-Méaquina de compresion simple inconfinada.
Fig. 5.

-Anillos para el tallado de la muestra de la forma
cilindrica.

-Pie de rey

-Balanza

-Estufa

-Muestra inalterada

-Extractor de muestra. Fig. 6

-Micrémetro de carga

-Micrémetro de deformacion

-Reloj, cuchillo.



Fig. 5. Maquina de compresion. Se aprecian los
anillos de carga, los micrometros de varga y
deformacion.

Fig. 6. Extractor de muestra, para sacar la
muestra del molde (anillo) en que fue tallado.
Método.-
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Consiste en aplicar cargas, mediante la
manivela de la maquina de compresion,
estableciendo una deformacién fija, y ver la
carga que le corresponde a dicha deformacion.
Las deformaciones y las cargas se miden con
micrometros: de deformacién y de carga. El
método asi aplicado, se llama de deformacion
controlada.

PROCEDIMIENTO

-Se mide el diametro interior y altura del anillo.
-Se pesa el anillo.

-Se talla la muestra con el anillo.

-Pesar la muestra tallada con el anillo.

-Se extrae la muestra usando el extractor de
muestra. Fig. 7.

-Se coloca la muestra en la maquina de
compresion. Fig. 8.

-Se coloca el anillo de deformacion.

-Se procede a girar la manivela de la maquina
de compresion, y comprimir la muestra hasta
que falle. Fig. 9.

-Se toman las lecturas cada 15 segundos, del
dial de carga.

-Las medidas de la deformacion son fijas, ya
que se esta usando el método de la deformacion
controlada.

-Una vez que falla la muestra, se extrae de la
méaquina de compresion, y se mide el didmetro
y altura final de la muestra. Se registra la forma
de falla de la muestra. Fig. 10.

-Se lleva a la estufa y se deja secar por 24
horas.

-Después de 24 horas, se pesa la muestra seca.



92

Fig. 7. Extracciéon de muestra del molde (anillo)
en que fue tallado.

Fig. 9. La muestra en el proceso de cargado.

Fig. 10. Forma de falla de la muestra ensayada.
Se aprecia una grieta inclinada, concordante con
la direccién del esfuerzo cortante maximo.

RESULTADOS

Fig. 8. El anillo de carga, con el micrometro de
carga, encima de la muestra. En primer plano el
micrometro de deformacion.




CONTENIDD DE HUMEDAD

COMPRESION SIMPLE
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Recipiente N™: 15 Diametro Inic 398
Feso Muestra « Tara 20543 Area luicial: 1244
Feso Secos Tara: 155.09 Alvura Inicial: 592
Peso Agua: 4534 Yolumen Inici T3.65
Peso Tara: aar
Feso Muestra Himed 14546 Diametro Fim 4.
Peso Muestra Seca: 3812 Area Fimal: 1263
Contenido de Humeda 34621 Altwra Final: Exq|
Densidad Himeda: 1.35 Yolumen Fina 7555
Densidad Seca: 133
1 2 3 4 5 & T &
Tiempo [t]) MicrometraCargs Azxial  Dial de DeformaciolDeformacion hrea Corregid Ezfuerzo
Tramscurrido de carga Kq eformacion [cf Total [cm]) Unitaria [cm2) kglcm2
0000 1] 1] Ju] 1] 1] 12.63 0.000
00:1% 0023 2.500 0,005 0,005 00003 12,101 PRET
0050 0056 3913 0.005 0.010 0.0017 12.112 0505
0045 0.047 5103 0.005 0.015 00026 12,725 0.402
01:00 0057 £, 136 0,005 0,020 000354 12,734 0457
0145 00635 6545 0.005 0.025 00045 12.745 0.537
01:30 0055 a2z 0.010 0055 00060 12.767 0.707
01:45 0,033 10,103 0010 0,045 00073 12,153 0,730
0200 0103 11136 0.010 0.055 0.0035 12511 0.574
0215 0115 12.500 0.010 0065 0.2 12,554 0.374
0250 0,123 13,370 0010 0,075 00123 12,856 1.040
02:45 03T 14,531 0.020 0.035 0.0164 12501 1.154
0500 0152 16.522 0.020 0115 00135 12.947 1.276
0315 0,153 17,2583 0,020 0,135 002353 12,352 1330
0550 0162 17.603 0.020 0.155 00267 13,055 1.3
03545 0.6 17,531 0.020 0175 00302 13,055 1523
0400 0153 16,630 0,020 0,135 003356 13131 1.266
04:15 0.15 16,3504 0.020 0.215 0.03M 13173 1237
Diagrama de Esfuerzo - Deformacion unitaria
1.600
1.400
\L
- / /C/j —
T 1000 o
3 / '
5 J
x S
. 0.800
8 / qu
5 0.600
dl
. E=ltga
(O \a
0.000 r/ J’
0 0.005 0.01 0.015 0.02 0.025 0.03 0.035 0.04

Deformacion unitaria
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ENSAYO DE CONSOLIDACION
UNIDIMENSIONAL
OBJETIVOS
-Determinar la curva de compresibilidad.
-Obtener la curva de consolidacion.
MARCO TEORICO

RELACIONES BASICAS.-

VOLUMEN Y PESO

Fig. 1. Volumen y peso de las tres fases del suelo.
W,, = Peso de masa.

W, = Peso de sdlidos.

W,, = Peso de liquido.

W, = Peso del aire.

= Volumen de masa

Volumen de sélidos.

= Volumen del liquido .

Volumen del aire

= Volumen de vacios o huecos

SSSSS

ETAPAS DE LA MUESTRA.-

La muestra pasa por tres etapas:

-Inicial (1).- Es la que tiene la muestra recién
tallada, antes de ser sometida a cargas en el
consolidometro.

-Intermedio (i).- Es la que tiene la muestra
introducida en la cazuela del consolidomeétro,
cuando se le aplican cargas.

-Final (2).- Es la que tiene la muestra, después de la
etapa de cargado, cuando sale de la cazuela del
consolidometro.
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Segun esas etapas se consideran los sub-indices 1, i
y 2, en la nomenclatura, para deducir los
parametros:
-A = area de la muestra
-Ws = Peso de solidos
-Hs = altura de solidos
-Hw1, Hw2 =Altura de agua inicial, final
-H1, H2 = Altura inicial, final de la muestra
-AH; = deformacion en la etapa intermedia i, en que
la muestra es sometida a cargas
-/IHt = Deformacion total, al final cuando sale la
muestra del consolidémtero.
-e1, €, €2 = relacién de vacios inicial, intermedio,
final
- w1, Wz = contenido de humedad inicial, final
-Ss = gravedad especifica
- 7% = peso especifico de solidos
-Gw1, Gwz = grado de saturacion de agua inicial,
final
Altura de sélidos.-

Wy

Ys*A
Relacion de vacios inicial.-

=

. =<M)*é
1 H A

HS=

Estado inicial 1



Fig. 2. Altura inicial, de sélidos y de agua de la
uestra, en el estado inicial, antes de aplicarle

cargas.
Relacion de vacios en un instante cualquiera del
ensayo.-
o= () - (=5
b/, Hy
AH;

i

e —eq—

H,

e

o1
A

Estado intermedio i

Fig. 3. Volumen de vacios Vi =(H1-Hs-4H)*A en
el estado intermedio, o sea cuando se le aplican
cargas.
Altura final de la muestra.-

HZ = H1 - AHT

Relacion de vacios final.-
v, H,—Hg\ A H,
32:<—) :< )*—:——1

), \TH, )'ATH
H,
ez—H—S—l
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Estado final 2

Fig. 4. Alturas de agua y de muestra al final del
ensayo, después que se le han aplicado las cargas. .

Altura de agua inicial.-
Del contenido de humedad:

Wl—WS
w =)/W(A'HW1)
1 —WS
_wy x W
wl — Yo * A
. Wi xys x A * Hg
w1 — Yo * A

Hyi =w;xHgxSg
ALTURA FINAL DEL AGUA

Wy
WZZWS
Wy = Yw (A Hy3)
Ws
wy * Wy
w2 = Vi * A
Hiy, =W2*YS*A*HS

Yw * A
Hy, = wy * Hg * Sg
GRADO DE SATURACION DE AGUA

INICIAL
Vw
Gw1 =V,

Hy,x A
(Hy —Hs) x A

GWl -



=)

Hy,

Gup = —22
17 (Hy — Hy)

GRADO DE SATURACION DE AGUA FINAL

Vi
Gy =V_v
G = Hy, * A
W2 (Hy—Hg) * A
Hy,
Gy =<
(H; — Hg)

MATERIALES Y METODO

Materiales.-

-Consolidometro o eddmetro, Fig. 6.

-Pesas que producen esfuerzos 0.5, 1, 2, 4, 8 kg/cm?
-Micrémetros de deformacion

-Muestra inalterada

-Pie de rey

-Anillo para moldear la muestra

-Estufa

-Fiolas para determinar la gravedad especifica
-Papel filtro

-Reloj, cuchillo

Método.-

El método consiste en aplicar las pesas, que
producen cargas p de 0.5, 1, 2, 4, 8 kg/cm2, en un
proceso llamado de Carga. Luego descargar las
pesas para producir esfuerzos de 1, 0.50, 0.25y 0
kg/cm2, en un proceso llamado de Descarga. Las
cargas se aplican cada dia. El primer dia s6lo se
coloca la muestra en la maquina y no se le aplican
cargas.

Al dia siguiente se toma la lectura de los
micrometros izquierdo y derecho, y luego se coloca
la primera carga de 0.25 kg/cm?. Se toman lecturas
alos 6, 15, 30, 60 segundos y 1 min de aplicada la
carga. Luego cada 2, 4, 8, 15, 30, 60 y 120 minutos.
El tercer dia se toma la lectura de los micrometros
izquierdo y derecho, y luego se incrementa la carga
a 0.50 kg/cm?. Se coloca la carga de 0.50 kg/cm?, y
se toman las lecturas en los tiempos similares al dia
anterior. EI proceso continda de manera similar para
las demaés cargas.
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Y ) S o~
Fig. 5. Consolidémetro. Se observan mesa, cazuela
con micrometros y pesas.

PROCEDIMIENTO

-Se mide el diametro interno y la altura del anillo
que sirve de molde.

-Se pesa el anillo moldeador.

-Se talla la muestra dentro del anillo. Fig. 6.

-Se pesa la muestra y el anillo.

-Se desarma la cazuela, y se coloca la muestra con
todo y anillo dentro de la misma. Se arma la
cazuela. Fig. 7.

-Se coloca la cazuela en posicion fija en la mesa, y
luego se le coloca encima, el marco con el eje
vertical, que transmite las cargas que vienen de la
parte inferior de la mesa, cuando se le afiadan las
pesas. Fig. 8.

-Se colocan los micrometros izquierdo y derecho.
Se sujetan en dos ejes horizontales, sujetos a una
placa circular. Fig. 9.

-La punta de los micrometros se apoyan en dos
topes semiesféricos. Esos topes reaccionan a la
carga aplicada y comprimen el micrometro,
registrando las deformaciones. Fig. 10.

-Se ajustan los micrometros a una lectura inicial
(3.000 en ambos), y se deja listo para aplicar cargas
desde el dia siguiente.



-Al dia siguiente se toma la lectura de los
icrometros, y luego se procede al proceso de

cargado, colocando las pesas. Fig. 11.

-Se anotan las lecturas de los micrometros en los

tiempos y cargas ya indicados.

-Cuando termina el proceso de carga y descarga, se

saca la muestra, se mide la deformacion total AHr,

y se lleva a la estufa.

-Se saca de la estufa y se pesa la muestra seca.

-Se determina la gravedad especifica de la muestra
seca.

Fig. 6. Tallado de la muestra, usando un anillo
metalico, de forma cilindrico.

.-‘A g
Fig. 7. Armado de la cazuela, en cuyo interior esta
la muestra de suelo. La muestra tiene papel filtro en
ambas superficies. A la derecha figura la placa,
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donde la carga vertical se transmite a la placa de
manera uniforme, y ésta va a la muestra de suelo.

Fig. 8. La cazuela con la muestra, es colocada en
una posicion fija, luego un eje vertical encima,
donde se transmite la carga vertical, que proviene
de las pesas que se colocan debajo dg lamesa.

Fig. 9. Las tres variables que se obtienen del
ensayo: carga p, deformacion 4H y tiempo t. Las

deformaciones se obtienen con la lectura de los
micrémetros.



Fig. 10. Desplazamiento, cargas y deformaciones en
la cazuela. 1. Al colocar las pesas, los ejes del
marco desciende. 2. La carga se trasmite al eje
vertical central. 3. La carga vertical P se transmite
de manera uniforme p a traves de la placa. La carga
uniforme deforma la muestra y se introduce en la
cazuela. 4. Al tener la placa adosada, un eje
horizontal con los micrémetros, el conjunto
desciende. Pero al tener la punta del micrémetro un
tope, la punta se comprime y registra la
deformacion de la muestra, a traves de los
micrémetros. 5. La diferencia de lecturas, inicial y
final de la aguja del micrometro, determina el
asentamiento de la muestra.
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Fig. 11. Colocacion de las pesas que se transmiten
a la parte superior de la cazuela, a través del eje y
mecanismo de cable y polea.

RESULTADOS
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Registro de datos.-

Dia Carga Lectura Dia Carga Lectura Dia Carga Lectura
Hora Indicador Hora Indicador Hora Indicador
1zQ. Der. 1zQ. Der. 1zQ. Der.
29/01/ 01:30 p.m. 3.000 3.000 15s 3.870 5.020 08/02/ 08:16 a.m. 5.152 6.290
29/01/ 01:54 p.m. 2.900 2.985 30s 3.950 5.080 1 min 0.25 kg 5.151 6.217
30/01/ 07:48 a.m. 2.881 2.982 1 min 4.030 5.150 2 min 5.151 6.209
30/01/ 08:16 a.m. 2.881 2.982 2 min 4.098 5.212 4 min 5.151 6.204
6s 0,25 kg 2.950 3.108 4 min 4.141 5.258 8 min 5.151 6.201
15s 2.952 3.119 8 min 4.173 5295| 15 min 5.151 6.198
30s 2.956 3.128 15 min 4.204 5.322| 30 min 5.151 6.197
1 min 2.959 3.140| 30 min 4.230 5.350 | 60 min 5.150 6.193
2 min 2.961 3.149 | 60 min 4.252 5.371| 120 min 5.150 6.191
4 min 2.963 3.159 | 120 min 4.272 5.392 11/02/ 08:16 a.m. 5.148 6.181
8 min 2.965 3.170 | 05/02/ 08:16 a.m. 4.300 5.417 1 min 0.00 kg 5.140 5.971
15 min 2.970 3.178 6s 4.00 kg 4.780 6.080 2 min 5.139 5.950
30 min 2.973 3.202 15s 4.864 6.152 4 min 5.138 5.940
60 min 2.980 3.200 30s 4.904 6.192 8 min 5.132 5.930
120 min 2.982 3.199 1 min 4.943 6.232| 15 min 5.130 5.925
31/01/ 08:16 a.m. 2.993 3.219 2 min 5.001 6.291 | 30 min 5.128 5.920
6s 0.50 kg 3.061 3.390 4 min 5.042 6.331 60 min 5.123 5.915
15s 3.062 3.410 8 min 5.059 6.363 | 120 min 5.121 5.911
30s 3.067 3.411 15 min 5.098 6.391 12/02/ 08:16 a.m. 5.112 5.906
1 min 3.070 3.422| 30 min 5.120 6.418
2 min 3.075 3.443| 60 min 5.142 6.439
4 min 3.082 3.458 | 120 min 5.162 6.458
8 min 3.091 3.471 DESCARGA
15 min 3.098 3.482 06/02/ 08:16 a.m. 5.190 6.480
30 min 3.108 3.494 1 min 1.00 kg 5.164 6.380
60 min 3.117 3.505 2 min 5.164 6.380
120 min 3.125 3.518 4 min 5.165 6.389
01/02/ 08:16 a.m. 3.140 3.540 8 min 5.165 6.389
6s 1.00 kg 3.268 3.950 | 15 min 5.165 6.375
15s 3.274 3.980 | 30 min 5.164 6.375
30s 3.278 4.002 | 60 min 5.162 6.375
1 min 3.280 4.021| 120 min 5.164 6.373
2 min 3.283 4.060 07/02/ 08:16 a.m. 5.162 6.372
4 min 3.288 4.081 1 min 0.50 kg 5.158 6.310
8 min 3.290 4.101 2 min 5.158 6.309
15 min 3.301 4.119 4 min 5.158 6.301
30 min 3.292 4.131 8 min 5.158 6.300
60 min 3.292 4142 | 15 min 5.158 6.298
120 min 3.292 4.152| 30 min 5.158 6.296
04/02/ 08:16 a.m. 3.300 4.177| 60 min 5.158 6.293
6s 2.00 kg 3.600 4840 | 120 min 5.152 6.290
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Determinacion de Humedad Antes | Después

I*a

T Anillo [ s 165 A - *—arec

2. Peso anillo + Suelo Himedo 397.60 425,10 1 gaE

3. Peso de Anilla + Suelo Seco 363.80 363.50 T— Hat T

4. Pesodel agua [2-3] 27.80 55,30 H. . _l_ H

5. Peso del Anilla 182.00 152.00 : T y -+

E. Pesode Suelo Seco, Ws [3-5] 187.80 137.80 L H, / Ws

7. Contenido de Humedad, Wii [406] 14.80 | 2345 , ¥ 7’ —+
Anilla M 165 Diametra del anilla 8.85 cm. Areade anilla = 651.51 em2Z
Altura del anillo : Alkura de la muestra al principio de la prueba H1 = 23.20 mm
Feso especifico relativo de salidos: 5: 2,73 Blturasdlidos = Hz =  10ws = 1118 mm

A" 5s
Wariacidn en la alura de la muestra del principio al final de la prueba aH = 3.00 mm
Altura finalde lamuestra @ HZ = Hl-aH = 23.20 - 3.00 = 20.20 mm
Altura Inicial del Agua o HW1 = WTH:"S: = 01dE " 118 273 = 4513 mm
Bltura Final del Agua o HW2 = W2'H:s"5= = 023 1115 273 = §.990 mm
Relacidan de vacios Inicial el = Hi-Hs = 2320 - 115 = 1075
Hs .13
RelacidndevaciosFinal : 2 = H2-Hs = 2020 - 115 = 0.806
Hs .13
Grado de Saturacion Inicial  Ghwl = He 1 = 4.513 = 3761 =
H1-Hs 23.20 - 115
Grado de Saturacion Final GWwZ = Huw 2 = §.330 = 33.70 =
HZ2 - Hs 2020 - 15

FPara el calculo de relaciones de vacios usaremos los siguientes valores

| Hs= | 1118 |mm | Hi= | 23.20 |mm




Edémetro: 165
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He=__ 1118 mm Hi= 2320 mm e1=__ 1075
Tiempo transcurnido para cadaincremento de carga. (Hr.)
Fechaenque | Presidn Lectura [Deformacidr] Correc. por | Deform. Relacidén de
se aplicd el P micrdmetro mm. compresion| coregida. &iHs=. vacios
incremento kalemz mim mm. &lmm. e=gl-&Hs.
de carga
2.932
0.25 3106 0175 0.013 0156 0.0135 1.0607
0.50 3.340 0.403 0.032 0.377 0.0337 1.0403
1.00 3,739 0.807 0.052 0.755 0.0675 1.007
2.00 4.859 1927 0.077 1.850 01654 0.9092
4.00 5,835 2304 0103 2501 0.2504 0.5242
DESCARGA
1.00 5757 2836 0.104 2732 0.2d443 0.8303
0.50 5.7 2.730 0.033 2.697 0.241 0.58335
0.25 5.665 2733 0.054 2.643 0.2363 08377
0.00 5.503 2578 0.061 2517 0.2250 [.5d36
Eddmetro N® 165
Peso especifico realtivo de sdlidos, Ss 273
Altura de sdlidos (mm), Hs 11.18
Altura inicial de la muestra (mm), H 4 23.20
Relacidn de vacios inicial e 1.075
Altura final de la muestra (mm), H; 2020
Relacian de vacios final e, 0.806

Fecha en que se aplicd

Tiempo transcurrido para | Presidn, p (ka/lcm2) |Relacitﬁn de Vacios (e

el incremento de carga | cf. Incremento carga, Hr CARGA
24 Horas 0.25 1.0607
0.50 1.0409
1.00 1.0071
2.00 0.9092
4.00 0.5242
DESCARGA
1.00 0.8303
0.50 0.8335
0.25 0.8377
0.00 0.3496
CURVA DE COMPRESIBILIDAD
L
——
""-I-...__‘_H
—
- 1.,

=

w

&

g (- \\

5 N

= -

0.0

CARGA APLICADA

1.0

13.33
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CURVA DE CONSOLIDACION
CARGA DE 0.25 kg/cm?

[#5]
=]
=
=]

P,
T

Lectura del micramebro, mm.

-»

1.00

10.00 00.00

Tiempo, min

10000.00
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ENSAYO DE CORTE DIRECTO

OBJETIVOS

-Encontrar la relacion Esfuerzo normal — Esfuerzo
cortante del suelo.

-Determinar el &ngulo de friccion interna @ y la
cohesion c.

MARCO TEORICO

Fig. 2 Diagrama de fuerzas y deformacion, de la muestra
sometida a fuerza cortante y normal..
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En la Fig. 1 se muestra una muestra sometida a
fuerzas normal N y cortante T, y sus respectivos
esfuerzos. La fuerza normal es perpendicular al area
A,y la fuerza cortante es paralela a la misma.

En la Fig. 2, se muestra el diagrama de fuerzas y
esfuerzos, y la deformacién de la muestra. La fuerza
N es constante y la T variable, hasta que la muestra
falle.

ECUACION DE FALLA DE COULOMB

T=0,tg0

Esta relacion es valida cuando sélo actua la friccion,
valida para suelos granulares. Cuando se considera
también la cohesion, se cumple la ley de Coulomb:
T= o,tg0+c

Donde:

o = Es el esfuerzo normal total en el plano de falla.

@ = Es el angulo de friccion del suelo.
¢ = Es la cohesion del suelo.

|
>~
73 Fa/ daximo-de M3 i= [ ~
- 2
E - \4'\ ,./’(ME tra J
$ -
2 M
N nife mdximo de M
w72 Corta de M2 < i" wetalX
=] ~
z —
< 7 Cartante mdximo de M1 ~ 3
g /,)%ﬁﬂ@ 1
o <
O 1 \ @
=
=)
7
=2 C
0.0 2.0

0.5 1.0 15
ESFUERZO NORMAL, (fn, kg/env’

Fig. 3. Diagrama esfuerzo cortante — esfuerzo
normal, en un ensayo de corte directo.
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DIAGRAMA ESFUERZO CORTANTE - DEFORMACION HORIZONTAL
Tmdx 1 :
P HREHEHEH O = 0,25 kg/cm*

5; 7 — - - -
[N

~ 040 [ i o e o = = -
5 | Esfuerzo cortante mdximo T
] de muestra 1

i)refot'nlaciorr; hoﬁz(;n;i;l. d, mm
Fig. 4. Diagrama esfuerzo cortante - deformacion
horizontal, en un ensayo de corte directo.

MATERIALES Y METODO

Materiales.-

-Maquina de corte directo. Fig. 5.
-Anillos para el tallado de las muestras
-Muestra inalterada

-Estufa

-Micrémetro de carga vertical
-Micrémetro de carga horizontal
-Micrémetro de deformacidon horizontal
-Laminas de vidrio

-Cuchillo, papel filtro.

Método.-

Se ensayan tres muestras de suelo. Cada muestra se
somete a una carga normal constante y una carga
cortante variable hasta hacerla fallar por cortante.
Las cargas verticales a aplicar a cada muestra, son
de 0.5, 1y 1.5 kg/cm?. Cada muestra nos dard, un
esfuerzo cortante maximo, los que forman con las
cargas verticales, pares ordenados de esfuerzo
normal vs. Esfuerzo cortante, los que son graficados
en un diagrama y adopta la forma de linea,
concordante con la ley de Coulomb. Figs. 3y 4.

PROCEDIMIENTO

-Se mide el diametro interior y la altura, de los tres
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anillos.

-Se pesan cada uno de los anillos

-Se tallan las tres muestras. Fig. 6.

-Se pesan cada uno de los anillos con muestra.

-Se determinan y ordenan las muestras en orden de
peso.

La muestra de menor peso es la primera muestra a
ensayar, la de mayor peso es la dltima.

-Se introduce la muestra de menor peso en la
maquina de corte.

-Se colocan los tres micrémetros: de carga vertical,
de carga horizontal (o cortante) y la de deformacion
horizontal.

-Se aplica la carga vertical de 0.5 kg/cm?, con el
yunque vertical.

-Se aplica la carga horizontal, con la manivela del
yunqgue horizontal, midiendo las lecturas de carga y
deformacion horizontales. Se toman las lecturas
cada 15 segundos. La carga horizontal se aplica
hasta que falle la muestra. Se registran las lecturas.
-Se extrae la primera muestra de la maquina de
corte. Fig. 7.

-Se coloca la segunda muestra, y se le aplica una
carga vertical de 1.0 kg/cm?, y se le aplica la carga,
horizontal variable, de manera similar a la primera
muestra, hasta que falle. Se registran las lecturas.
-Se coloca la tercera muestra. Se le aplica una carga
vertical de 1.5 kg/cm?, y carga horizontal variable,
hasta que falle. Se registran las lecturas.

-Se llevan las tres muestras a la estufa por 24 horas.
Fig. 8.

-Al dia siguiente se pesan las muestras secas.
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Yungue
vertical

Dial de carga
horizontal

Yunque

horizontal

j g
Fig. 8. Muestra de arena, con falla por cortante.

RESULTADOS

Fig. 7. Muestra arcillosa que ha fallado por
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Diagrama esfuerzo normal - esfuerzo cortante.
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ASENTAMIENTO DE LAS
EDIFICACIONES

1. Introduccion.-

Varias edificaciones han tenido problemas de agrietamiento,
debido al dafio producido por el hundimiento de la
cimentacién, cuando ésta ha sido construida sobre un suelo
blando y compresible.

2. El modelo estructural.- Cuando colocamos apoyos fijos o
empotramientos de los pérticos, estamos asumiendo que estos
no se van a desplazar, ni hundir. Estas hipdtesis no son validas
si el suelo, y por consiguiente las zapatas, se asientan. Se
produce fallas en toda la edificacion, que se manifiesta por
agrietamientos en muchos ambientes de la misma.

3. Las Normas Peruanas de Estructuras.- EI Reglamento
peruano, respecto a los Asentamiento tolerables dice:

“3.2 En todo EMS se debera indicar el asentamiento
tolerable que se ha considerado para la edificacion o
estructura motivo del estudio”.

Es decir deja que el responsable del estudio de suelos fije los
asentamientos permisibles.

Con respecto a los asentamientos de las Cimentaciones
Superficiales, las Normas peruanas, dicen lo siguiente:

“4.2 ASENTAMIENTOS
Los asentamientos se determinaran utilizando los métodos
aceptados por la mecdnica de suelos”.

Asentamiento total (St).-

Los asentamientos son:

S1 = Asentamiento inmediato

S2 = Asentamiento por consolidacion primaria
S3 = Asentamiento por consolidacién secundaria

St=S1+S2+S3

ASENTAMIENTO POR CONSOLIDACION.-

4. El Ensayo de Consolidacion.- Se realiza con el eddmetro,

y determina la Curva de Compresibilidad y la Curva de
Consolidacion. La Curva de Compresibilidad, muestra la
relacion entre la carga aplicada “p” y la relacion de vacios
“e”. A partir de alli se puede determinar la Carga de pre-
consolidacion pc, que es la carga maxima a la que ha sido
sometido el suelo durante toda su historia geoldgica, usando
el Método de Casagrande:

Fig. (1). Consolidémetro o edémetro

5. RELACIONES PARA EL ENSAYO DE
CONSOLIDACION.-
5.1 Altura de sélidos (Hs).-

Hs = Ws /ys*A

Ws = Peso de soélidos
.ys =Peso especifico de sdlidos
A = érea de la muestra

5.2 Relacion de vacios inicial (el).-
el = Hl/Hs - 1

H1=altura inicial de la muestra

Hs = altura de solidos

5.3 Altura final (H2).-
H2 = H1 - AHT
AHT = deformacion de la muestra al final del ensayo

5.4 Relacién de vacios final (e2).-
€2 = H2/Hs - 1
H2 = altura de la muestra al final del ensayo

5.5 Relacion de vacios en un instante cualquiera (ei)
.ei=el - AHi /Hs

el = relacion de vacios inicial

AH = deformacion de la muestra (promedio de las medidas
obtenidas por los micrémetros)

Hs = altura de solidos

5.6 Alturainicial de agua (Hwl).-
Hwl = wl*Hs*Ss

.wl =contenido de agua al inicio antes de aplicar cargas
Hs = altura de sélidos
Ss = peso especifico relativo de solidos
5.7 Altura final de agua (Hw2).-
Hw2 = w2*Hs*Ss
w2 = contenido de agua al final después de descargar la

muestra
Hs = alturade sélidos



@Ss = peso especifico relativo de sélidos
5.8 Grado de saturacion de agua inicial (Gwl).-

Gwl = Hwl /(H1-Hs)

Hwl = altura de agua inicial

H1 = alturainicial de la muestra
Hs = altura de solidos

5.9 Grado de saturacion de agua final (Gw2).-
Gw2 = Hw2 /(H2 —Hs)
Hw2 = alturade agua final

H2 = alturainicial dela muestra
Hs = altura de solidos

p= esfuerzo

AT TTAREA T R oo (1)
s , = Instante 1
H1 _
Hwl |
FL I
Hs
FS

Fig.(2). Modelo de la muestra desde el instant5e inicial (1),

y un instante cualquiera (i).
3

AT

e AREA g AT Indeio 11
AHT I‘.:“'*»-.___-—--":/:— = Instante 1
. — FG ) Final (21
Instante 1
H1
H2
Hw2
K FL
Hs
FS —

Fig.(3). Modelo de la muestra desde el instante (i) y el final

).

EXPRESION ARITMETICA PARA CALCULAR EL
ASENTAMIENTO

De la expresién obtenida en 5.5:
ei =el — AH/Hs

resulta:
Ae = Ah/Hs

AH = Ae Hs ...(a)

Se define:
av = Ae/Ap = coeficiente de compresibilidad

Ae =av Ap ...(b)

(b) en (a):

AH = av Ap Hs ...(c)

De la expresion:
el=H1l/Hs-1

el+1 =H1/Hs

Hs = H1/(1+el) ...(d)
(d) en (c):

AH = av Ap H1/(1+el)

Se define:
mv = av/(1+el) = coeficiente de variacion volumétrica

AH=mv Ap H ...(e)
0.795
. Ay
warss || CURVA DE CONMPRESIBILIDAD
= EN ESCALA ARITMVETICA
g s
S N
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o )
% 0778 \\
[ N ap
T
“"'-...___‘_‘- tal fe
T \‘\\
Tt ol
el
0.763
o.oo 1.00 2.00 3.00 4.00 5.00 5.00

Esfuerzo, p (kg/crn?)
Fig.(4.1). Curva de compresibilidad en escala aritmética.

CURVADE COMPRESIBILIDAD
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Fig. (4.1). Curva de compresibilidad en escala semi-
logaritmica.
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6. La Curva de Campo de Compresibilidad.- La Curva de
Campo es diferente a la curva de compresibilidad obtenida en
el laboratorio. El suelo se comprimid en el ayer, desde A hasta
B debido a varios estratos, luego se descargd hasta C en el
hoy, y a partir de alli se coloca la carga debida al edificio y se
comprime hasta D. En cambio, cuando se extrae la muestra
en el punto C, al quitarle peso debido a la excavacion y al
saturarse en el laboratorio, ésta se expande hasta E, y en el
laboratorio se obtiene la curva EFGH, que es la curva de
compresibilidad de laboratorio.

Cambio 86 "¢ & €hmpe ferare 4 0o LDOANG, Por H1ects 04 13
L PN 04 12 MUNTE

Fig. (5). Historia de la deformacion de un suelo.
6.1 Método de Casagrande.-

Arthur Casagrande, nos proporciond un método para calcular
la carga de preconsolidacion, pc, es decir la maxima carga
a que a estado sometida la muestra en toda su historia
geoldgica:

Se busca en el tramo de recompresion el punto de méxima
curvatura, luego por ese punto se traza una tangente y una
horizontal. Del &ngulo formado se traza una bisectriz. Del
tramo virgen, se prolonga una recta hasta interceptar a la
bisectriz en el punto C. Se traza una perpendicular desde el
punto C, al eje de las abscisas. EIl punto de interseccion
corresponde a la carga preconsolidacion.

Arthur Casagrande
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7. El Método de Schmertmann.- Determina la Curva de
Campo, a partir de la Curva de laboratorio. Se ubica el punto
B correspondiente a la carga de pre-consolidacion obtenida
con el Método de Casagrande. A partir de alli se obtiene se
traza una paralela al tramo de descarga. Es necesario
determinar la relacion de vacios eo, que tiene la muestra en
su estado natural. Para ello se calcula la presién activa po =
Peso especifico x profundidad a la que ha estado sometida
la muestra en su estado natural. A partir de alli se traza una
vertical hasta interceptar a la linea anteriormente trazada, en
el punto A. Desde el punto A se traza una horizontal, hasta
interceptar el eje “Y”. Una vez determinado eo, se multiplica
por 0.42, y se ubica ese punto en Y. A partir de alli se traza
una linea paralela al eje “X”, la cual se va a interceptar en el
punto C, con la prolongacién del tramo virgen de la curva de
laboratorio. Las lineas AB y BC, representan la Curva de
Campo.

o T METODO DE
el A
B SCHMERTMANN
e .
nez| |88 s
\\
Curva de
laboratorio \\‘ Curva de campo
"N e
// C,=2e/(Log pJp,)
1 S~a indice de compresién:
C.=1e,/{Loyg p/p.)
Ap
i c
042e,
Tt AP e \ Logp

Fig. (6). Método de Schmertmann, para obtener la curva de
compresibilidad de campo.

Dr. Schmertmann.

8. Calculo de asentamientos.- De la curva de campo se
obtienen el Indice de recompresion Cr, y el indice de
compresion Cc, que son las pendientes de las lineas AB y
BC, en escala semilogaritmica.



042 1 13-

El asentamiento de arcillas preconsolidadas se determina
con la ecuacién (8), que se obtiene de la siguiente manera:

De la relacién entre la deformacion de un suelo y el cambio
en la relacién de vacios:

AH=[Ae/ (1 +el)] H1 (D
De la grafica anterior:

Ae = Ael + Ae2 ...(2)
(2) En (1):

AH = [(Ael + Ae2)/(1+el)]HI ..(3)
De la definicion de Indice de recompresion:

Cr = Ael/ log pc/po .4
Se obtiene:

Ael = Cr *( log pc/po) ...(5
De la definicion de Indice de compresion:

Cc = Ae2/ log p/pc ...(6)
Se obtiene:

Ae2 =Cc * (log p / pc) ..(D

(G)y (M) en (3):

AH = C Iog&+ C, IogﬂH ..(8)

l+e, p, 1l+e, P,

Aqui p es esfuerzo final a la que va a estar sometido el suelo,
y H es la potencia activa.

9. El esfuerzo final p.- Es igual a la presion que tiene el suelo
en su estado natural po = X gh, més el incremento de
presion que produce la edificacion oz, a la profundidad
igual a la mitad de la potencia activa:

z = profundidad a la que se calcula el esfuerzo oz.
H = potencia activa.
B = ancho del cimiento cuadrado.

z=H/2=B.
p = po + Ap
.p = po + oz
.p=gh + oz

Si hay varios estratos:

p=Xgh + oz

Metrado de cargas.-

Para calcular los pesos y los esfuerzos de la edificacion sobre
el suelo, hay que metrar las cargas, usando los pesos unitarios
de los diversos componentes de peso de la edificacion.

Esfuerzo de contacto, w = Peso total / Area de zapata

CALCULO DEL ESFUERZO FINAL p

Fng. W, Rodriguer§.
3. MUROS DE LADRILLO
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Esquema de los componentes del peso y los esfuerzos en el
terior de | masa de suelo.

Esfuerzo vertical en el interior de la masa de suelo, 6z.-

Con el esfuerzo de contacto, w, hay que hallar el esfuerzo en
el interior de la masa de suelo oz, usando las ecuaciones de
Boussinesq, para carga rectangular, o usar la Carta del Dr.
Nathan Newmark.

Ecuaciones de Boussinesq.-
La presién que produce la edificacion, se calcula con la
ecuacion deducida de la solucion de Boussinesq:

oz= (wWidT) (a *b + ¢)
Siendo:
DOZOE + Y2 + 240 {2202+ Y24 22) + XVE)]

02+ Y24 2231 2+ Y2+ )
arc 1y {DOZ O+ Y2+ M2 | [Z20C +Y2 422 - XYY}

a
b

o

:g n
Sy
e i

ARTA DE MEWMARK

= 5om

AN
oS g:m“

"“‘.

(7

it

o1 Z 3 +«+ 5 & 7 E 5 40 11 12 13 1+ 15 15 17 18 15

Carta de Newmark, paraz =5 cm. Laregla inferior esta en
cm. Cada segmento de corona produce un esfuerzo de oz =
0.005 w, a la profundidad z. Considerar la escala.

Dr. Nathan Newmark

TAMAfIO EN CARTA DE NEWMARK

\\

N

===

=
AN

L real de carga Z = Z real (metros)

L en carta de Newmark——— Z = 5 centimetros

= Lm&%taa”ge _ 5 centimetros
ELasTICA Z real (metros)

Sz = (0.005) N*w
Z =7 real (m)

L real de carga

Fig. (7). Uso de la Carta de Newmark, para calcular el
esfuerzo vertical oz. Se muestra también la manera de dibujar
a escala el cimiento.

10. La potencia activa (H).-

Se considera como potencia activa el espesor de suelo por
debajo de nivel de solera que al ser comprimido por las
presiones que el cimiento transmite, éstas generan
deformaciones o desplazamientos apreciables desde el punto
de vista practico en la base de los cimientos. Se toma como
potencia activa aquella profundidad donde se cumple que el
esfuerzo vertical vale ¢ =0.1 g (Norma Cubana para el
diseno de cimentaciones). Para zapatas cuadradas, esta
potencia activa vale H =1.5B a 2B, siendo B el ancho de
zapata.

Equipo de SPT

Cimentacion

Df

NSESIER

POTENCIA ACTIVA (H)

PARAMETROS PARA LA DETERMINACION DE
ASENTAMIENTOS.-

Los parametros que intervienen, en la determinacion de los
asentamientos de estructuras, se muestran en la figura 2.
Segun H. E. Wahls, en un Journal de la ASCE, publicado en
1981, usando los estudios de Peck, en edificios de mas de
nueve pisos en Chicago, concluyé que: 1) El asentamiento
diferencial es més critico que el asiento total, y 2) En el
disefio de estructuras y cimentaciones, se debe limitar el
asentamiento diferencial.



Diferencial

Relativa, D

>

L \Asentamiento total
Distorsion angular entre Ay B

Fig. Parametros que definen el asentamiento de las
estructuras.

11. Limitaciones de asentamientos.- Sowers (1962) es el mas
estricto, y si existe probabilidad de asentamiento no uniforme,
recomienda los asentamientos maximos:

Tipo de Estructura Asentamiento
movimiento Maximo (pulg)
Asentamiento Estructura con 1-2
total muros de
mamposteria
Estructuras 2-4
reticulares
Chimeneas, 3-12
silos, placas

Skempton y MacDonald hacen la diferencia entre arenas y
arcillas:

TAsentamiento

El Cédigo de Construccién de la Unidn Soviética de 1955, da
los valores de razén de deflexion, D/L, admisibles para
edificios de varios pisos y habitaciones civilesC

D/L =0.0003, para L/H menor o igual a 3 (para arena)

D/L = 0.0004, para L/H menor o igual a 3 (para arcilla)

D/L = 0.0005, para L/H mayor o igual a 5 (para arena)

D/L =0.0007, para L/H mayor o igual a 5 (para arcilla)

L = longitud del edificio
H = altura del edificio

12. Método para clasificar la compresibilidad de un
suelo.- Es a través del limite liquido (LL). Se determina el
Indice de Compresién Cc, con la férmula aproximada dada
por Terzaghi:

Cc =0.009 (LL - 10%)

Luego clasificamos la compresibilidad con la siguiente tabla
dada por Crespo Villalaz:

Cc Compresibilidad
0.00a0.19 Baja
0.20a0.39 Media
0.40 a més Alta

También a traves del Coeficiente de variacion volumétrica
mv:

a) Realice la Curva de compresibilidad (presion X vs relacion
de vacios Y) en escala aritmética.

b) Determine la pendiente del tramo virgen:
av = Ae/Ap = coeficiente de compresiiblidad = cm?/kg

¢) Calcule mv = coeficiente de variacién volumétrica.
mv=av/(1+e) =cmkg
e = relacion de vacios

d) Luego clasifique la compresibilidad segun la tabla dada por
M. J. Tomlinson:

Compresibilidad mv (cm?/kg)
Muy baja Menor que 0.005
Baja 0.005 - 0.010
Media 0.010 - 0.030
Alta 0.030 — 0.150
Muy alta Mayor que 0.150

Criterio Suelo Cimientos Plateas
aislados (cm)
(cm)
Maximo Arenas 3 3
asentamiento | Arcillas 45 45
diferencial
Méaximo Arenas 5 5a75
asentamiento | Arcillas 75 75a125
Distorsion
angular
maxima, 1/300
bmax

Crespo Villalaz, limita los asentamientos segin el tipo de
edificacion:

Asentamientos totales permisibles (cm)
Edificios comerciales 2.5
Edificios industriales 3.5
Almacenes 5.0

NOTA IMPORTANTE:

Un suelo clasificado como de compresibilidad media, va
a ocasionar problemas de asentamiento (y
agrietamientos) en la edificacion.

ASENTAMIENTO INMEDIATO, DE
CONTACTO O ELASTICO.-

Son los asentamientos elésticos, que se producen
inmediatamente, cuando se le aplica la carga de una zapata.
No dependen del tiempo. Se obtienen con las siguientes
ecuaciones:
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Asentamiento en el centro de zapata cuadrada:
4B

5, = 0.84

Asentamiento en la esquina de la zapata cuadrada:
. B

5. =042 9%
Asentamiento en esquina para zapata rectangular:

b

1-p

2 =g+ B+ = N

§ = Asentamiento, en cm,

= Presion de contacto, en kg/em”.

Ancho del drea cargada. en cm.

Mddulo de elasticidad del suelo, en kg/em®.

Valor de influencia que depende de la relacion largo a ancho (L/B) del drea
cargada.

q
B
E
N

Asentamiento en el centro para zapata rectangular:

§1=72 p. 1My

= 4= q E i
L/B N

1.0 0.56
20 0.76
30 0.88
4.0 0.95
5.0 1.00

-m=0,5

Si la cimentacidn esta en la superficie:
-Para Df =0

S=(S1, S2)

Si la cimentacidn esta desplantada:
-Para Df = B:

S =0,75*(S1,S2)

-Para Df > B:

S = 0.5%(S1, S2)

13. CLASIFICACION DEL DANO PRODUCIDO, POR
EL AGRIETAMIENTO DE MUROS.- J. B. Burland en
1977, present6 una clasificacion del dafio apreciable o visible,

a partir de la fisuracion de muros de ladrillo y enlucidos, Ver
tabla (2).

Tabla 2. Clasificacion del dafio apreciable, con especial
referencia a la reparacion de enlucidos y fabricas de ladrillo.

GRADO DE DESCRIPCION TAMANO ACTUACIONES

DANO DEL DANO APROXIMADO REPARACION

0.Despreciable No se puede Ninguna
distinguir de 0,1 mm
otras causas

1.Muy ligero Grietas Facilmente
dificilmente > mm reparable
visibles en
cerramientos

2.Ligero Grietas no Las grietas
necesariamente >5mm pueden ser
visibles en el parcheadas
exterior

3.Moderado Problemas con 5-15 mm Rejuntado y
puertas y Fisuras sustitucién
ventanas frecuentes de parcial del muro

mas de 3 mm

4.Severo Dafio general. Remocion y
Puertas y 15-25 mm reconstruccion
ventanas de secciones de
desencajadas muro

5.Muy severo Dafio estructural. Reedificacion
Pérdida de total o parcial.
resistencia en >25 mm Apeo y
vigas. Inclinacion apuntalamiento
y pandeo
peligroso de
muros

14. CONCLUSIONES, COMENTARIOS Y
RECOMENDACIONES-

10.1 Todos los suelos se comprimen. Se debe determinar la
compresibilidad del suelo (Baja, Media, Alta).

10.2 El asentamiento diferencial es més critico que el asiento
total.

10.3 Un suelo clasificado como de compresibilidad alta y
media, va a ocasionar problemas de asentamiento (y
agrietamientos) en la edificacion. Se debe construir en suelos
de compresibilidad Baja.

10.4. El estudio de suelos, debe incluir el Ensayo de
Consolidacién vy, el calculo de asentamientos.

10.5 Cuando los calculos indican que se superan los
asentamientos maximos, hay que eliminar el estrato
compresible, reemplazandolo por material de préstamo
(granular, grava, concreto cicldpeo o suelo-cemento).

10.6 En caso de existir un estrato firme, debajo de un estrato
compresible, una técnica que ha dado buenos resultados,
consiste en eliminar el suelo compresible, y colocar una
estructura con platea y muros de contencién a manera de
s6tano, hasta llegar a la profundidad del estrato firme.

10.7 Se debe optar por cimentaciones profundas, cuando no
se cumplan las limitaciones de asentamientos permisibles.
10.8 Los dafios debido al asentamiento de las estructuras vy,
que se traducen en grietas, han sido clasificados por J. B.
Burland, y son una buena guia, para determinar el dafio y,
defenderse de problemas legales derivados del hundimiento
de las construcciones.



Foto 1. Sede de la fiscalia en la ciudad de Lambayeque, en
donde se presentan fallas por asentamientos. La capacidad
portante de disefio fue calculada erroneamente en 4 kg/cm2
(siendo de 0.70 kg/cm2). Las zapatas para 5 niveles
(incluido s6tano), se disefiaron de 1.50m x 1.50 m .

Foto 2. Falla del cerdmico del aligerado del primer piso de la
fiscalia de Lambayeque, por asentamiento del suelo

Foto 3. Grietas en la pared de la fiscalia

ot o
Dafio en el sdtano de edificacidn de obra pablica en
Lambayeque, se aprecian los dafios por asentamiento y
pot filtracion de agua fredtica.

Desprendimiento del cerdmico de losa aligerada
En construccion de Lambayeque, debido al asentamiento del
suelo.

El ESFUERZO VERTICAL oz.-

Dado que los esfuerzos importantes ocurren hasta la
profundidad de H = 2B, se calcular el esfuerzo promedio que
ocurre a la mitad de ese estrato. Este esfuerzo es importante
para calcular el asentamiento que producird el esfuerzo de
contacto (w) debido a la superestructura. En la ecuacién
siguiente se necesita calcular el valor del esfuerzo que
produce la edificacion.

g_ Cc (Iog pi +_OZJH
1+e pi

Para esfuerzo en esquina de una carga uniformemente
repartida:

62 = (W/dm)*(a*b + ¢)

(1)

Donde:

a = 2XYZ (X% + Y% + ZH)V2[[Z2(X*+Y?+Z2) + X2Y?)]
(2

b (=) (X2+Y2427%) | (X2+Y%+2Z?)

-(3)



¢ = arc tg{ 2XYZ (X*+Y2+Z2)V2 [ [Z2(X?+Y?*+Z?) —
Yy @)
X,Y = dimensiones en planta de la carga

Z = profundidad donde se calcula oz
W = carga aplicada

] |
v W« I

FLANTA

ELEVACION

Con X =Y = B/2, Z = B, en las ecuaciones anteriores se

obtiene, el esfuerzo a la profundidad Z=B, para una potencia
activade H=2 B:

oz=0.336w




METODO ANALITICO PARA OBTENER
LA CURVA DE CONSOLIDACION

INTRODUCCION.-

El fendmeno de la consolidacion, ha sido abordado
desde el punto de vista analitico, que nos sirve para
determinar los pardmetros importantes que intervienen, y
cuya solucion, junto con los resultados de la experimentacion,
nos permite predecir asentamientos en el suelo. Tratamos
aqui, del analisis y la solucién analitica, al problema de
calcular el grado de consolidacién de un suelo en funcion del
factor tiempo. Para ello, se hace uso de la analogia mecénica,
realizando el analisis correspondiente y mostrando la
solucidn, la cual es representada en la Curva tedrica de
Consolidacién. Esta curva es dividida en dos tramos, los
cuales son representados por dos ecuaciones simplificadas. Al
final se sefiala la aplicacion de la solucion encontrada.

Para entender el fendmeno de la consolidacion, es
necesario la experimentacion en el laboratorio, para observar
el comportamiento del suelo, cuando se le aplican cargas. Sin
embargo, existe un modelo fisico que simplifica el problema
real y nos da soluciones en forma de expresiones
matematicas, de tal manera que se puede predecir el
comportamiento y la deformacion de un estrato de suelo en
funcion del tiempo. Vamos a explicar en qué consiste el
modelo fisico, el modelo matematico, la solucion y las
aplicaciones correspondientes.

ANALISIS.-

Consideremos un estrato de arcilla saturada como en la
Fig.(1), de altura h, que cumple las siguientes condiciones
ideales:

e  Eshomogéneo

e  Lasaturacion es completa

e  La compresibilidad de las particulas del suelo y del
agua es despreciable.

e  Lacompresion es unidimensional.

e Se cumple la ley de Darcy. El coeficiente de
permeabilidad es constante.

e  Son constantes los valores de ciertas propiedades, las
cuales varian con la presion.

e  Carece de enlaces estructurales (la estructura del
mismo esté trastornada por completo).

e  No existe resistencia viscosa al deslizamiento de las
capas de agua que determinan el fenémeno de
gradiente inicial.

e  En el esqueleto del suelo no surgen deformaciones
de escurrimiento. La deformacién cesa cuando se
expulsa toda el agua.

p
Diagramas
Arcilla __ | h2 de
— presiones
h
Propiedades 4|
K e 9w
Arena —
P

Fig. (1). Capa de suelo compresible y su diagrama de
presion intersticial.

1. Se supone que este problema real, es equivalente a un
modelo fisico, que consiste en superponer placas unidas
por resortes, en un cilindro Ileno con un medio fluido tal
como agua. Las placas tienen orificios por donde puede
circular permanente el agua. Fig.(2).

P
O

|_Orificio
[ ——Placa

/Agua

[ ~~Pared rigida

—_ — —/ —Placa

Fig. (2). Modelo fisico o analogia mecénica, del
fendmeno de consolidacion unidimensional.

e Los resortes representan al esqueleto del suelo.

e  Elaguaenelcilindro representa al agua en los vacios
del suelo.

e  Elorificio de la placa es analoga a la permeabilidad.

e La compresibilidad del resorte es equivalente a la
compresibilidad del suelo.

Este modelo mecanico fue sugerido por Terzaghi y es una
modificacion a un modelo propuesto por William
Thompson (Lord Kelvin). Segun Terzaghi, el fenémeno
de la consolidacién es analogo al enfriamiento de un
cuerpo sélido calentado con anticipacién hasta una
temperatura determinada.

2. Al principio, como no existe enlace estructural, toda la
carga p es transmitida al agua, creando en esta un empuje
constante.

P=Dn (1)

Siendo:



=)

3.

1
P, =7,H
Yw = Peso especifico del agua

H = altura de presion de agua

En un instante cualquiera t, la presion es soportada por el
esqueleto del suelo y del agua:

p=p'+u

..(2)
Donde:
pl = carga transmitida a la estructura del suelo.

U = carga transmitida al agua = y,,H

H = altura de presion de agua.
Entonces:

p=p'+yH
..

Al final, la presién es soportada s6lo por la estructura del
suelo.

Derivando (3) resulta:
o __,H
o
...(4)

De la definicion del coeficiente de compresibilidad
a, =—de/dp' resulta:
op'  1loe

ot a, ot
...(5)

Aqui e es la relacion de vacios.

Igualando las expresiones (4) y (5) resulta:
e_,, oH
o o
...(6)

Usamos la Ley de Darcy:

ve ko
0z

(7

Dénde:
v = velocidad del fluido en el suelo
K = coeficiente de permeabilidad

—— =pérdida de energia por unidad de distancia.

Derivando la Ec.(7), respecto de z resulta:
ov o*H
k

o o

...(8)

Cuando un suelo arcilloso, saturado por completo, se
comprime con una carga uniformemente distribuida, la
disminucién del volumen de los poros es igual al caudal

10.

11.

12.

13.

14.

de agua evacuada de dicho suelo. Ademas ese caudal
aumenta en direccion del movimiento del agua.

El incremento del caudal durante la filtracion en direccion
de la seccion 1-1 a la seccion 2-2 en la Fig. (1), es igual a
la velocidad de disminucién de los poros en esta seccion.
Como el caudal es directamente proporcional a la
velocidad de filtracion, entonces el aumento de ésta
equivale a la velocidad de disminucion del volumen de los
poros entre las dos secciones. En forma diferencial esa
regla se escribe del siguiente modo:

o, 1 oe
oz l+eot
...(9)
Igualando (8) y (9) resulta:
ko’H e 1
or otl+e
...(10)

Reemplazando (6) en (10) y H =u / y, se obtiene:
k(l+e) 8°u _du
a, ar’ ot
...(11)

Definiendo el coeficiente de consolidaciéon Cy, como:

_k(i+e)

7w
...(12)
La Ec. (11) se transforma en:
c,0’u _du
oz* ot
...(13)

La solucion de la ecuacién (13), para el caso en que el
estrato drene por las dos caras, superior e inferior,
(h=2H), esté basada en la Teoria de Series de Fourier y
esta dada por:

—(2n+1)? 2%C t

i n[(2n+1)7rzH]Xe 7
r: 2n+1) 2

...(14)

El grado de Consolidacién U, es la relacién entre la
consolidacion promedio AH en un instante cualquiera t,
y la consolidacion total H: que ha de producirse.

YR

[ (p-wa
7o H _
AH, r2H
...(15)
Reemplazando (14) en (15), e integrado resulta:
N=oo —(2n+1)2x°T
Z 4
= (2n +1)
...(16)



Siendo T el factor tiempo: Tabla (1). Relacion entre el grado de consolidacion U y

T k(l+e) t el factor tiempo T.
= 7
a,y, H Ulo0]| o1 02 | 05
..(17.2) T 0| 0008 | 0031|0197
t Ul 07 | 09 [ 095 | 1
T=C, el T | 0405 | 0.848 | 1.127 | oo
..(17.2)

De aqui resulta la Ilamada Curva Teorica de

De la Ec. (16) resulta la relacién entre U y T: Consolidacién (Fig. 3).

0.001 0.01 01 Tspy 1 10

i -
1

Fig. (3) Curva tetrica de consolidacion




).

17.

18.

Los tramos (A) y (B) de la curva de consolidacion pueden
expresarse por medio de las siguientes ecuaciones:
Tramo A:

T="U2
4
...(18.1)
Tramo B:
8 7)(2T
U :1——28 4
/4
...(18.2)

De las Ecs. (18), se puede encontrar el grado de
consolidacion en funcion del tiempo.
Reemplazando la Ec. (17.2) en la Ec. (18.1) resulta:

U 1.12i|\/c_vt

...(19)
Reemplazando la Ec. (17.2) en la Ec. (18.2) resulta:
U =0.1894+ Z:I:;t
...(20)

De la Ec. (17.1) se puede obtener el coeficiente de
permeabilidad:
2
(o d%H” T
(1+e) t,
...(22)

Siendo tso el tiempo en el que se produce el 50% de la
deformacion, obtenido de la Curva de Consolidacion del
laboratorio.

T=0.197 para tso. Segun la Tabla dada en (15).




CAPITULO 9

EFECTOS DE LAS
CONSTRUCCIONES NUEVAS, SOBRE
LAS ESTRUCTURAS YA
EXISTENTES, A TRAVES DEL SUELO

Introduccion.- Se trata de explicar el efecto que se produce,
cuando se construye una edificacion nueva, sobre una
edificacién ya existente, adyacentes una con otra. Este tema es
importante, debido a que varias edificaciones adyacentes han
fallado, cuando se ha construido una nueva. Se trata de dar una
explicacién, de las causas de dichas fallas, para tratar de
evitarlas. Se enfocan tres efectos: 1) Debido a la excavacion, 2)
Debido a los esfuerzos en el interior de la masa de suelo y, 3)
Las deformaciones o asentamientos provocados en el suelo,
debido a la presencia de una nueva edificacion nueva, sobre las
edificaciones vecinas, ya existentes.

Fig. 1. Dafios en edificacion antigua, debido a excavacion de
sotano, de la edificacion nueva de la izquierda. Obra en
Chiclayo. Péra.

1. Efecto debido a la excavacion.-

Cuando se hace una excavacion para la cimentacion, se
puede producir la falla del suelo. Técnicamente se llama falla
por colapso del suelo. El colapso del suelo, durante las
excavaciones se explica, con las ecuaciones de la teoria de
Mohr-Coulomb, para el caso de empuje activo de suelo. Esta
teoria nos dice que, el empuje producido por la fuerza
horizontal, tiene tres componentes: 1) Debido a la sobrecarga
producida por la edificacion existente, cuyos esfuerzos se

calculan, con la teoria de Boussinesq, 2) El empuje debido al
peso del relleno y 3) La fuerza de retencion, debida a la
cohesion del suelo. EI empuje debido a 1) y 2), supera a la
fuerza de retencién 3), a cierta profundidad, la que se llama
altura critica Hc. Ver Fig. (2).

En términos de esfuerzo, en el fendmeno del colapso, hay tres
tensiones horizontales, que actdan en sentido contrario: Dos de
empuje (hacia la izquierda) y otra de retencion (hacia la
derecha). El empuje crece con la profundidad z, mientras que la
componente de cohesion que retiene, se mantiene constante. A
cierta profundidad, la primeras tensiones vence a la segunda.
Ver Fig. (3).

Los valores de peso volumétrico (o peso especifico de masa),
cohesion y angulo friccidn interna se obtienen con el Ensayo de
corte directo. El costo de realizar este ensayo, es muy bajo,
comparado con el costo de reparar una edificacion dafiada por
la excavacion, o el causado por dafios a los trabajadores, como
consecuencia del colapso del suelo.

EXCAVACION

Fig. 2. Tipos de esfuerzos ue se produce durante el clapso
del suelo: 1) Por sobrecarga por edificacion existente, 2) Por
peso del relleno y 3) por la cohesion del suelo.

EXCAVACION

He

Fig. 3. Esfuerzos que intervienen durante el colapso del suelo.
Las fuerzas que van hacia la izquierda 1) y 2), vencen a de la
derecha 3), a una profundidad llamada altura critica Hc.

2. Efectos debido a los esfuerzos en el interior de la masa
suelo.- Se refiere a los efectos, debido a los esfuerzos, que se
producen en el interior de la masa de suelo. A través de la



comprension nuestra, de la existencia de estos esfuerzos, debe
uedar claro que, debido a la colocacién de una nueva
edificacién, se inducen esfuerzos (y deformaciones), en el
interior de la masa de suelo, que afectan a las cimentaciones
vecinas. Esto va a afectar otras estructuras adyacentes a la
nueva.
Se presenta el caso, del analisis de esfuerzos producido por una
edificacion de siete niveles, que acta sobre un suelo elastico.
Se han calculado los esfuerzos, debido a la geometria y cargas
que se muestran en la Fig. 4. Alli se muestra, la ubicacion del
sistema de ejes coordenadas, asi como el plano XZ de analisis.
La carga es uniformemente repartida y, actla sobre un suelo,
con un modulo de elasticidad E = 1406 t/m?. Para el modelado
numeérico, se hace uso del Método de elementos finitos (MEF),
en la que el elemento continuo, se discretiza (secciona), en
elementos de pequefias dimensiones. La masa elastica del suelo,
se ha seccionado en planos de 2,5 m de separacion, en las tres
direcciones, formandose 32 000 elementos, 35 301 nudos, 100
860 ecuaciones de equilibrio y 3 871 731 términos de rigidez.
Se muestran a continuacion los resultados del analisis, como
masa elastica.
En la Fig. 5, se muestra en isométrico, los esfuerzos mas
importantes, que son los verticales Szz y que sirven para el
calculo de asentamientos. Alli se muestran la direccién y
sentido, de los esfuerzos normales Sij, y los esfuerzos cortantes
Tij en una masa unitaria de estudio. También se muestra la
convencidn de signos y, la ubicacion del origen del sistema de
coordenadas. Luego, se hace una inspeccion a través del plano
XZ, que pasa por el centro longitudinal de la edificacion, Fig. 6.

-
I
]
]
]
1
1
]
]

Fig. 4. Edificacién de siete niveles, que produce esfuerzos
sobre la masa de suelo, cuya distribucion es analizada. Se hace
dos secciones de andlisis, con los planos XZ y YZ, que pasa por
el centro de la base, de la edificacion.

Fig. 5. Diagrama de esfuerzos verticales Szz, en el interior de la
masa de suelo. Se muestra el origen de coordenadas, y el
convenio de signos. Los esfuerzos Sij son normales al plano del
cubo de andlisis, y los Tij son cortantes paralelos. Vectores
positivos, en traccién, saliendo del bloque de andlisis, y
negativos en compresion al bloque unitario.

2.1 Esfuerzos verticales Szz en la direccion transversal.- En
la Fig. 6, se muestran en detalle los esfuerzos verticales Szz, en
el plano XZ. Son esfuerzos basicamente de compresién. En este
diagrama se verifica, lo acertado de los diagramas de isébaras,
obtenidos por los métodos clasicos de la teoria elastica, donde
los esfuerzos méas importantes, estan directamente debajo de la
edificacion, ampliando su efecto con la profundidad,
invadiendo el suelo vecino, hasta una distancia horizontal de
1,25 B, medido desde el borde de la edificacion, y una
profundidad de 2,33 B como punto méximo, para luego
disminuir en forma de bulbo, correspondiendo estas medidas a
la is6bara del 10 % de la carga actuante.

PLANO Xz
Szz

Fig. 6. Diagrama de esfuerzos verticales Szz, en el plano XZ, en
la direccion transversal. Se muestran lineas importantes que
limitan la is6bara correspondiente al 0.1 de la carga aplicada.
Este diagrama es importante para determinar los esfuerzos, que
se producen en el propio suelo y en el de las edificaciones
vecinas. Estos esfuerzos sirven para el célculo de
asentamientos.

2.2. Esfuerzos horizontales Sxx y Syy.- En las Figs. 7y 8, se
observa el diagrama de esfuerzos horizontales.

2.3. Esfuerzos cortantes Txz .- Se muestran en la Fig. 9, los
diagramas de esfuerzos cortantes.



PLANO Xz

Fig. 7. Diagrama de esfuerzos horizontales Sxx, en el plano XZ,
en la direccidn transversal. Se muestran distancias basicas, para
determinar los efectos que se producen sobre el propio suelo y
el de las edificaciones vecinas.

PLANO XZ
Syy ilB B B

[ [
[ I [

Fig. 8. Diagrama de esfuerzos horizontales Syy, en el plano
XZ, en la direccion transversal. Se muestran distancias basicas
para determinar, la influencia sobre los suelos vecinos.

PLANO Xz Txz

[
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Fig. 9. Diagrama de esfuerzos cortantes Txz, en el plano XZ, en
la direccion transversal.

3. Asentamientos provocados por una edificacién nueva.-
Los esfuerzos mencionados anteriormente, producen
deformaciones en el suelo. Estas deformaciones, inducen
esfuerzos adicionales en la estructura adyacente. En este caso,
estudiamos solamente las deformaciones, debidas a esfuerzos
verticales Szz, Ver Fig. 10.

Segun el Dr. Harvey E. Wahls, en un Journal de la ASCE,
publicado en 1981, usando los estudios de Ralph Peck, en
edificios de mas de nueve pisos en Chicago, concluy6 que: 1)
El asentamiento diferencial es mas critico que el asiento total
y, 2) En el disefio de estructuras y cimentaciones, se debe
limitar el asentamiento diferencial de dos zapatas. Se muestran
en la Fig. 11, las limitaciones de asentamientos.

Cuando se disefian edificaciones, se limitan los asentamientos,
para evitar dafios a la propia edificacion. Sin embargo, esas
deformaciones existen también, en regiones adyacentes a la
edificacién nueva, afectando la edificacion vecina. En la Fig.
12, se muestra a la izquierda la edificacidn nueva, y a la derecha
una edificacidn antigua, en la que se asume, ya ha consolidado
el suelo subyacente. Se van a calcular los efectos debido a la
deformacion del suelo, por efecto de la construccién de la
edificacion nueva. Esto se hace a través de los asentamientos
diferenciales entre cada cimentacion.

Fig. 10. Deformacién elastica del suelo.



L5 Diferencial:

Total: i
D=25-5cm dAB-3-4.5cm

Fig. 11. Limitaciones de asentamientos totales y diferenciales
de estructura, de edificacion nueva.
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Fig. 12. Deformacion de dos estructuras adyacentes, debido al
asentamiento del suelo, sobre el que se construye una

edificacion nueva (izquierda). A la derecha se muestra la
edificacion antigua.
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Del estudio de esfuerzos, de la masa eléstica anterior, se puede
encontrar el diagrama de deformaciones del suelo, Fig. 13. Se
ha limitado el desplazamiento méximo, de la edificacion nueva,
a una pulgada (D=2,54 cm). En ese diagrama también, se
obtienen los desplazamientos entre cada cimentacion, debajo de
cada columna, o sea los asentamientos diferenciales. Con esos
asentamientos diferenciales, es que se pueden calcular los
diagramas de momentos cortantes y axiles, en la estructura
antigua, que son adicionales, a las cargas muerta, viva y de
sismo, para las que fueron disefiadas solamente. Figs. 13a, by
C.

Del diagrama de momentos Fig. 13.a, se observa el efecto que
se produce en la cimentacion principalmente, afectando, en este
caso, los dos primeros, tramos y disminuyendo con la distancia.
En el diagrama de cortantes Fig. 13.b, se observa una
afectacion, importante también en la cimentacion, siendo menor
conforme se aleja de la cimentacién nueva. En el diagrama de
axiles Fig. 13.c, se observa un efecto de traccidon en las
columnas proximas a la edificacion nueva, cuyo efecto
disminuye con la distancia.

D CrriNrA NUEVA IICKIENTA.A ua I c
' . mm N

B/3

DIAGRAMA DE DEFORMACIONES DISTANCIA
o 25 5 75 10 125 15 1.5 20m 22

e -

Fig. 12. Diagrama de deformaciones del suelo, debido a la
edificacién nueva a la izquierda, que produce deformaciones
que afectan a la estructura antigua de la derecha.

SN

Fig. 13. a. Diagrama de momentos de edificacion antigua,
debido a edificacion nueva adyacente, en el lado izquierdo.

]

Fig. 13. b. Diagrama de cortantes de edificacion antigua,
debido a edificacién nueva, en el lado izquierdo.



£
Fig. 13. c. Diagrama de axiles de edificacion antigua, debido a
edificacion nueva, en el lado izquierdo.




@CAPI'TULO 10

CAPACIDAD PORTANTE DE LOS
SUELOS

1. OBJETIVO.- El objetivo es explicar los principios que se
usan, para determinar la capacidad portante de los suelos, para
tener criterios de calculo y disefio locales. Ponemos énfasis en
el ensayo de laboratorio de corte directo, para aplicar la teoria
del Dr. Karl Terzaghi.

2. DEFINICIONES.-

2.1 CAPACIDAD DE CARGA LIMITE (qq).- Méxima
presién que se puede aplicar a la cimentacion, sin que ésta
penetre en el suelo.

2.2 CAPACIDAD DE CARGA ADMISIBLE (gadm).-
Es la carga limite dividida entre un factor de seguridad. A este
esfuerzo se le llama capacidad portante.
Q4
Qaam = —a
adm FS
Terzaghi recomienda que FS no sea menor que 3.

2.3 ESFUERZO NETO (g neto).- Es el esfuerzo util, que
queda para la superestructura, después de quitarle el esfuerzo
que va a utilizar el peso del relleno del suelo y la sobrecarga de
piso:

g neto = gadm — y*Df - sobrecarga de piso

donde:

v = peso especifico del relleno

Df = Profundidad de cimentacién

Sobrecarga de piso = 500 kg/m2

2.4 PRESION DE CONTACTO (qc).- Es producida por la
carga muerta, viva, sismo y otras de la superestructura, y act(ia
debajo de la zapata, en el encuentro zapata-suelo.

En el disefio de cimentaciones, se busca que gc sea menor o
igual a g neto.

ECUACION DE MOHR-COULOMB.-:

Mohr presenté en 1900, una teoria sobre la ruptura de
materiales, segln la cual, la falla de un suelo se presenta debido
a la combinacién critica de esfuerzos verticales y horizontales.

Fig. 1. Esfuerzos en el interior de una masa eldstica.

Del equilibrio de fuerzas en ambas direcciones, del bloque
triangular se obtiene:

v — ah
T = - senle
(D)
ov+och ov—ch i
oen = 5 T 2 cosil
..(2)
Lo que se puede representar en un diagrama de Mohr:
T
ESFUERZOS EN EL PUNTO Q:
alr. )
0
/] 4
G+
g ’

Fig. 2. Diagrama de Mohr.

La teoria de Coulomb, relaciona el esfuerzo cortante t, como
funcion del esfuerzo normal n, la tangente del angulo de
friccion interna, y la cohesion c:

T=0,g¥+c

.3
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Fig. 3. Esfuerzos normales y cortantes en un bloque se suelo,

que siguen la teoria de Coulomb.

LEY DE COULOMB:
T=qtgF+c

1 cog @ G =7
(G2

4

CIRCULO DE MOHR

Fig. 4. Envolvente de Mohr y teoria de Coulomb.

LEY DE COULOMB:
T=0g¥+c

T3 falla \ Qs

Tp falla

7] falla Q %04 / N\

Fig. 5. Diagrama de esfuerzo normal vs. Esfuerzo cortante,
también llamada Envolvente de Mohr.

De la figura (4) se obtiene:

ov —gh
)

SNe= Gh¥ov .
——tcxctg o
- (%)

Despejando se obtiene el esfuerzo horizontal, en una masa de
suelo, en funcion del esfuerzo normal, el angulo de friccion
interna y la cohesion del suelo:

1—sen o , Cos

oh = ov - 2
1+ zen o l+zeng
...(5)
gh= ovKa— 2cvKa
...(6)

Siendo:

1 —szen
Ka= —®

1+ zen o
...(7)

La ecuacién (6) representa la relacion de Mohr-Coulomb, o el
estado de esfuerzos en una masa de suelo, cuando hay fuerzas
verticales y horizontales. Relaciona los esfuerzos efectivos
horizontales, con los esfuerzos verticales, a través de los
parametros, angulo de friccion interna y la cohesién

4. EL ENSAYO DE CORTE DIRECTO.- Es un ensayo de
cortante. Consiste en aplicar esfuerzos verticales y horizontales,
a tres muestras de suelo, y determinar el instante de falla a
cortante. Cuando se aplica un esfuerzo vertical fijo de 0.5
kg/cm2, la primera muestra falla con un esfuerzo horizontal o
cortante t1, la segunda muestra es sometida a un esfuerzo de
1.0 kg/cm2, y falla con un esfuerzo cortante t2. La tercera es
sometida a un esfuerzo de compresion de 1.5 kg/cmz2, y falla
con un cortante t3. Con estos tres pares ordenados se grafica el
diagrama de ruptura de Mohr. También, se hace uso del
andlisis de regresion lineal, para obtener el angulo de friccién

interna y la cohesidn del suelo.
' \ ~ " Esfuerzo normal

4 5,=0510, 15 kg/cm? .

Fig. 6. Detalles del equipo de corte directo.



Fig. 7. Detalle de aplicacién de cargas al suelo, en el ensayo
de corte directo.

Y HHrrrrrrrrrrrrrrary
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8 wooo AR TP
g M = Angulo de |

ETy A N Friccidn

HEFLa 1NNl EREREN interna

0.500

.Fcuhn{siﬁn: EENEENENENENNNENNNEN|
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[N} ns (i} 15 20 25
04 ESFUERZO NORMAL kglcmd

Fig. 8. Diagrama de ruptura de Mobhr.

5. TIPOS DE FALLA DE LOS SUELOS
Los suelos fallan por cortante. Se han clasificado tres tipos de
falla de los suelos, debajo de las cimentaciones:

5.1 FALLA POR CORTANTE GENERAL.-

Laad

Settlement

(a) Fala por corbe genend
farens densa)

Fig. 9.1.

Es sUbita y catastréfica. Es caracteristico de las arenas
compactas. El suelo se hincha a ambos lados de la cimentacion.
5.2FALLA POR PUNZONAMIENTO.-

Fig.o.Ffff

Faila por punzamients
(BN ey sueta)

Fig. 9.2

Se produce movimiento vertical de la cimentacion, mediante la
compresion del suelo debajo de ella. La rotura del suelo se
produce por cortante alrededor de la cimentacion. La superficie
del suelo en torno al cimiento casi no se altera, por lo que no
se observan movimientos previos a la rotura.

5.3 FALLA POR CORTANTE LOCAL.-

Load

Settlement

(b) Falia por core local
(arena medio densa)

Fig. 9.3.

Es un caso intermedio entre los casos 1y 2.

Se produce hinchamiento y asentamiento del suelo. Se forma
una cufia debajo de la cimentacién como en el caso 1, pero las
superficies de la falla no son completas.

Cuando el suelo es incompresible, bajo el cimiento| se
desarrollara una falla por cortante general.
Cuando el suelo es compresible, se desarrollard una falla
por punzonamiento.

CAPACIDAD DE CARGA LIMITE (qa)

El problema:

Consiste en encontrar el esfuerzo (qq) que produce la falla del
suelo.

[

Fig: 10. FaII del suelo dividido er; éapas.

Se conocen los siguientes datos:

Z= Df = Profundidad de desplante (m).
B= Ancho de la cimentacién (m).

L= Longitud de la cimentacién (m).



~= Peso volumétrico del suelo (kg/m3).
= Cohesi6n del suelo (del ensayo de corte, kg/cm2)
®=Angulo de friccion interna (del ensayo de corte)

La solucién.-

No es Unica. Varios investigadores han presentado soluciones.
Entre ellos tenemos:

1. PRANDTL (1920)

2. R. HILL (1941)

3. AW. SKEMPTON (1951)

4. G.G. MEYERHOF (1953)

5. KARL TERZAGHI (1956)

6.1 METODO DE SUECIA.-

Considerar la superficie de falla de forma circular.

c=cohesion (egfem’)

Fig. 11.

-c = cohesion.
-R = radio

-g = carga

XMo=0
2bq (b) =R* (J ¢ * ds)

2b2q= R*c*[R*dp=c*R¥* 1
2b%q = c*4b%*

q=2mc
q=6.28*c

6.2 TEORIA DE PRANDTL (1920).-
El mecanismo de falla es el siguiente:

)
i R i iy
B T
Bl ilBe @ 2P
|
I i P :m i
L L\ T a=yzZ
| T |
Z = &
AP g Q |B2
£ iva 2 P asiva
A : R |
N - oh'=q+ 2¢
oh=p-2c T T
m n
Fig. 12. Mecanismo de Falla de Prandtl.
Y las fuerzas que intervienen son:
e -t
el il
I Yool " z=lpf
=t B/2] 1 B2 @= |
L I ll '
I TR
[ il Y s
I i \ I q—pZ
k= ' S !
=k |
I L by b ik bl
B4 ¢ D = =4
¥ ig Q |B/2
Activa i Fasiva
B4
— R | —_ ¥
|
N /}U'=q+20
_—
.och=p-2c P
m n

Fig. 13. Fuerzas en el mecanismo de falla de Prandtl.

Segun la teoria de Mohr-Coulomb:
Para la rotura en estado activo se cumple:

gh = ogv Ko — 2cvKn

Para la rotura en estado pasivo se cumple:

oc’h= ovKp + 2¢,/Kp

Siendo los coeficientes de empuje activo y pasivo:

Ka=tg?(n/2 - ¢/2)

Kp=tg?(n/2 + ¢/2)



Con f =0, entonces Ka = 1, Kp = 1. Entonces:
’sh = sv - 2¢, en la zona activa,ademas: sv=p,y

.sh” = sv + 2c, en la zona pasiva,ademas sv = q

Por equilibrio de momentos respecto al punto N, del blogue
entre las secciones m-m y n-n, considerando la fuerza de
cohesién igual a ¢ x pxR/2, se obtiene:

XMy=0

Momento actuante:
P xb/2xb/4d+ (p-2c)xb/2xb/4

Momento estabilizante:

gxb/2xb/d +(q+2c)xb2xbld+cxpx(R2)xR
Se obtiene:

p=g+(p+2)*c
p=0g+514*c
pP=V*Z+514*c

.qd=cNc+~vZNg

qd=514c+ y*Z

Donde Nc=5,14yNg=1

Retrato de Karl von Terzaghi a la edad de 43 afios.
Praga, 2 de Octubre de 1883 — Winchester, Massachussets
(USA), 25 de Octubre de 1963.

6.3 TEORIA DE TERZAGHI:

El Dr. Terzaghi asume que el mecanismo de falla, estd formado
por bloques, que actian como cuerpos rigidos, con
movimientos diferentes.

1.- Cufia que se mueve como cuerpo rigido hacia abajo.

11.- Zona de cortante radial de Prandtl, que empuja a la zona 11l
y trata de levantarla. Asume que CD es arco de espiral
logaritmica.

111.- Zona de estado plastico pasivo de Rankine. Trata de resistir
al levantamiento, con el peso del material de la misma.

{ ;’ABNI(B»@
= AT AT TAS: 7 AV AR ANIAN IR
q = Dpy Dy 4 i, -
Aoyodok ¥o¥ 4 4 beodade e —-
T AF_en  F AN

Ideal soil,
raugh base and surcharge

‘ ]

Fig. 14. Modelo de falla usado por Terzaghi. 1943.

J— { B \ — 1&_T|“=’
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& |

!

Fig. 15. Mecanismo de falla, segun el Dr. Terzaghi. Las zonas
I1'y 11 ocurren a ambos lados de la zona I.

Fig. 16. Mecanismo de falla para la primera ecuacién de
equilibrio.

Usando las ecuaciones de equilibrio estético, sumado fuerzas:

SFy=0
gd*B =2 Pp + 2C*sene

C = Fuerza de cohesion = c¢* (B/2*sec ¢)

Pp se descompone en 3 componentes verticales:

Ppc = Debido a la cohesion actuante en CDE

Ppq = Debido a la sobrecarga y*Z que actia en AE
Ppy = Debido al peso propio delosbloques de suelo.

0a*B =2 (Ppc + Ppq + Ppy) +2*C*sen ¢



@d*B = 2(Ppc+Ppq+Ppy) + 2*c*(B/2*sec ¢)*sen ¢

gd = (2/B)* (Ppc + Ppq + Ppy + c¢*B/2*tgo ) «..(T.1)

Terzaghi obtuvo cada uno de los términos Ppc, Ppq y Ppgpor
separado, aplicando el Principio de superposicion.

6.3.1Para Ppc(debido a la cohesidn) este su diagrama de
fuerzas:

@)

4y
¢ o &
Pre Py
e |
(b)

Fig. 17.1. Diagrama de fuerzas para hallar Ppc.

El valor de Ppcresulta:

.- o)
o _ _ a-,sm!-ﬁ——!
(B | | ' Y 2

P !—|: 2eH tan| 45+ 2 ﬂ—'

=l g ] | = 2 | 2

|
c | . .
-|-| L:'I' —rc'j
| 2tan O |
(T.2)

6.3.2 Para Ppqg (debido a la sobrecarga), este es su diagrama
de fuerzas:

fe——— 8 ——
(b)
Fig. 17.2. Diagrama de fuerzas para hallar Pgc.

El valor de Ppq resulta:

L ;
1 2| 57 [ 1 0
P = quec‘Dle'~' t }[cos‘| 45— — }

ra

[

iz &
|——|r-:n|:
.1 2]

g Be

&)

4cos?| 45+ -

A

.(T.3)

6.3.3Para Pp)(debido al peso propio del suelo) este es su
diagrama de fuerzas:



Fig. 17.3. Diagrama de fuerzas para hallar Ppg

El valor de Ppy resulta:

7 F - 7Y

1 1
P =—Yh' K _ =—7
2 2

...(T4)
Kpy =19 (45°+ ﬁj

La ECUACION DE TERZAGHI resulta de reemplazar T.2,
T3yT4enT.1:

3r ¢
o
e 4 2

1
+o.57B*Z(Kp7*tg¢—1)*tg¢

g, =N, +7ZN_ +0.5)BN,

Al primer monomio se le llama término de cohesidn, el segundo
se llama de sobrecarga y, al tercero se le denomina de peso.

Algunas veces en el segundo monomio, de sobrecarga, se
coloca g en vez del término > Z, en la ecuacion de Terzaghi.

Nc, Ng, Ny, se llaman, factores de capacidad de carga, debido
a la cohesion, sobrecarga y al peso del suelo. Sus expresiones
son:

{4
N, =ctg¢ © -1
2 cos(45°+ gj

3z ¢
e2(4‘zjtg¢
N, =

! ¢
2c0os? (45°+ Zj

1
N, = (Kpy*tg¢ -1)*tg¢
Siendo:

Kpy =1g (45°+ gj

Para N'c,N 4, N ', las expresiones son las mismas, pero
hay que cambiar ¢ por ¢’, siendo ¢’ un angulo tal que.

L2
tgg =t
99 =99

Los factores Nc, Nq, Ny y Nc' , N(’] , N} , se han graficado

en funcion del angulo de friccion interna del suelo ():
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Fig. 18. Gréfica de los factores de carga, de la ecuacion de
Terzaghi.

ECUACIONES DE TERZAGHI PARA DIVERSOS
TIPOS DE CIMIENTOS.-

A. ZAPATA CORRIDA(o continua).-

.
o)
coenn | | || |
g Ral
| —

PLANTA

oy

A2 Y CP-02

=
SN |

Sl
S|

VIGA DE CONEXION

[ SN

Fig. 19.

A.1 Cuando la falla es por corte general(N del SPT mayor o
igual a 15):
gy =CN, +7ZN, +0.5BN, (A1)

A.2 Cuando la falla es por corte local, 0 punzonamiento(N
del SPT menor a 15):

g =CN;+7ZN;+05BN; (A2

Donde:

04 = Capacidad de carga limite en kg/m?.

¢= cohesion del suelo en kg./m?.

Z= profundidad de desplante de la cimentacién en m.

B= ancho de la zapata (0 dimension menor de la zapata
rectangular) en m.

y= peso unitario del suelo en kg/m®,

Nc, Ng, Ny - factores de capacidad de carga. Se obtienen de la
figura siguiente. Dependen solo del angulo de friccion interna

.
o= (2/3)*c.

Por ejemplo:
Cuando $=27.5°.
De la grafica obtenemos:

N;=16,N, =6.5, N, =3
Cuando $=14.04°
N, :9,N(;| :2.5,N; =0

B. ZAPATA CUADRADA .-

B S R T

Suelo

of

Bt H

i 1 e
AARRRRERRAAIZERRARLAREL LA

g admisible

B

Fig, 20.

B.1. Falla por corte general.-



@qd =1.3cN, +7ZN, +0.4BN . (B.D)
B.2 Corte local o punzonamiento.-

dys =1.3¢'N; + 7N, +0.4)BN ...(B.2)

Siendo la nomenclatura la misma del caso anterior.

C. ZAPATA CIRCULAR.-

Fig. 2

C.1 Falla por corte general.-

dq =1.3cN. +ZN, +0.6)RN  ..(C.1)

C.2 Falla por corte local o0 por punzonamiento:
qy =1.3¢'N; +7ZN, +0.6)BN; ...(C2)

Aqui R=radio de la zapata. La nomenclatura es igual al caso A.
D. ZAPATA RECTANGULAR.-

D.1 Falla por corte general.-
B
gy =CcN_ |1+ 0,3t + 2N, +
B
+ 0,5,8BN 7[1— 0,2 Lj

D.2 Falla por corte local o por punzonamiento:
1 1 B 1
g, =Cc'N c[1+O,3Lj+7/ZN qt
...(D.2)

+0,5BN" (1— 0,2 Ej

B es la menor dimension de la zapata.
L es la mayor dimension de la zapata.

8. PRESENCIA DE AGUA .-

Se presentan tres casos de ubicacidn del nivel freatico. En cada
uno de los casos, hay que cambiar el peso especifico del
segundo y tercer monomio de la ecuacién de Terzaghi, segun el
caso de que se trate, tal como se muestra en las figuras. Se debe
recordar que la ecuacion, ha sido obtenida usando ecuaciones

de equilibrio en la que interviene el peso, a través del peso
especifico, de tal manera, que si esta saturado el suelo, hay que
disminuir el peso especifico, debido al empuje hidrostatico, en
el componente del peso que es tercer término, e incrementar el
peso q del segundo término, que es el de sobrecarga, debido al
peso saturado del suelo.

En nuestro medio, se presenta el fendmeno de El Nifio, y en
esas condiciones desfavorables, debe hallarse la capacidad
portante. Corresponde al caso 3. Debe hacerse el ensayo de
corte directo en estado saturado. Es decir las muestras se saturan
previamente antes de hacer el ensayo, con lo que el peso
especifico de masa aumenta (por ejemplo, desde 1800 kg/m3,
en estado natural, hasta 2100 kg/m3 en estado saturado).

Se debe reemplazar el peso especifico natural v, por el valor:
(7’5aturado —1000 kg/m3),

para considerar, la pérdida de peso del suelo por efecto del
empuje hidrostatico. En el ejemplo, debemos usar (2100 —
1000) kg/m3, como peso especifico en las ecuaciones.

e
7 |4 HH 7 NF
—H D
ysat d2 H ! q
. it
ﬂ = (7,d, + )/ x9)Ng
05B (7 DN,
sat

CASCO 1
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Fig. 22. Casos de aplicacion de la ecuacion de Terzaghi, segln tan*- Se expresa en radianes.

la ubicacién del nivel fredtico. Se representan el segundo y
tercer monomio de la ecuacién.

9. CAPACIDAD PORTANTE CON FACTORES DE
FORMA, PROFUNDIDAD E INCLINACION (Ecuacion
de Meyerhof).-

La Ecuacion de Terzaghi, ha sido afectada de los factores de
forma de la cimentacion, de profundidad del cimiento, y de
inclinacion de carga:

gy =cN F FF, +72ZN F F F, +

c cs’ocd’ oc q' gs’ qd’ qi

+0,5BN F F,F;




o M, Ny N,  Ng/N: tan g
0 514 1.00) 00 020 (.00

1 5.8 1.0% 007 020 002

2 563 1.20 n1s 02l .03

3 5.90 1.31 (.24 0.22 (.05

B f.19 1.43 (.34 0.23 0.07

5 .49 1.57 .45 .24 (09

6 681 1.72 0.57 0.25 .11

7 Tla 1.88 071 026 0.1z

5 753 204 &6 027 0.14

4 792 225 1.03 0,28 016
10 B35 247 1.22 0.30 0,18
11 BB 271 |44 0.31 019

12 928 297 1.69 0.32 0,21
13 4,81 326 1.97 0.33 0.23
14 10,37 3.59 229 035 0.25
15 1098 304 265 .36 0.27
16 11.63 4,34 3.08 0.37 0.29

17 12.34 4.77 3.53 (.39 03]
I8 1310 .20 407 (.40 (.32
19 1393 5.80 468 042 .34
20 14.83 6.40 539 043 036
21 1582 7.07 6.20 0.45 0.38
22 16.8H 182 T7.13 0.46 0.40
23 1805 H.66 8.20 (.48 .42
24 1932 Q.60 944 (.50 (.45
5 MLT72 1066 10,88 51 .47
@ N My N, Ng/N: tang
26 2225 11.585 1254 Q.53 049
27 23194 13200 1447 055 051
28 2580 1472 1672 057 053
2 27.86 1644 1934 059 055
30 3004 1840 2240 0461 058
3l 32.67 20063 2599 063 060
32 3549 2318 3022 065 062
EX 3864 2600 3519 068 065
3 4216 2944 4106 070 067
35 462 3330 4303 072 070
6 50.59 3775 a631 075 093
37 5543 4292 66,19 077 075
38 61,15 48073 7803 080 078
3o G7.87 5506 92,25 (0382 0.81
4 75.31 64,20 109.41] .85 084
41 £3.86 T390 13022 088 0ET
42 9371 8538 15555 091 090
43 10511 99.02 18654 094 093
44 11837 11531 22464 097 097
45 1331 HH 13488 271,76 1.01 1.0
46 152,10 158,51 33035 104 104
47 17364 187.21  403.67 1L.Oog  1.07
48 19926 22231 49601 112 111
49 229493 26551 alile  11F 115
50 26689 31907 TA2.89 .20 119

10. EJEMPLO DE CALCULO DE LA RESISTENCIA
DEL SUELO

Calcular el valor de la capacidad de carga limite y la capacidad
de carga admisible, para un suelo sobre el que se va a cimentar
una zapata cuadradade 1.2x1.2 m2 de ancho y que tiene las
siguientes caracteristicas:

¢ = 27,59
c=015_ kg/cm®
y=17_ton/m?
Df=15m

Tipo de suelo: Arena arcillosa compresible.
Tipo de Falla: Por punzonamiento.

b e it

Suelo

Df

db Ldc
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o adrnisible
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m
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45 FEHBE SiminiElE
E::::i: i s [ e e e s Y
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s m

Fig. 23.

Solucidn:
Como la falla es por punzonamiento, estamos en el caso B.2.

ds =1.3¢'N, + 7N, +0.4)BN

¢ =(2/3)xc

Con $=27.5°, de la tabla de la formula de Terzaghi obtenemos:
N, =16 N; =65 N’ =3

Por tanto:

q = [(1.3(%}(1500 :ng(le)} + [[1700 %j(l.Sm)(GB)} +[(o.4{1700 %j(l.Zm)(S)}

q, =39823 <9
m



La capacidad de carga neta es:

_308.19
T em? g neto = 1,33 — 1,7*1,5 *0,1 — 0,05kg/cm2
La capacidad de carga admisible es:

g neto = 1,03 kg/cm2

_ Y
RCR=
398 kg
¢T3 om?
qadm:1'33 kgz
cm
9
a
40°
| N S T V' = 7N |
o q ~ q i
— ] - N - - w ,.-f'!""‘
TNT_"""‘--._..__H‘"‘N..__ [ \\ gsoq / i Nw
L N N \"'1 \:. " ¢ = 44° N, =260
SIRNY o = 48% N, =180
\\ \ ;
"\ ' 100
60 50 40 30 20 10230 20 40 60 80
VALORES DE N, Y N, =T VALORES DE A,

Fig. 24. Gréfica de los factores Nc, Ng y N> de la ecuacidn de. de Terzaghi.
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EL COLAPSO DEL SUELO DEBIDO
A LAS EXCAVACIONES

1. INTRODUCCION.-

Varios accidentes se producen por el colapso del suelo,
ocasionando muertes a los trabajadores. Ademas se ocasionan
dafios a las propiedades adyacentes, cuando se hacen
excavaciones, para colocar tuberias de agua o desagie, o para
construir cimentaciones. Por tanto, es objetivo, conocer la
teoria que explica las fuerzas internas, de una masa de suelo,
durante el colapso de los lados de una zanja de excavacion,
para prevenirlos, mediante el uso de soportes, o haciendo
calzaduras. El ingeniero calculista, debe prever la posible
falla del suelo, y detallar los soportes y calzaduras en sus
disefios, pues también es su responsabilidad aprobar o
rechazar el procedimiento constructivo, para la ejecucion de
su disefio.

Respecto a las excavaciones para las cimentaciones y ademes,
Peck, Hanson y Thornburn, en el libro “Ingenieria de
Cimentaciones”, pagina 205, afirman lo siguiente:
“Ordinariamente, el ingeniero especialista en
cimentaciones no se encarga de elegir el equipo de
excavacién en un lugar dado, ni de disefiar el
apuntalamiento, si se necesita. Se considera que esta
operacion corresponde al contratista. Sin embargo,
generalmente es obligacién del ingeniero aprobar o
recusar el procedimiento de construccion propuesto por
el constructor y revisar el proyecto del apuntalamiento”.

Fig. (1). Dafios en edificacion por excavacién de 4 m para
sotano.

2. TEORIA DE MOHR-COULOMB.-

Mohr present6 en 1900, una teoria sobre la ruptura de
materiales, segln la cual, la falla de un suelo se presenta
debido a la combinacion critica de esfuerzos verticales y
horizontales.

Fig. (2). Esfuerzos normal y cortante, en el interior de un
bloque de suelo, producidos por esfuerzos externos: vertical
y horizontal.

Del equilibrio de fuerzas en ambas direcciones, del blogque
triangular se obtiene:

(1)

gv +oh ov—agh s
gn = + cos26
2 2 *

(2)

Lo que se puede representar en un diagrama de Mohr:

ESFUERZOS EN EL PUNTO @
a(a. 1)

NN
Es)
Exl
A
=)
N

Fig. (3). Diagrama de Mohr.

La teoria de Coulomb, relaciona el esfuerzo cortante t, como
funcion del esfuerzo normal n, la tangente del angulo de
friccion interna, y la cohesién c:

T=g¥+c

.0)



Fig. (4). Esfuerzos normales y cortantes en un bloque se
elo, que siguen la teoria de Coulomb.

Fig. 4. Fuerzas normales y cortantes, en el ensayo de corte
directo.

LEY DE COULOMB:
T=qW@¢g+c¢

ﬂ cctg@ G =G
(G + T2

7

CIRCULO DE MOHR

Fig. (5). Envolvente de Mohr y teoria de Coulomb.

De la figura (5) se obtiene:

gV —gh
2

Sen ¢ = ch+ov .
—5—+cxctg @
- (4

Despejando se obtiene el esfuerzo horizontal, en una masa de
suelo, en funcién del esfuerzo normal, el angulo de friccién
interna y la cohesion del suelo:

- , Cos o

La ecuacidn (6) representa , la relacion de Mohr-Coulomb, o
el estado de esfuerzos en una masa de suelo, cuando hay
fuerzas verticales y horizontales.. Relaciona los esfuerzos
efectivos horizontales, con los esfuerzos verticales, a través
de los parametros, angulo de friccion interna y la cohesion.

3. ESFUERZOS DURANTE EL COLAPSO DEL
SUELO.-

El colapso del suelo, durante las excavaciones se explica,
con las ecuaciones de la teoria de Mohr-Coulomb, para el
caso de empuje activo de suelo. Aqui el esfuerzo vertical es
igual a la presion efectiva de suelo = y h. El empuje
producido por la fuerza horizontal, tiene dos componentes
que se oponen. Este empuje, cambia de sentido a una cierta
profundidad.

En esta profundidad critica, Hc, las dos componentes de la
fuerza horizontal se igualan.

5 AR IR
\
<:1—-\
\
\ SR
Muro . \\ : 7 h
E\
<\ % - G EKG,
\: 7.
: . “\ :
Kay

Fig. (6). Muro sometido a empuje horizontal6

Durante el colapso, en el punto de falla:
h= ovKa— 2cVKa =
o ovKa cvKa 0 (®)

Reemplazando el esfuerzo vertical por y h, enla Ec. (8) y
despejando h se obtiene h = H critica:

He =2_|:' 1 + seng

¥ V- send

.09

Hc se llama altura critica.

En términos de esfuerzo, en el fendémeno del derrumbe hay
dos tensiones horizontales, que actlan en sentido contrario:
Una de empuje y otra de retencion. ElI empuje crece con la
profundidad z, mientras que la componente de cohesion
gue retiene, se mantiene constante. A cierta profundidad,
la primera tension vence a la segunda. Ver Fig. (7). A
continuacion se muestran, los valores de altura critica, para
un peso volumétrico de suelo de 1,8 t/m3, y un angulo de
friccion interna de 30 grados en arenas.

Tabla (1). Altura critica Hc, obtenida de la ecuacién (9), en
funcién de la cohesion y el angulo de friccidn interna.

oh = ov ltzeno “£1 + zen @
(5
gh= ovrKa — 2cvKa
...(6)
Siendo:
1—zen
Ka= ——¢%
1+ zen g
..(7

Crohesion, | ARCILLAZ | AREMAS | AREMAS

C [ exoeF] F=0 c=0 COM
[mj (mj FINCE

{m}
I.0E 0.E o 1.1
o.10 1.1 o ZE
020 ZE i} 4.3
o230 3.3 o E.E
o.4D A4 o 8.7

Se debe dividir estos valores entre un factor de seguridad FS

=2.




Los valores de peso volumétrico (o peso especifico de

asa), cohesion y angulo friccion interna se obtienen con el
Ensayo de corte directo. El costo de realizar este ensayo, es
muy bajo, comparado con el costo de reparar una edificacion
dafiada por la excavacion, o el causado por la muerte de un
trabajador.

4. COLOCACION DE SOPORTES Y CALZADURAS.-
M.J. Tomlinson, en su libro: Cimentaciones: Disefio y
Construccion, pagina 385, sobre el tema de excavacion de
zanjas, haciendo referencia a las especificaciones del
Reglamento de la construccion de Gran Bretafia, dice:
“El procedimiento  cominmente aceptado es
proporcionar algun tipo de soporte, no importando las
condiciones del suelo, siempre que la zanja tenga la
profundidad suficiente para que su colapso pueda
ocasionar dafios a los trabajadores. Esto significa soporte
para las zanjas de mas de 1.2 m”

S

-~ =

S

He = ALTURA
CRITICA

N

SUELO QUE FALLA

Ka7zl,

EXCAVACION

G =Ka¥z - 2c \/K_a

¢ = cohesion

Ka = coeficiente de empuje activo
7 = peso volumétrico

z = profundidad

Fig. (7). Fuerzas que intervienen durante el colapso del suelo.
A partir de la altura critica, ya no hay fuerza que equilibre el
empuje actuante:

EXCAVACION

>

» T l—-seng
ch= ovKa - 2cVKa | Ka= ———
l+seng

ov=y*Z 2

Fig. (8). En el estado 1, las fuerzas verticales y horizontales
estan en equilibrio, mientras que en el estado 2, la fuerza

horizontal no es equilibrada. La fuerza horizontal tiene dos
componentes opuestas.

EXCAVACION

ch= ocvKa - 2cVKa
Fig. (9). A la profundidad Hc, la componente de retencion
debida a la cohesién (hacia la derecha), es vencida por la
fuerza del empuje (hacia la izquierda).

Cuando se prevean dafios a las edificaciones vecinas, es
necesario hacer calzaduras, las cualers consisten en
reemplazar el suelo debajo de la cimentacion vecina, con
concreto, a manera de muro ciclpeo, hasta la profundidad de
excavacion requerida. Estas deben realizarse por etapas,
alternando los picados cada dos bloques a ejecutar, o
empezando por lados extremos.

1.Calzsgura Ge ciminto acysoents 3 nusva Fusrzas actuantes 0ebidss 3 Componentss de s Prasion
construccion, para ovitar gafics Alpesc 08l DIOQUe Co susc.  3CtVA 8N BUSIC CONBAND. Flg

(10). Detalle de calzaduras. Los piques se hacen alternados,
cada dos bloques, empezando por un extremo.

- -y - o S
\ . L T e T L .

¢ CIMENTACION"VECINA

S s T <
N SN A LR iy S N
Fig. (11). Ejecucion de calzadura en obra de Chiclayo.
Cuando hay agua, hay que usar bomba. La excavacién se
hizo con retroexcavadora
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CIMENTACIONES SUPERFICIALES

1. El estudio de Mecénica de Suelos.- Van a afectar el
disefio de cimentaciones: el tipo de suelo (cohesivo, granular,
granular con finos, de alta o baja plasticidad), la variacion de
estratos, la consistencia (media, blanda, dura), las
propiedades fisicas y mecanicas (cohesion, angulo de friccién
interna, indice de compresidn), la ubicacion del nivel freatico,
la profundidad de cimentacion, la capacidad portante por
resistencia, la capacidad portante por asentamientos
maximos, el esfuerzo neto, los asentamientos diferenciales y
totales, los agentes agresivos (sales, cloruros, sulfatos), la
expansibilidad y fuerza expansiva del suelo, la estabilidad del
talud de la excavacion, la geodindmica interna y externa, las
especificaciones de las Normas peruanas de estructuras, etc.
Sélo si conocemos esto procedemos a disefiar la cimentacion,
en caso contrario el disefiador se convierte en un peligro
publico.

“En vista de que no hay gloria en las cimentaciones, y de
que las fuentes del éxito o fracaso estan escondidas
profundamente en el terreno, las cimentaciones de los
edificios son tratados como hijastros y las consecuencias
debidas a esa falta de atencion son por lo general, muy
penosas” dijo el Dr. Terzaghi en el Building Research
Congress, en Londres, en 1951.

~ = - ol

.Fig. 1. Desmoronamiento de un talud en suelo arenoso con
poca cohesién en la ciudad universitaria de Lambayeque.

2. Tipo de cimentaciones.-

Las cimentaciones superficiales se clasifican en:
2.1 Zapata aislada.

2.2 Zapata combinada.

2.3 Zapata conectada.

2.4 Zapata corrida (o continua).

2.5 Platea de cimentacion.

3. ZAPATAS AISLADAS.- Su estudio es la base para
realizar el disefio de los otros tipos de cimientos.

Mencionamos algunos aspectos importantes, referentes al
pre-dimensionado y disefio de zapatas aisladas.
Se tiene que calcular las dimensiones en planta (AxB), el
peralte (H) y el acero (Asx y Asy).
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Fig. 2. Planta y elevacion de zapata aislada.

Pre-dimensionado.-

De n=Pz/P,

P+Pz= gqnetoxA,y

Pz=y:*A*B*H,

Siendo:

- v¢ = Peso volumétrico del concreto armado.

A, B, H = dimensiones en planta y elevacién de la zapata.

-( neto = esfuerzo neto

Se obtiene: o 1
gneto 1
©*H

Con el peso volumétrico del concreto de 2,4 t/m3y H = 0,60

m, se obtiene lo siguiente:

...(ZA-1)

Tabla (1). Peso de zapata en funcién del peso de la

superestructura.

q neto, Proporcion, Porcentaje,
kg/cm2 n =Pz/P n*100
0,50 0,404 40,4
0,85 0,204 20,4
1,00 0,168 16,8
1,25 0,130 13,0
1,50 0,106 10,6
2,00 0,078 7,8
2,50 0,061 6,1
3,00 0,050 5,0
3,50 0,043 4,3
4,00 0,037 3,7




La tabulacién y representacién de la Ec.(ZA-1), se encuentra
la Tabla ZA-01 y figura ZA-01 del Anexo, para diversos

valores de peralte de zapata.

3.1 Dimensiones en planta.- Se necesita la capacidad
portante y el esfuerzo neto (lo que queda de la capacidad
portante, para la superestructura).

{ neto = q admisible - g * Df — sobrecarga de piso

g = peso volumétrico del suelo.
sobrecarga de piso = 500 kg/m2

A="(Azap) — (s—1)/2
B ="(Azap) + (s-1)/2

3.2 El peralte.- Se calcula procurando que la zapata no falle
por:

3.2.1 Longitud de Anclaje
3.2.2 Punzonamiento
3.2.3 Cortante por flexion

3.2.1 Longitud de anclaje.- Se espera que el espesor del
concreto seatal, que la varilla de la columna pueda desarrollar
los esfuerzos en el concreto:

La longitud de desarrollo a compresion (Id), esta dada por:

Id=0.08*fy*db/ fc

Id =0.004 db * fy

Id =20 cm. El que sea mayor.
db = Didmetro de la varilla.

3.2.2 Peralte por punzonamiento.- Se calcula al resolver la
ecuacion siguiente, y despejar el peralte “d”:
v (actuante) = v (resistente por punzonamiento)

qu* [ A*B - (s+d)*(t + d)] / [2d*(s + t + 2*d)] =
¢ *0.27(2 + 4/B) \ f'c
6 ¢*11 +fc El
menor
B =s/t (lado mayor a lado menor de columna)
9 =0.85
gu = Pu/(AxB)

Pu = 1.5*(Carga muerta) + 1.8*(Carga viva), RNE
Pu = 1.2*(Carga muerta) + 1.6*(Carga viva), ACI

Seccion critica de
punzonamiento
i

L

s+d

di2

B
PLANTA

4]
di2, di2] s [dR2
Seccipn
criticg
d I
| ) 1
B
ELEVACION
e
d2] s [d2
Seccién Vp
critica

bo
d[ ! |
o -
"

1k
oy
i quA(s+d)(t+d)

BLOQUE EQUIVALENTE

Blogue equivalente para falla por punzonamiento.

Fig. 3. Falla por punzonamiento. Ensay(r)g_e?gctuado en el
Laboratorio de Ensayo de materiales de la UNPRG.

3.2.3 Esfuerzo cortante por flexion.- Se verifica a la
distancia "d" de la cara de la columna. Hay que despejar de
las siguientes ecuaciones la incégnita “d”:

v actuante = v admisible

qu *B*(m - d) /(B*d) = ¢ * 0.53 V f'c
@ = 0.85, m = longitud del volado
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Fig. 4. Cortante por flexion o cortante unidireccional.

3.3 EIl acero por flexion.- Se calcula con, el momento
producido por la reaccion del terreno en la cara de la columna:
Mu = (qu/2) * m?* B

Hay que solucionar las férmulas del acero:
As=Mu/0.9fy(d-a/2)

.a=As * fy /(0.85 *fc *B)

4. ZAPATA COMBINADA.- Ocurre cuando una zapata es
ocupada por dos 0 mas columnas. En el caso de que haya una
columna de borde y una centrada, es necesario darle un
volado “a”, para que la resultante R, caiga en el centro del
area de la zapata. El modelo clasico es el siguiente:

ZAPATA COMBINADA

X, jLR 1P
s,2 [P - I =2
1 I 1 ]
Liz lp @&
: 7
Ml
h, 4
- 2 q
A - A
”~ Liz o’

Modelo estructural de zapata combinada

Fig. 5. Cargas en zapata combinada.

Sus diagramas de cortante y momento en la direccién
longitudinal, son los siguientes:

DIAGRAMA DE CORTANTE

As(+)

X
DIAGRAMA DE MOMENTOS

Fig. 6. Diagrama de cortantes y momentos en zapata
combinada.
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ZAPATA COMBINADA

Fig. 7. Acero en zapata combinada.

5. ZAPATAS CONECTADAS.-Consiste en dos zapatas
unidas por vigas de conexion. Esta viga trata de impedir
principalmente el desplazamiento lateral y vertical de las
zapatas. En zonas sismicas debe colocarse en ambas
direcciones formando una cuadricula. ElI modelo y su
diagrama de momento son:
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Fig. 8. Elevacién y planta de zapata conectada.

Pre-dimensionado.-
Azapl = P1/ Qneto
..(ZC.1)

Usando inicialmente la proporcion: T1 = 2B1
2B1*B1= Azapl

B1=\/Azap/2
..(ZC.2)

5.1. EL MODELO ESTRUCTURAL.-:

Un modelo estructural simple, de zapatas conectadas, se
muestra en el esquema siguiente, donde P1 y P2 son las
cargas actuantes, R1 y R2, son las reacciones del suelo, sl es
el ancho de columna, L es la separacion entre cargas, y x es la
distancia al punto de momento maximo.

5,12
1 F1 L P72

B1 R1 B2 R

Fig. 8.1. Modelo estructural de zapatas conectadas.

Tomamos momentos respecto al punto 2, resulta:

R1=P1*L/m ...(ZC.3)
Como L>m, entonces R1>P1

Calculamos T1:

T1=R1/ (Qneto * B1) ..(ZC.4)

5.2. MAYORACION DE CARGAS.-

Las combinaciones de carga se mayoran segun el reglamento
a usar:

Reglamento Nacional de Edificaciones (2005):
Pu=15*CM+1.8CS

Pu=1.25* (CM + CV +/- CS)

Reglamentos del ACI, Normas 318-71, 77, 83, 89, 95, 99:

Pu=14*D+17*L
Pu=0.75*(1.4*D+1.7*L +1.87 *EQ)

Reglamentos del ACI, Normas: 318-02, 318-05, 318-08:
Pu=12*D + 1.6*L
Pu=12*D + 1.0*L + 14*E

Se mayoran las cargas (P1u y Pu2), y se calculan la reaccién
(Rul) y esfuerzo dltimo del suelo (qul). Se obtendra un
diagrama similar al del modelo mostrado, pero con las cargas
mayoradas:

Tomando otra vez momentos respecto al punto 2:

Rlu=Plu*L/m
...(ZC.5)

La reaccion Gltima del suelo, como carga uniformemente
repartida vale:

qul =Rlu/B1
..(ZC.6)

5.3. EL MOMENTO MAXIMO DE DISENO.-

Hallamos “x “, el punto de cortante cero y de momento
maximo:

qul*x —Plu =0

X =Plu/qul

..(ZC.7)

MU max = - PUL*(x — $1/2) + qu* x?/ 2
..(ZC.8)

El diagrama de momentos nos sirve para calcular el acero de
la viga de conexién que, como se observa, es mayor en el
lecho superior de la viga. El disefio de variados tipos de
zapatas conectadas se muestra en el anexo en la figura ZC-01.
Mu méx @
s,/2 F——
1 / KL
/X \

+/ L b

Bt e B2 | B2
1

m
Diagrama de momentos
Fig. 8.2. Diagrama de momentos en zapata conectada.
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Fig. 8.3. Colocacién de acero en zapatas y viga de conexién
de zapatas conectadas..

6. ZAPATA CONTINUA.- Son zapatas en la que se cumple
que su longitud es mucho mayor que su ancho. Hay que
analizarlas en las direcciones longitudinal y transversal. En la
direccion longitudinal el modelo usual es:

WIGA DE CONEXION

=

Hll

S
S|

| -

Fig. 9. Planta y elevacion de zapata corrida.

Un cimiento es rigido, si se verifica la relacién, dada en la
Norma ACI 336.2R 88 “Suggested Analysis and Design
Procedures for combined footings and Mats”, reaprobado en
el 2002, y que nos remiten a Fritz Kramrisch y Paul Rogers

(Simplified Design of Combined footing, 1961), y Kramrisch
(Footings, 1984):

En la direccion transversal.-

Separacion para luces de volados:

L<088%|Eel
K, *b

En la direccién longitudinal.-
Separacién de columnas adyacentes (L):

L <1.75% 2E!
K, *b

Donde:

t = espesor de la zapata.

V = longitud del volado

b = ancho del cimiento

Ec = 15000 Vfc

Ec=2.17 x 10 ® ton/m2, para fc = 210 kg/cm?2.

K =q/d = Mddulo (o coeficiente) de balasto = Coeficiente
de Winkler = Médulo de reaccidn de sub-rasante.

..(zCc-1)

..(zCC-2)

Pre-dimensionado.-

6.1 RELACION VOLADO/CANTO, POR RAZONES
DE DISTRIBUCION DE PRESIONES UNIFORME,
SOBRE EL SUELO.-

6.1.1 EN LA DIRECCION TRANSVERSAL.-

Corte A-A
Fig. 10. Seccion de cimentacion continua.

Para voladizos, usando la ecuacién (ZCC-1):
L = v = longitud del volado

Em=Ec/2 = 108 685 kg/cm2, y

h =1.1d, se obtiene:

EXPRESION GENERAL DE VOLADO/CANTO:

v_ 1304

d 4k *d
6.1.1.1. CIMENTACIONES EN ARENAS:
-k =ks (B + 0,30)2 / (28)2
-k es aproximadamente = 0.25 *ksg ...(ZCC-3)
La relacion Volado vs. Canto vs. Kz en arenas es:

v 1844 ..(ZCC-4)

d - 4 kSO*d
La Ec.(ZCC-4) se representa en la figura ZCC-01

..(zCC-2)

6.1.1.2. CIMENTACIONES EN ARCILLAS.-

Para cimentaciones rectangulares de dimensiones BxL:
L = longitud de la zapata corrida.

Para valores préacticos se reduce a:

k

k, =20*-2 ...(ZCC-5)
¢ B

Esto en la relacion de vuelo canto, Ec. (ZCC-02), se
convierte en:
Relacion Volado vs. Canto vs. Kzo en arcillas:



Haciendo B aprox. = 2*v
e obtiene:
¥4 7.34

v et ...(ZCC-6)
d 4\/ k30 * d

La Ec. (ZCC-6) se representa en la figura ZCC-2.;

6.2 RELACION SEPARACION DE
COLUMNAS/PERALTE, POR RAZONES DE
DISTRIBUCION DE PRESIONES.-

6.2.1 EN LA DIRECCION LONGITUDINAL.-
6.2.1.1.1 EN ARENAS:
L _ 36.67

<
A 4fi,*d

Esta relacion esta resuelta en la figura ZCC-03.

..(zCC-7)

6.2.1.1.2 EN ARCILLAS:
L 2714 ...(ZCC-8)
d 4\) k30 *d
Esta relacion esta representada en la figura ZCC-04.
Las Figuras ZCC-03 y ZCC-04, sirven también para pre-
dimensionado de plateas de cimentacién.

Chequeo de esfuerzos en el suelo.-
Se deben chequear los esfuerzos transmitidos al suelo con:

ql =(R/BxL)(1-6¢e/B)
g2 =(R/BxL) (1+6¢e/B)

Luego se obtienen los esfuerzos ultimos del suelo con cargas
mayoradas. Luego se resuelve la estructura, y se obtiene el
diagrama de momentos:

glu=(Ru/BxL)(1-6¢e/B)
g2u=(Ru/BxL)(1+6e/B)

Con el diagrama de momentos se halla el acero requerido.
Estos momentos son resistidos por la viga de cimentacién
VCP.

El peralte de la viga se pre-dimensiona con:

Mu(+)
o> fy*p*b(1—0.59*p*z

d:

Usar la cuantia p= 0.004

Con el peralte de la viga bw x d se calcula el acero de viga.
Con el momento maximo negativo se halla el acero negativo.
Con el momento positivo se halla el acero positivo.
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DIAGRAMA DE MOMENTOS
Fig. 11. Diagrama de momentos en cimentacion continua.

En la direccion transversal se modela como viga en voladizo:

AsL2

AN

A maaqeld

MOMENTO EN LADIRECCION TRANSVERSAL

Fig. 12. Seccion transversal de zapata corrida y momento
actuante en la direccion transversal.

e

Fig. 13. Zapatas corridas en edificacion Panaderia Don Beny
en Chiclayo.

7. PLATEA DE CIMENTACION.- Es una losa de concreto
armado, que ocupa todo el area del terreno de la edificacion.
Tiene armadura en el lecho superior e inferior de la losa y en
dos direcciones.

EL MODELO ESTRUCTURAL.-Existen modelos como
viga continua y modelo como placa flotante.

7.1 MODELO COMO PLACA FLOTANTE.- Un modelo
suficientemente correcto, consiste en calcular la losa, como
placa flotante sobre apoyos elasticos, en la que el apoyo
elastico esta constituido por resortes o muelles, a los que hay
que asignarle una constante elastica. La constante del resorte
se obtiene multiplicando el coeficiente de balasto por la
seccion de la columna.

La placa a su vez se sustituye por un emparrillado, sobre
apoyos elésticos equivalente. La parilla esta formada por una
reticula vigas ficticias, en dos direcciones.
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MODELO DE PLATEA COMO PLACA FLOTANTE

7.2 MODELO COMO VIGA CONTINUA.- Consiste en
seccionar la platea de tal manera que se comporte como
zapata combinada en ambas direcciones. La tarea consiste
entonces en calcular los esfuerzos que se producen debajo de
cada columna, por accién de las cargas y momentos.

| Ll L&— RA{AxB)
LT 1) My ce '
q(x"y") B e,

Fig. 14. Elementos de la platea de cimentacién.”

Hay que chequear los esfuerzos transmitidos al suelo.
Calcular el esfuerzo q(x,y)u que producen las cargas de las
columnas mayoradas (Pi)u, debido a que se va a calcular el
concreto y el acero.

Xgr = (ZPi*xi)u/ (ZPi)u

Yr = (ZPi*yi)u/ (ZPi)u

Las excentricidades respecto al centro de gravedad de la
cimentacion AxB valen:

ex = Xr— Xcg
ey =yr—Ycg
Xcg, Ycg = coordenadas de los centros de gravedad

-Se calculan los esfuerzos sobre el suelo q(x’,y’):
Ru =ZXPu

Area = A*B
Mxu = Ru * ex
Myu = Ru * ey

Ix = B*A%/12

ly = A* B3 /12

q0c, y)u =R Muzy’, Mya 7 x -(25)
Area Ix ly
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Fig. 15. Modelo de platea como viga continua. Esfuerzos en
una franja de columnas.
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Fig. 16. Diagrama de esfuerzos promedio, bajo las
columnas, para platea como viga continua. Caso de platea
normal.
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DISTRIBUCIONES APROXIMADAS DE REACCION DEL SUELO

Fig. 17. Tipos de distribucion de esfuerzos en plateas.

-Con la ecuacién (25), calculamos los esfuerzos e las
coordenadas correspondientes al eje cada columna.
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ESFUERZOS ULTIMOS Y MOMENTOS
Fig.18. Diagrama de momentos flectores en dos direcciones.

Con los esfuerzos qu, calculamos los momentos actuantes
mayorados, y calculamos los aceros con las formulas
correspondientes:

As = Mu /[ ¢ fy(d-a/2)],

a=Asfy/(0.85fch)

Ubicar adecuadamente los traslapes, segln el diagrama de
momentos.
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CORTE A-A
Fig. 19. Esquema estructural de una platea de cimentacion

Fig. 21. Sede central de las fiscalias de Lambayeque. Perd.
ANEXO

A. ZAPATA AISLADA.-
Tabla ZA-01.

Peso de zapata aislada, como porcentaje de la
Carga de servicio

Pzapata =% x Pservicio [ 100

160
140 ——
: H=1.20 m p .
T servicio
& 120 H -
o i
> 100 }
o i H=1.00 m l' Pzapata H
° e
ST T 4
© 80 s H=0.80 m M AT T AT
= \ ‘1‘1' 1 neto
‘E 0 muty H=0.60 m
L1 | | |
s o H-0.50 m
o 40
20
0 . 1 !
0 1 2 3 4 5

q neto, kgiom z

Fig.ZA-01. Peso de zapata aislada como porcentaje de la
carga de servicio.
B. ZAPATAS CONECTADAS.-
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C. ZAPATAS CORRIDAS O CONTINUAS.-

RELACION VYOLADO vs PERALTE vs Kg,
EN ARENAS, GRAVAS Y ROCAS

ROCAS ¥
a0 ARENAS POCO DENSAS ARENAS DENSAS gg:‘;ﬁna
T 1 s o
REEEEEE!
450 H
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T 400 % =
s : 5
> 350
. X 1 h
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% 300 5 H
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(]
> 100
50
[}
12 3 45 6 7 8 9 1011121314 1516 17 18 19 20 21
COEFICIENTE DE BALASTO, Ky, (kgicm®)
Ing. W. Rodriguez S.
Fig. ZCC-01.
RELACION VOLADO vs PERALTE vs Ky, EN ARCILLAS
ARCILLAS
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Fig. ZCC-02.




RELACION SEPARACION DE COLUMNAS vs PERALTE vs Kjq,

EN ARENAS, GRAVAS Y ROCAS 0 r
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Fig. ZCC-03.

RELACION SEPARACION DE COLUMNAS vs PERALTE vs Ksq,
EN ARCILLAS
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Fig ZCC-04.

EL PROCESO CONSTRUCTIVO.-Se debe considerar el
aspecto constructivo en el disefio de cimentaciones. Hay
problemas éticos, legales y de calidad profesional del
disefiador, cuando ocurre un accidente o falla en la obra. Por
ello, es necesario conocer la responsabilidad del disefiador y
del constructor, o del disefiador estructural respecto a los
demas profesionales (sanitarios, mecanico-eléctricos).

Es peligroso excavar sin soportes. A veces la edificacion
vecina es de adobe, y su nivel de cimentacion es mas alto que
la nueva cimentacién. Si falla la edificacion vecina, ¢la
responsabilidad es del constructor, del disefiador o del que
hizo el estudio de suelos?

La presencia de napa freatica en una edificacion con s6tano
obliga a colocar obras de drenaje. A quién le corresponde esta
decision, ¢al ingeniero sanitario, al disefiador estructural o al
constructor?. Hay que colocar impermeabilizantes, water-
stop. cementos hidraulicos, etc.

Respecto a las excavaciones para las cimentaciones y
ademes, Peck, Hanson y Thornburn, en el libro “Ingenieria de
Cimentaciones”, pagina 205, afirman lo siguiente:
“Ordinariamente, el ingeniero especialista en
cimentaciones no se encarga de elegir el equipo de

excavacion en un lugar dado, ni de disefiar el
apuntalamiento, si se necesita. Se considera que esta
operacién corresponde al contratista. Sin embargo,
generalmente es obligacion del ingeniero aprobar o
recusar el procedimiento de construccion propuesto por
el constructor y revisar el proyecto del apuntalamiento”.

A. CALZADURA.-
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Fig. 23. .Detalle de ejecucién de calzadura, previo a la
excavacion de cimentaciones.

Fig. (24). Excavacidn alternada para hacer calzadura en la
edificacion vecina al proyecto nuevo.

B. EXCAVACION ALTERNADA

Fig. 25. Plano de cimentacion de un Albergue en Pimentel.
Se debe construir una zapata continua, que colinda con una
construccidn existente.

(?)oNSTRUCCION EXISTENTEqD

Fig. 26. Especificacion del proceso constructivo a realizar en
el Albergue, debido a la existencia de construccion vecina,
para no dafar la edificacion vecina.
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Fig. 27. Colocacién de armadura de cimentacidn por tramos,
por edificacion de adobe vecina. Proyecto: Hostal Camgo en
Chiclayo.

R

Fig. 28. Concreto vaciado en cimentacion por tramos, por
edificacion de adobe vecina. Proyecto: Hostal Camgo en
Chiclayo.

C. DRENAJE.- Es importante, cuando hay que evitar la
infiltracion del agua freédtica en sotanos, por ejemplo. Se
colocan debajo y alrededor de la cimentacién, colocando
tubos, rodeados de material granular, los cuales son
conducidos a una camara de evacuacion de las aguas.
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Fig. 29. Colocacion de sistema de drenéjé, antes y debéjé de
la cimentacion. Proyecto: Sede Central de las Fiscalias del
Distrito Judicial de Lambayeque. Chiclayo.

Fig. 30. Detalle del sistema de drenaje.

D. CIMENTACION.-

Fig. (17). Platea de cimentacion de la Sede central de las
fiscalias de Lambayeque.

Fig. 31. Sede central de las fiscalias de Lambayeque.

9. La Inspeccion de los proyectos disefiados.- Es importante
inspeccionar la construccién de los proyectos disefiados, aun
cuando no estemos contratados para ello, para detectar
posibles fallas en la colocacion de armaduras, mejorar el
proyecto, subsanar alguna omisién en el disefio o en la
construccidn, o para rectificar algin error de disefio. Todo
proyecto es perfectible y el disefiador tiene ingerencia y
autoridad, para detener una construccion o cambiar las
secciones y armaduras de los elementos estructurales, hasta
antes del vaciado del concreto de la estructura. La funcion del
disefiador estructural y de cimentaciones, no termina con la
entrega de planos.

Fig. 32. Inseccin de la cimentacion de la Iglesia del
Movimiento Misionero Mundial en Chiclayo.

Fig. 33. Socavacion local en pilar de puente con pilotes.



Fig.34. Coloacién de caisson (cimentacion profunda) para
pilar de puente.
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Fig. 35. Fondo del caisson del Puente Pitipo, Ferrefiafe, Per(,
ejecutandose el ensayo de SPT.

Fig. 36. Grupo de pilotes pre-fabricados, para la cimentacion
del Poder Judicial de Chiclayo. Pera.

Fig. 37. Cimentacidn circular de tanque Elevado de Ciudad
Eten, Lambayeque, Perd.



@CAPHULO 13

EL DISENO ESTRUCTURAL EN
CONCRETO ARMADO

1. Objetivo.- Se presentan las consideraciones bésicas, que
se deben tener en cuenta para el disefio estructural, de una
edificacion de concreto armado.

2. El analisis sismico.- Los métodos de anélisis que se
utilizan para el disefio de edificios sismorresistentes se
clasifican en:

-Andlisis estatico

-Andlisis dindmico.

En el analisis estatico, se usa el Método de la Fuerza lateral
equivalente, que consiste en reemplazar la fuerza sismica
por una fuerza estatica lateral equivalente:

Bl EE

Existen cuatro etapas que son:

1. Cuantificar el cortante basal V: Calcular el valor
numeérico de la fuerza que actla en la base.

2. Distribuir la fuerza total en cada piso: Calcular la fuerza
EQIi que va en cada piso.

3. Resolver la estructura: Calcular las fuerzas en cada viga
y columna.

4. Disefiar los elementos estructurales: Calcular el acero y
el concreto de las vigas, columnas, cimentacidn, placas,
con las fuerzas de cada elemento.

Se cuantifica V con:

V =K *P, siendo P el peso total de la edificacion.

En el Pert se usan las Normas Peruanas de estructuras, segin

éste K se calcula con:

K = (ZUSC/R)

Z = Factor de zona

U = Factor de uso e importancia

S = Factor de suelo
C = Factor de amplificacién sismica
R = Coeficiente de reduccidn de solicitacién  sismica

P = Peso total de la edificacion

Para un edificio aporticado, de oficinas de 6 niveles, en la

costa Norte del Per, con luces de vigas que varian entre 5m

y 6m, para un suelo compresible K vale 0.175. El coeficiente

sismico suele cambiar conforme los sismos que se presentan,
nos indican que debe aumentar.

Determinar el coeficiente sismico de acuerdo a sus variables.
Para este trabajo considerar las especificaciones sismicas de
oficinas.

3. El peso de la edificacion (P).-

En edificaciones para viviendas, hoteles y oficinas, se usara
el 25 % de la carga viva.

Las masas se asumen concentradas en los entrepisos:

La fuerza en cada piso se calcula con:
EQi =[Pi*hi /(ZPi*hi)]*V
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Hay que aplicarla en ambas direcciones X e Y.
Si el Centro de masas no coincide con el Centro de rigidez,
se produce un Momento torsor.
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E La fuerza sismica de cada piso se reparte proporcionalmente

a larigidez (Di) de cada columna, de cada piso. De tal
manera que cada columna soportara igual cortante
(Di/ZD)*EQxi, en la direccion X.

Para la gréafica que se muestra, si las D son iguales y se
tienen 3 porticos en la direccion X (en la figura) y 4
porticos en la direccion Y, cada columna soportara
EQxi/(4*3) del sismo en esa direccidn en el piso i.

Cada pértico en la direccion X soportara egxi =
4*EQXxi/(4*3) = EQxi/3, y en la direccién Y soportara eqyi =
3*(EQy/4*3) = EQy/4, ambos en cada piso i.
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4. Las cargas muerta y viva.- Ademas hay que cuantificar
las cargas muerta y viva del edificio. Recordar para verificar
los célculos, que el peso aproximado, de 1 m? de construccion
varia entre 1 a 1.2 ton/m?2.
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ELEVACION DE PORTICO CON CARGAS

5. Resolucién de la estructura.- Para resolver este pdrtico se

usan métodos que se basan en la teoria eléstica. Existen

métodos matriciales de resolucion, que se han desarrollado en

programas de computo como:

- Structural Analysis Program, llamado SAP-80, SAP-90,
SAP 2000. USA.

- ETABS. Extended three dimensional analysis of building
systems. USA.
- PAEM. Programas de estructuras. Mexicano.
- Analysis. Computer analysis of structural systems.
Belga.
- PPLAN-6R, PPLANW. Argentino.
- Turbo Structure. Espafiol.
- AMET. Peruano.
También cada disefiador puede wusar lenguajes de
programacion (Turbo C, C++, Visual C, Qbasic, Visual
Basic), para desarrollar sus propios programas de estructuras.
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6. Disefio de elementos estructurales.-
Para el disefio de vigas, columnas, aligerados, placas, etc. se
usan los valores de las fuerzas que acttan sobre el portico ya
resuelto. Existen dos métodos:

-Disefio por esfuerzos de trabajo.

-Disefio por resistencia Ultima o rotura.



Mu =0.75* (1.4 Mp + 1.7 M + 1.87 M gq)
ara calcular el acero de vigas, por el método de la rotura, se
usan las ecuaciones:
As=Mu/[¢fy (d-a/2)]
- a=Asfy/(0.85fch)
- fc=210kg/cm2
- fy=4200 kg/cm2
Estas ecuaciones del acero para vigas se pueden representar
en graficas como se muestra a continuacion:

ACERO POR FLEXION

65 »

60

ha®

55

50 <

40

35

30

25

Muibd®), kgicni

20
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Ejemplo:

M, =983 000 kg-cm

.=210 kglem?, 1,24200 kglems, Mu 4
b=25 cm - “

d=46 em e | d 0857 c*h
M,jbd® = 196 kgiem2 M

Dela grafica: As=—————
e » 0ptd -al2)

p -0.00555
Luego:

Ac=pbd
A= 0.00855 x 26 x 45 cm2A, = 6.24 cm2

Ing. W, Rodriguez §.

Para el disefio de columnas se usan los diagramas de
interaccion.

DIAGRAMA DE INTERACCION h
h
M . Ec. de Whitnay fJ'—f
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|
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o
|
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7. Las reglas de disefiadores.- La seccion de acero requerida
es directamente proporcional al momento flector, por tanto
debe usarse el diagrama de momentos, como un diagrama a
escala de areas de acero requeridas. Esto se demuestra asi:
>Mc-c=0

(M+dM) -M + T*z — (T+dT)*z=0

dM -dT*z=0
dT = (dM) /z
dT = dAs*fy
As =M/ (fy*z)

Si z es aproximadamente constante, la ecuacién anterior nos
indica que el diagrama de momentos flectores, representa a

escala el diagrama de aceros. Winter y Nilson dan
recomendaciones practicas de cortes de varillas de acero.
En este rabajo se haran cortes a L/3 para ambas vigas: VP y

VS.
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8. Los Reglamentos de disefio.-
ara colocar los aceros en los planos, se deben cumplir las

especificaciones de hormigén dadas por los reglamentos de
cada pais:

-Building Code Requirements for Structural Concrete,
que publica el American Concrete Institute (ACI),
especialmente la Norma ACI318. Americano.

-California Building Code. (Cédigo de California)
-Eurocddigo 2. Espafia

-British standar, BS8110 97. Inglaterra.

-Chinese 2002.

-Indian IS 456-2000

-Italian DM 14-2-92

-Reglamento Nacional de Edificaciones. Peruano.

Disposiciones especiales para columnas sujetas a
flexocompresion que resisten fuerzas de sismo:

-La resistencia especificada del concreto f’c no serd menor
que 210 kg/cm2

-La calidad del acero de refuerzo no excedera de lo
especificado para acero Grado ARN 420 (414 MPa 6 4200
kg/cm2).

-El ancho minimo de las columnas sera de 25 cm.

-La relacién de la distancia menor a la mayor de la seccién
transversal de las columnas no sera menor que 0.4.

-La cuantia de refuerzo longitudinal no sera menor que 0.01
ni mayor que 0.06. Cuando la cuantia exceda de 0.04 los
planos deberan incluir detalles constructivos de la armadura.
-El refuerzo longitudinal minimo deberd ser de 4 barras
dentro de estribos rectangulares o circulares, y 6 barras en
caso de que se usen espirales.

g=10d

t>=04s
x1,x2<=15cm

0.01 <=p<=0.06, p =As/ (s*t)
Considerar las especificaciones dadas para pérticos ddctiles
dadas al final.

9. Memoria de célculo.-

Debido al uso extendido de la computadora, se suelen
presentar los célculos, especificaciones y planos en diversos
programas, asi por ejemplo:

. Predimensionado (Excel)

. Coeficiente sismico (Excel)

. Metrado de cargas (Excel)

. Determinacion del cortante basal (Excel)

. Fuerza sismica por nivel (Excel)

. Fuerza sismica por portico (Excel)

. Carga muerta por pértico (Excel)

. Carga viva por pértico (Excel)

CoO~NOYOT DR WN -

9. Pérticos a resolver por carga muerta, viva y sismo
(Autocad)

10. Resolucién de porticos (SAP)

11. Diagrama de momentos (SAP)

12. Diagrama de cortantes (SAP)

13. Diagrama de axiles (SAP)

14. Envolvente de momentos (SAP)

15. Envolvente de cortantes (SAP)

16. Envolvente de axiles (SAP)

17. Disefio de vigas “principales”: Flexion y cortante (Excel)
18. Diseflo de vigas “secundarias”: Flexion y cortante (Excel)
19. Disefio de columnas: flexocompresion (Excel)

20. Plano de Aligerado (Autocad)

21. Plano de vigas principales (con aceros) (Autocad)

22. Plano de vigas secundarias (con aceros) (Autocad)

23. Plano de columnas (Autocad)

24. Metrado y presupuesto (Excel).

25. Especificaciones técnicas de construccion (Word).

10. Especificaciones Técnicas a colocar en los planos de
estructuras.- Deben contener:

-El f’c del solado, cimientos y sobrecimientos corridos.

-El f'c del concreto de cada elemento estructural.

-El fy del acero a usar.

-El sistema estructural: aporticado, placas, dual.

-Los valores de los parametros sismicos de disefio usado: Z,
U,S,C R

-Desplazamientos absolutos y relativos en ambas
direcciones.

-Recubrimientos de concreto del acero.

-Traslapes del acero de vigas, columnas y placas.
-Especificaciones del ladrillo a usar.

-Longitudes de ganchos del acero longitudinal y de estribos.
-Procedimiento de excavacion, por el peligro de derrumbes, y
dafio a las edificaciones vecinas, o a los que realizan la
excavacion. Ejemplo: Hacer calzaduras y excavar en forma
de damero. (Importante para deslindar responsabilidades con
el que hace el estudio de suelos).

-Procedimiento constructivo. (Se disefian pérticos o arcos
continuos, que a veces son llenados parcialmente).
-Capacidad portante del suelo.

-Nivel de cimentacion. Este puede ser cambiado por el
disefiador, a otro mas profundo, para dar mas seguridad a la
obra.

-Nivel freatico.

-Resumen del estudio de suelos y nombre del responsable.
(Importante para fijar limites entre la responsabilidad del Ing.
Estructural y el de Suelos).

-Si no hay estudio de suelos, colocar una nota exigiendo la
realizacién del mismo.

-Tipo de cemento a usar, Yy si hay agresion de elementos
quimicos por efecto del suelo.

-Colocacion de impermeabilizantes, aditivos, water-stop,
para evitar el paso del agua, especialmente en sétanos, en la
union platea-muro de contencion. Siempre se va a presentar
el fenomeno de El Nifio.

-Colocacion de drenaje, en obras ubicadas en zonas
inundables, o con nivel freatico alto.

-Proporcion del mortero de la junta.

-Sobrecargas de disefio.

-Tiempos de remocién de encofrados.

-Ensayos a realizar de concreto, acero, madera, ladrillos y
muros.

-Especificaciones de los agregados.



-Especificaciones de compactacidn del terreno.
specificaciones del uso de geotextiles.

-Especificaciones de madera.

-Especificaciones de acero.

-Especificaciones de pinturas.

-Especificaciones de soldadura.

-Reglamentos a cumplirse durante la construccion: Building

Code Requirements for Structural Concrete,

especificamente la norma del ACI 318, Normas peruanas de

estructuras, Reglamento Nacional de Edificaciones.

11. Los productos y las marcas del mercado.- No se confie
a primera vista, en todos los productos que ofrecen las marcas
del mercado. Hay experiencias de llenado de concreto con
mixer, que no impermeabilizan lo prometido por los que
ofrecen el producto, la aparicion considerable de muchas
grietas en los aligerados, y cangrejeras en las placas, que
después son justificadas, desde por la cantidad de estribos de
las vigas que impiden la sedimentacion de los agregados,
hasta por la direccion en que sopla el viento. Normalmente
cuando esto ocurre, no asumen la responsabilidad de demoler
la estructura y suelen repararla con materiales epdxicos, sin
presentar ensayos de verificacion de resistencia a la traccién,
cuando lo correcto es entregar un producto de primera
calidad, y no un elemento estructural reparado. Los productos
que aminoran el peso de los ladrillos del aligerado, y que son
justificadas por ingenieros de renombre en nuestro pais, no
mencionan que hay que colocar mallas de gallinero, porque
no se adhiere el concreto durante la colocacion del cielo raso,
ni que el personal que construye, durante la colocacion de
aceros, tuberias y accesorios, aplastan el producto, y el
espesor de losa superior de concreto a llenar, aumenta,
produciéndose pérdidas econémicas.
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DISENO DE COLUMNAS

A. MARCO TEORICO.-

Son miembros sujetos a cargas axiales y momentos
provenientes de carga directa o rotacion de sus extremos.

A partir de un estudio hecho por el Comité del ASCE-ACI,
de 1970 sobre columnas, se estimé que el 90 % de las
columnas contraventeadas y el 40 % de las columnas no
contraventeadas, pueden disefiarse como columnas cortas.

B. CARGA AXIAL EN EL ESTADO ELASTICO.-

Asf2

"
e 0 o [

Vf// %)
t t
Asf2
bz // A
S 5
Fig.(1) Fig.(2}

Seccion real = la de la Fig.(1).

Seccion bruta= Ag=s*t

Area del acero = As

Seccion neta de concreto = Ac = Ag — As ..(D)
Seccion transformada = At = la de la Fig.(2).

Se cumplen las siguientes relaciones:
EC=¢&S

fe 8
Ec Es

fs=E fc
Ec

fs=nfc ....(2)
Asfs = As(nf 'c) = (nAs) fc

As (de acero) =n As (de concreto) ...(3)
De la Ec.(3) se deduce que la seccién de acero se puede
transformar con una seccidn equivalente de concreto.

De la Fig.(2) se obtiene:

At=Ac + As

Usando la expresién (3)

At = Ac + nAs

Con la expresion (1):

At=Ag-As+nAs

At=Ag+As(n-1) .4

Con lo que la carga axial resistente vale:

P=fc* At

P=fc*[Ag+As(n—-1)] ...(5
C. TIPOS DE COLUMNAS.-
Existen dos tipos principales de columnas:

1. Columnas Zunchadas.- Fig.(3).
2. Columnas Estribadas.- Fig.(4).
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Fig.(3) Fig.(4)

D. CARGA AXIAL EN EL ESTADO DE ROTURA.-
Experimentalmente se ha obtenido la siguiente expresion;
P’u= 0(0.85 fc*Ac + fy As) ...(6)

@ = 0.70, para columnas con estribos rectangulares
@ = 0.75, para columnas con espirales
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El concreto se rompe por aplastamiento y deslizamiento hacia

fuera a lo largo de planos inclinados.
El acero longitudinal se pandea hacia fuera entre los estribos.



E. ESPECIFICACIONES DEL ACI.-
Disposiciones especiales para columnas sujetas a
flexocompresidn que resisten fuerzas de sismo:
-La resistencia especificada del concreto f’c no serd menor
gue 210 kg/cm2
-La calidad del acero de refuerzo no excedera de lo
especificado para acero Grado ARN 420 (414 MPa 6 4200
kg/cm2).
-El ancho minimo de las columnas sera de 25 cm.
-La relacién de la distancia menor a la mayor de la seccién
transversal de las columnas no sera menor que 0.4.
-La cuantia de refuerzo longitudinal no sera menor que 0.01
ni mayor que 0.06. Cuando la cuantia exceda de 0.04 los
planos deberan incluir detalles constructivos de la armadura.
-El refuerzo longitudinal minimo deberd ser de 4 barras
dentro de estribos rectangulares o circulares, y 6 barras en
caso de que se usen espirales.

g=10d

t>=04s
x1,x2<=15cm

0.01<=p<=0.06, p = As/ (s*t)

F. TIPOS DE COLUMNAS SEGUN SU ESBELTEZ.-
Columnas cortas.-

Aquellas cuyo analisis se hace solamente en funcion de la
carga y momento altimo.

E < 22  (sin arriostramiento lateral) ..(7

r

k = Coeficiente de esbeltez. Se obtiene con el diagrama de
Jackson y Morland.

Ln = altura libre de columna.
r = radio de giro en el sentido de la flexion= V1/A
r= 0.3 s (seccion rectangular)

Columnas largas.-
Aquellas que en su analisis hay necesidad de considerar los
efectos de esbeltez.

kLrn>22 (8

G. DIAGRAMA DE INTERACCION.-
Representan la variacion de los valores de carga y momento

resistentes, para una determinada distribucién de acero.
DIAGRAMA DE INTERACCION

M R Ec. de Whitney L—'—* i
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En la parte ab, la falla es a compresion; en la parte bc, la falla
es a traccion.

Donde la falla es a compresion, o sea el momento es pequefio,
se cumple la Ecuacién de Whitney:

ek TAxh*
Pu=9¢ '25 z +3*fh’c*eb h
——+05 T - +1.18
d-d' d
..(9)

De esta ecuacion se despeja As = A’s.



Considerar las equivalencias:

¢ =210 kg/cm2 = 3000 Ib/pulg2 = 3000 psi = 3 ksi.

fy = 4200 kg/cm2 = 60 000 Ib/pulg2 = 60 000 psi = 60 ksi.
# (kg/cm2) = (# kg/cm2 )* 14.22 = (# *14.22) Ib/pulg2 =
#*14.22 psi.

H. PROCEDIMIENTO DE DISENO DE COLUMNAS
CORTAS.-

Se cumple que: ktn <22
r

1. Calcular Pu/Ag = Pu/(b*h)

2. Calcular Mu/(Ag*h) = Mu /(b*h2)

3. Determine y = (h—2*6) / h

4. Con lo encontrado en (1) y (2) leer pg del diagrama de

interaccion.
5. Encontrar el area de acero con:

Ast = pg*b*h

I. EJEMPLO DE CALCULO.-

/ \ P
(w)
/\
i >
PD = 25 ton-m
PL =6.25 ton
MD=5 ton-m
ML=2.4 ton-m

f'c =210 kg/cm2
fy=4200 kg/cm2
bxh = 30x35 cm2

Pu=15PD + 1.8 PL =48.75 ton
Mu =1.5MD + 1.8 ML = 11.82 ton-m

1. Pu/(b*h) = 48750/(30x35) = 46.4 kg/cm2
=46.4 * 14.22 Ib/pulg2 = 659 psi = 0.66 ksi

2. Mu/(b*h2) = 11.82*105 kg*cm / (30 x 35 2 cm3) = 30.6
kg/cm2

=30.6 * 14.22 Ib/pulg2 = 435 psi = 0.44 ksi
3.y=(35-12)/35=0.65

4. Leemos en el diagrama de interaccién:
Paray=0.60, pg=0.03y
Paray=0.75, pg=0.021
Interpolamos y calculamos pg paray = 0.65:
pg =0.03 — [0.05*(0.03 — 0.021)/0.15 ]
pg = 0.027
0.01 <= pg <=0.06

5. Calculamos Ast:
Ast=pg *b* h
Ast=0.027 *30/35=28.35cm2

Usamos 4 @17 + 4 ¢3/4” =31.76 cm?2.
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Falla de pilar por cortante
Separacion de estribos:
Se disefia ademas por cortante. Usar

Considerar las siguientes separaciones minimas para
elementos sismoresistentes:
Si Ln = luz libre de columna=3.0 m
El primer estribo se coloca a 0.05 m.
Longitud de la zona de confinamiento, Lc1:
Lcl = Ln/6 = 0.5 m, en ambos extremos de la
columna
En Lc1 usar scl:
scl = min[ min(s/2, t/2) =15cm, 10 cm]
scl =10cm.
Numero de estribos =(50-5)/10=4.5—-5
Longitud de la zona intermedia, Lc2:
Lc2=3.00-0.5%2=2.0m
En Lc2 usar sc2:
sc2 =min [16 db, min(s, t) = 30 cm]
sc2=30cm

Usamos: Ij 0 3/8”:1 @ 0.05,5 @ 0.10, resto @ 0.20

J. PROCEDIMIENTO DE DISENO DE COLUMNAS
ESBELTAS.-

Se cumple: H > 22

r
El proceso consta de tres etapas:

i. Determinar K para verificar esbeltez: Pasos (1) a (5).

ii. Determinar los factores de amplificacion db (por carga
permanente) y ds (sismico): Pasos (6) a (9).

iii. Calcular el acero con los momentos Mu amplificados
por dby ds, y Pu. Paso (10).

Daremos los pasos para disefiar la columna C5 del esquema.
Se conocen:

Pp, P, Peg, Mp, My, Meq, de todas las columnas.

h1, h2, h3.

L1, L2, L3.

Seccion de tanteo sxt.

“s” es paralela a la direccion que resiste la flexion.

“t” en la direccion perpendicular a la direccion que resiste
la flexion.
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1. Determinar el El de cada una de las columnas C2, C5, C8:

Ec*lg
2.5
1+ B,

Ec = Mddulo de elasticidad del concreto
Ec =15 000 Vf'c = [kg/cm2]
Ig = Momento de inercia de la seccion de columna.

Elcolumna = (D)

lg=t*s3/12
bd = Factor de flujo pléstico del concreto

bd = Carga muerta maxima de disefio / Carga total
maxima de disefio.

1.4P,

By =
1.4P, +1.7P,

O0<=hd<=1

Se puede empezar con bd =0
2. Determinar el EI de vigas adyacentes a los nudos “A” y
4$B9’:

(ENv1, (Elv2, (El)v4, (EI)V5 con la siguiente
expresion:

Elviga=05*Ec*Ig

Ec=15000\fc = [kg/cm2]
Ig=b*h3/12 = [cm4}

3. Determinar los Grados de empotramiento, Ga y Gg:

GA = X (El/h) de columnas adyacentes a A
Y(EI/L)devigas adyacentes a A ..(3)

(EDes , (EN)es
G-l h2
(EDy: , (B
L1 L2

GA = X (El/h) de columnas adyacentes a B
X (EI/L) de vigas adyacentes a B

(EDes , (EDes
G.—_hl ~ h2
° " Ea , (Es

L1 L2

4. Con GA y GB obtener K del Nomograma de Jackson y
Morland.

va k Ve
— — &

100,0 — - 1000
50,0 —f — 50.0
30,0 — — 30,0
20,0 — — 20,0

1 — = 10
88 ]
B0 — - 8.0
7,0 — = 7.0
6.0 — L &0
5,0 — — 50
4,0 — — 40

- -

3,0 — = 3.0
2,0 — — 20
1,00 = — 1,0

0 — — o

K5 = Y, esté determinado.
Cuando se tenga empotramiento usar Ga = 1.0

[TTTTTESTIITTE
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5. Verificar si k*Ln/r > 22, hay que hacer correccion por
esbeltez.
Para el ejemplo se tiene:
KLn/r= (K cs)* hy / (0.3*5)

6. Determinar de manera similar los K de todas las columnas,
del piso de la columna que estamos disefiando. Usar la
Ec.(2).



@ Entonces Kcs, Kes, Kes = Y, estan determinados.

7. Hallar la Carga de pandeo critico (de Euler), Pc, de todas
las columnas, del piso donde se encuentra la columna que se
disefia:

(K*Ln)’
2
(PC)C4=%, Pc(C5) = Y, Pc(C6) =

(Kh,)*
Y

8. Hallar el factor de amplificacion db por carga
permanente de la columna a disefiar:

Cm
Pu
@PC
Cm = Factor del efecto de extremo
Cm = 0.6 + 0.4 (M1/M2)>=0.4 para columnas
arriostradas contra desplazamiento lateral.
Cm = 1 para porticos no arriostrados lateralmente.
M1 = el mas pequefio de los momentos dltimos en
los extremos de las columnas, positivos si el miembro se
flexiona en curvatura simple y negativo si en curvatura doble.
M2 = el mayor de los momentos ultimos en los
extremos de la columna, y siempre positivo.
9 =0.70
Pu=15PD+18PL

ob=

En nuestro ejemplo para la columna C5:
(PU)cs = (1.4 Pp+1.7 PL) c5
(Pc)cs = Obtenida en paso (7).

Pu amplificado = db * (Pu)cs

9. Hallar el factor de factor de amplificacién ds por carga
lateral (sismo):

1
1- YPu
#xPC

o, = (7

>Pu = Suma de todas las cargas tltimas, de las
columnas del piso donde se encuentra la columna
de disefio.

YPc = Suma de todas las cargas de pandeo critico,
de las columnas del pisodonde se encuentra la
columna de disefio.

@ =0.70.
10. Hallar el Momento amplificado de disefio, de la
columna:
Mu amplificado = db*(Mb + ML)u + ds*(Meq)u
Osea:

(8

Mu amplificado = 0.75* [db*(1.4*Mp + 1.7*M.) +

ds*(1.87Meq)]

11. Con Puy Mu amplificados se disefia usando
PROCEDIMIENTO DE DISENO DE
COLUMNAS CORTAS (PASO H)

T
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%API'TULO 14

DISENO DE CIMENTACIONES
SUPERFICIALES

ZAPATAS AISLADAS

1. Las <zapatas aisladas, son elementos
estructurales de concreto armado, que sirven para
repartir las cargas de la columna al suelo, de tal
manera que la resistencia del suelo las soporte. Se
deduce que suelos de buena resistencia tendran
zapatas de menor dimension, con respecto a las
construidas en suelos de menor resistencia.

2. Su disefio sirve de base para otro tipo de
cimentaciones. Los otros tipos de cimientos fallan
por mecanismos similares a los de éstas zapatas:
por flexién, adherencia y anclaje, cortante
punzonante y cortante por flexion. También hay
que verificar la falla por aplastamiento.

3. El disefio consiste en calcular, la forma y
dimensiones del concreto, asi como la cantidad y
tipos de acero de la zapata.

4. Se necesita, como datos, conocer: la carga axial
de la superestructura, la seccion y aceros de la
columna que soporta, y la resistencia admisible del
suelo (g adm), sobre el que se disefia la zapata.
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Fig.1. Elementos para el disefio de zapata aislada.
ELEMENTOS BASICOS:

A, B = Dimensiones en planta de la zapata

s,t = Dimensiones en planta de la columna

m = Longitud del volado de la zapata

H = peralte de la zapata

P =carga axial actuante

g adm = capacidad de carga admisible del suelo
Ld = longitud de anclaje por compresién (o
traccion) del acero de columna

~ = Peso especifico promedio del relleno

Df = profundidad de cimentacion
s/c piso = sobrecarga de piso = 500 kg/m?

5. Hay que encontrar el esfuerzo neto (q neto) que
soporta el suelo:

g neto = gadm -  * Df - s/c piso

El esfuerzo neto, significa que la capacidad
portante de un suelo, se da a una profundidad Ds.
Luego hay que restarle, los pesos que
permanentemente va a soportar el suelo, como el
peso del relleno y la sobrecarga de piso. Lo que
queda de resistencia del suelo, es lo que va a
soportar la superestructura.

6. Hay que calcular el peso total Pt de la
superestructura que llega al suelo, incluyendo el
peso propio de zapata:

Se va a encontrar la proporcion n, entre el peso de
zapata Pz y la carga de servicio P, o sea el peso total
de cargas de la superestructura, sin mayorar como
funcién del esfuerzo neto, el peso especifico del
concreto y la altura o peralte de la zapata:

Se define la proporcion n=Pz /P,



Se hace equilibrio de fuerzas. Se equilibra el peso

e la superestructura y la zapata y, se equilibra con
la resistencia neta del suelo multiplicada por el &rea
de la zapata:

P+Pz= gnetoxAy
Siendo el peso propio de la zapata:
Pz=y.*A*B*H,

Donde:

- v¢ = Peso volumeétrico del concreto armado, 2400
kg/m3

A, B, H = dimensiones en planta y elevacion de la
zapata.

-g neto = esfuerzo neto

Se obtiene: n= 1 ...(ZA-
gneto 1
ye*H

1)

Se puede determinar el peso de la zapata, en una
primera aproximacion, como una fraccion del
peso de la superestructura, a traves de:

Peso de zapata = n x P de servicio

La carga de servicio, se obtiene del metrado, es
decir de la suma de cargas de la superestructura.
El coeficiente n, se obtiene de la Fig. 2.

Peso de zapata aislada, como porcentaje de la
Carga de servicio

Pzapata =% x Pservicio / 100

160

140 ==
\11 HetZ0m P servicio
"
& 120 H L
“0; 1“ \ 4
@ 1
o 100 i H=1.00 m ‘Pzapata H
3 e
P 80 it H=0.80 m AT
E ina o qneto
JEg==si=Sannn
£ S H-0.50 m
o 40 .
20
|
0 1 1
0 1 2 3 4

q neto, kgfom ©

Fig. 2. Grafica para pre-dimensionado de zapata
aislada.

Se suele usar:
Pt =P + (n) P, el n P se obtiene de la Fig. 2, 0 de la
ecuacion ZA-1.

7. Determinamos el area de zapata requerida:
A zapata = (Pt) /g neto

8. Como se busca que en ambos sentidos la zapata
tenga el mismo volado:

(s+2m)(t+2m) = A zapata

Resolviendo la ecuacibn se obtiene m
aproximadamente:

m= (VAzap/2) - (s+1t)/4

9. Luego las dimensiones de Ay B son:

A=2m+t
B=2m+s

A = (A zapata) — (s-t)/2
B = V(A zapata) + (s-t)/2

Notar que si s =t, 0 sea, si la columna es cuadrada,
las dimensiones resultan iguales y de valor igual a
la raiz cuadrada del area de zapata.

Como se puede observar, no se han incluido los
momentos que por lo general existen, en dos
direcciones, de manera conjunta con la carga axial.
Esto conlleva a un aumento en los esfuerzos sobre
el suelo, en ambas direcciones, debido a la
excentricidad que produce la adicién de momentos.
El tema de la flexion bidireccional, se trata en el
articulo: Plateas de cimentacion, de este autor.

10. Luego dimensionamos el peralte de zapata H:
H se calcula cuando se determine el peralte efectivo
"d", mediante la verificacion por:

-Longitud de desarrollo

-Cortante por punzonamiento

-Cortante por flexion

11. La longitud de desarrollo a compresion esta
dada por:

Id=0.08*fy*db/ ~fc
318

...Norma ACI-



wd = 0.004 db * fy, 0

Id = 20 cm, el que sea mayor.

db = diametro de la varilla de la columna
db'= didmetro de la varilla superior de la parrilla
db"= didmetro de la varilla inferior de la parrilla

El reglamento del ACI, especifica que se debe
probar, para disefio de estructuras resistentes a
sismo, la longitud de desarrollo a traccion también.
En este caso, por tratarse de un disefio clasico,
estamos usando la longitud de desarrollo a
compresion.

<

\ 3 KOA ; , A T
i - T:..'»;."’.
SR

AN Gk

% 2\ i ‘
s f_’} Y i t'»‘-l";;
& - i &

DESGARRAMIENIO%\?:“'

Fig.3. Falla por adherencia.

Por tanto H deberd ser igual a:
H=1d + db" + db” + recubrimiento.

z
db- Ldc
i

. y ldb

"
(9] O\ [#] Q [#] dbG Q Q Q

dbll

i iy
rec.=7.5cm

Fig. 4. Elementos que componen el peralte de la
zapata por longitud de desarrollo.

12. Hay que calcular la reaccion ultima (qu) del

suelo:
Pu=15D+18L
Pu=12D+16L

(Normas peruanas)
(Normas ACI-318)

qu = Pu/(A*B)

13. El esfuerzo cortante por punzonamiento se
calcula con:

Vp =Vu - 2* (s+d) (t+d)*d
-v actuante = Vp / (perimetro * d)
v actuante = qu* [ A*B - (s+d)*(t + d)] / [2d*(s +

t + 2*d)]
(A

Fig. 5. Falla por punzonamiento. Ensayo en la
Universidad Pedro Ruiz Gallo de Lambayeque.
Perd.

Seccion critica de
punzonamiento
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Seccion Vpunzona.
critica
bo =
perimetro
d ! 1
I — 1
vpl

au ‘qu*(s+d)(t+d)

BLOQUE EQUIVALENTE

Fig. 6. Falla por punzonamiento y bloque
equivalente.

14. El que tendrd que ser menor o igual que el
esfuerzo cortante admisible:

v admisible = ¢* 0.27(2 + 4/R) V fc
ACI 318

...Norma

R =s/t (lado mayor a lado menor de columna)
0 también:

v admisible = ¢ * 1.1 Vfc , ¢=0.85
...Norma ACI 318

..(B)

El que sea menor.

15. "d>" se obtiene al igualar las expresiones

(A) =(B)

qu* [ A*B - (s+d)*(t + d)] / [2d*(s + t + 2*d)] =
0 *0.27(2 + 4/R) V f'c
o {
b* 1.1 Vfc

Tener cuidado con las unidades:
[A] = ton/m2
[B] = kg/cm2

16. El esfuerzo cortante por flexion (o cortante

unidireccional), se verifica a la distancia "d" de la
cara de la columna:

-

Fig. 7. Falla r cortante. Ensayo en la UNPRG.
Lambayeque, Perd.

Pu / _
t Seccion
critica
: Vu
!
'y
/
d qu*A*B PVU A
A
PTETTATHPTT Tt
o D
B
FALLAPOR CORTANTE

Fig. 8. Elementos para el célculo de la resistencia
al cortante por flexion.

En el gje x:
v act = qu *A*(m - d) /(A*d)

Enelejey:
vact =qu *B*(m - d) / (B*d)

El que debe ser menor o igual al esfuerzo admisible
del concreto al cortante:

vadm=¢* 053 fc




=0.85 .
ntonces ds se obtiene de:
qu*(m-d) /d = 0.85 * 0.53 fc SN A A
W [3)}
17. De los d1, d2 y d3 hallados se escoge el mayor. Al A
fa b= ] °
. , - # # el
Si dm = maximo (d1, d2, d3) RN
H = dm + db /2 + recubrimiento.
18.  Verificacion por aplastamiento (0 | )
transferencia de esfuerzos), en la base de la B
columna.- L PLANTA
El Caodigo del ACI, especifica que el esfuerzo de
aplastamiento actuante fa, sea menor que el
esfuerzo de aplastamiento resistente ¢ *fau: S
L—
fa < ¢fau ,,.-a-"”')\K
P
Esfuerzo de aplastamiento actuante, en la base de |
la columna:
Py
=_U f
fo= 7, 11l
2 2
: . 1 Aq 1
Esfuerzo de aplastamiento resistente: H
A AE '
fon = O A—i(o.ss £ ...(a)
fo,=9%2(0.85f) ...(b) B
ELEVACION
® = 0.65
Fig. 9. Planta y elevacion de zapata, donde se
fau el que sea menor de los dos: (a) y (b). muestra la manera de obtener las superficies A1 y
A>. Ambas secciones deben ser geométricamente
.f’c = resistencia del concreto de la zapata. conceéntricas en planta.
A1y A2 se obtienen tal como se muestra en la Cuando no se cumple que:
figura adjunta: fo =< bfau
se deben colocar varillas denominadas espigas o0
bastones como se muestra:
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/‘ r‘
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ESPIGAS o
BASTONES
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Fig. 10. Colocacion de espigas o bastones, para
evitar la falla por aplastamiento.

El 4rea de espigas se obtiene de la siguiente
manera:

Asd = AF/ (¢ * fy)
AF = (fa—fau) Ay

. =0.65 para arranques en compresion

. =0.90 para arranques en traccion
Acero minimo de bastones:

Asd >=0.005 A:

19. Calculo del acero:

El acero por flexion se calcula, con el momento
producido por la reaccion del terreno en la cara de
la columna:

En el gje x:
Mu = (qu/2) * m?* B

Enelejey:
Mu = (qu/2) * m?* A

Hay aplicar las formulas del acero, o usar la grafica
dada al final:
As =Mu/ (0.9*fy*(d - a/2) )

a=Asfy/(0.85*fc*B)

Fig. 11. Falla por flexion de losa. Ensayo en la U.
Catdlica. Perd.

. Fig. 12. Falla por flexion de zapata. Ensayo
UNPRG. Per0. Se aprecia la flexién bidireccional,
losa con curvatura doble..

20. Cuantia minima de acero por flexién.-

El As encontrado debe ser mayor o igual al As
minimo:

-p min= 0.7 \fc / fy

-As min = (0.7 Vfc / fy) B*d

A pesar de que la cuantia minima en losas es
0.0018, se usa la cuantia minima de elementos en
flexion, considerando que la zapata, va a estar
sometida a esfuerzos mayores que los producidos

por cambios de temperatura, tales como
punzonamiento y cortante por flexion.

21. Con el area de acero hallado se calcula el
NUmero de varillas:
Nv =As/Ab

Ab = &rea de la varilla a usar



@ Ab  Varilla a usar

=0.71 Nro. 3 (3/8")
=1.29 Nro. 4 (1/2")
=2.00 Nro.5 (5/8")
=2.84 Nro. 6 (3/4")
=3.87 Nro. 7 (7/8”)
=5.10 Nro. 8 (1")

Con el Nimero de varillas calculado se calcula la
separacion (s) de varillas:

(Nv-1)*s =B - 2r - db
s=(B-2recub.-db)/(Nv-1)

B = Longitud de Zapata

db = diametro de la varilla usada

rec=5cm o 7.5 cm, segln esté 0 no en contacto con

el suelo.
Nvar = nUmero de varillas usadas

22. Seusard: 1 ¢ Varilla@ s
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Fig. 13. Detalle en planta de los aceros en una
zapata una vez calculados.
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EJEMPLO DE DISENO DE ZAPATA
AISLADA

Disefiar la zapata aislada, de concreto armado,
cuyos parametros se muestran:

4+—s_ Sobrecarga de piso

e

~gadm

S
"L L
T 47 4em t .
s . Ld=10ck
t ;‘lCM ) AM Géﬁ D
- s,4 C\
) 4 4cm/l A 4
8ot sxt = 40x40

DATOS

Po=140t
} P =140t + 35t= 175t

Pi=35t

t
y=1.8 —- (PESO ESPECIFICO PROMEDIO DEL RELLENO)
m

-q adm= 1.5 kg/cm? =
2
5K . M, dem 15t 3097 psf
cm”® 1000kg (107%)°m m
Df=1.5m
Sobrecarga de piso= 500 kg/m?= 0.5 t/m?

Seccién de columna:
.sxt = 40 x40 cm?

As= 8¢l”

tc=210 X9
cm

fy = 4200 <9
cm

€4o1ado = 0-10mM

1. CALCULO DE AREA DE ZAPATA -

Hay que encontrar el esfuerzo neto:
Oneto = Uagm — 7 ¥ Dy —sobrecarga _de_ piso

t t o, t
Uneto :15F -(18 oy 1.5m) - 0.5W

Qoo =118 =118 X9 _ 2436 pst
m cm
Determinaremos el Area de la zapata requerida:

(Pt)
App = —
qneto
175t
A = Tt
118
m

A, =14.83m

Se busca que en ambos sentidos la zapata tenga el mismo volado

(s+2m)(t+2m) = Azapata

Resolviendo la ecuacién se obtiene m aproximadamente:

m=(/Agp 12)-(s+1)/4

Entonces las dimensiones de la zapata Ay B son
A=2m+t

B=2m+t

A=([Age J-(s-1)/2

B=(/Au J+(s—1)/2

A=(/Ayp )=/14.8m? =3.85m =12,7 feet
B =(/Aye )=/14.8m? =3.85m =12,7 feet

Se adopta zapata cuadrada de 3,85 x 3, 85 m2.

2. CALCULO DEL PERALTE DE LA ZAPATA.-

Dimensionamos la elevacién H, esta se halla cuando determinamos el
peralte efectivo “d”, mediante la verificacion por:

-LONGITUD DE DESARROLLO
-CORTANTE POR PUNZONAMIENTO
-CORTANTE POR FLEXION

2.1 LONGITUD DE DESARROLLO POR COMPRESION (cm).-
Ld =0.08* f, >db
e
4200kg/cm?*2.54cm
JZlOkg/ cm?

Ld =58.59cm = 59cm

& Ld=0.08*




ﬂ Ld =0.004db* f,
b Ld =0.004(2.54cm)* (4200kg /cm?)

Ld =42.7cm = 43cm

c. Ld=20cm

Calcularemos la reaccién ultima del suelo (qu)
Py=1.5 Pp+1.8 P,

Py=1.5(1401t) + 1.8(35 1)

Py=2731t

qu=Pu/A*B
0 273t
Y 3.85m*3.85m

t

qy = 18.5W

2.2 EL ESFUERZO CORTANTE POR PUNZONAMIENTO, SE CALCULA CON:

LA*B—(s+d)*(t+d)]
2d*(s+t+2*d)

El que tendra que ser menor o igual que el esfuerzo cortante admisible:

~ Vadmisible = ¢*0'27(2 + ;J*x fC ; ponde 3 eslado

mayor lado menor de la columna
O también:

~ Vadmisible = ¢*1-l\/ﬁ; $=0.85
-vadm ¢*0-27[2+%]*\/ﬁ

$*11[fc

= Vectwante = du

0.85*0.27(2+4/1)*+/210 =19.95 C':fz

0.85*1.1%./210 =13.55kiz(menor)
cm

g, *[A*B—(s+d)*(t+d)]/(2d * (s +t +2*d)
=135.5L2

m
18.5*[3.85*3.85—(0.40 +d)*(0.40+d)]/
2d*(0.4+0.4+2*d) =135.5#

d,=052_m
d,=52_cm

2.3 ESFUERZO CORTANTE POR FLEXION.-

CORTANTE ACTUANTE:

V,=q,(m-d)*A

ESFUERZO CORTANTE ACTUANTE:

Vu

V. =
Y A*d
v quim-d)*A
! A*d
. - Qu(m-d)

d
y _185t/m?(1.725—-d)
! d

2

65.3t/m? = 18.5t/m 51.725—d)
d, =0.38m
d, =38cm

De los tres peraltes d1, d2 y d3 se escoge el mayor:

1] Ld
H1 —] .
[« 1 «] 5/8
[ ] 5/8"
scmirecubrimiento)
%,'ji? * (Ja Q 4 o "a 1,1 || e-p.0(s0lado)

H =d + db™+db”"+recubrimiento
H =58.9cm + 2*2.54cm + 2*2.54cm +5cm
H =67.075cm =26 _inch

La varilla de 5/8” es asumida, como célculo
preliminar

3.  CALCULO DEL ACERO.-

M, = Joxm?*B
2
185t/ m”

u

M *(1.725)% *3.85

M, =105.97*10°kg — cm
M, 105.97*10°

bd’>  385*592
M, kg

bd2  cm?

De la grafica adjunta dada al final, para f'c = 210

kg/cm2, se obtiene,



E £ =0,0022 . Esta cuantia requerida, se compara con la cuantia minima

para elementos en flexion.

pmin_ para_ flexion = 07\/ f'C/ fy1_ni
=14/ f,=0,0033

pmin_ para_ flexion

p =0.0033
A = p*b*d

A, =0.0033*385*59cm?
A, =T74,96_cm?

Elegimos varilla de 7/8”
N Varillas= 74,96 / 3,87
N varillas = 19,37. Se usaran 20 varillas

VARILLAS SEPARACION
L T
A
[ 2
A2
L 3
AJ
[ I
hd
[ —
My Hyr-1

(Nyainas —1)*s+db +2rec.= B
s— 385-1*2.54-2*5

20-1
$=19,6 _cm

Verificacion por aplastamiento.-

Esfuerzo de aplastamineto actuante:

P, 273000 kg

== 2" " 1706 kg/cm2
fa= 7.~ Jox40cm2 g/em

Esfuerzo de aplastamiento resistente:

—L
A,
& &
0.40 3.85m
e\ S
O 040 XY
—L
‘[L ‘[L
385m
PLANTA

~fu = [F2O85f) =¢

385x385 ,
40x40 (085 f)

= ¢*9.6(0.85f",.) ...(a)
—fu= ¢*2(085f") ...(b)

@ = 0.65

Se toma el menor:
_ kg kg

Se cumple que:
fa < ¢fau

Por tanto, no se necesitan bastones.

Los resultados se detallan en el plano de
cimentaciones, incluyendo los resultados del
estudio de suelos, las especificaciones del
concreto y el acero, y las pruebas de rotura a
realizar.
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ACERO POR FLEXION
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22. ENCEPADO DE PILOTES.-
Existen dos tipos de encepados:

-Encepados rigidos.- Cuando m<=1,5*H
-Encepados flexibles.- Cuandom>1,5* H

Cuando la zapata es un encepado de pilotes, hay que
probar:

-Por longitud de anclaje de la columna. (similar a la zapata
aislada)

-Por punzonamiento.

-Por cortante por flexion.

-Por flexion

23. Cortante por punzonamiento.-
Vp=Nu-(R1+R2)

Nu es la carga axial total mayorada.

-v actuante = Vp / (perimetro * d)

[Nu—(R1+R2)] / [(4s+4d)*d] =v admisible
Aqui se ha considerado s = t

Sihacemos R1=R2=0

Estamos asumiendo conservadoramente que toda la carga
de la columna, es la fuerza punzonante:

Queda la ecuacion cuadratica:

.02+ s*d - Nu/ (4* v admisible)

Se despeja d:

d=(-s/2) + (1/2)*V s2+ (Nu/v admisible).

v admisible = ¢* 0.27(2 + 4/R) Y f'c

3 = s/t (lado mayor a lado menor de columna)
0 _

v admisible =¢ * 1.1 \f'c , ¢=0.85

Que es la ecuacion para determinar el peralte del encepado
en primera tentativa.

24. Cortante por flexion.-

La seccidn critica ocurre a la distancia “d”, de la cara de la
columna:

1 P =Huy
Secciéncritica 1 ‘

Para cortarte !
—>

o\

T T

Sudlo

Para zapata cuadrada A = B:

XF izquierda de la
seccidn critica <= vadmisible *B *d

YFizq.<= (¢*053Vfc)*B*d

25. Acero por flexion.-

el ) whon Fof (ol or Lo
Daleiiaatelaluliuleiad o
|+

Sudo

o

SECCION

8 PARA CALCULAR EL ;OHEﬁi



Segun el Eurocédigo, la seccion para calcular el momento
se debe ubicar a 0,15 * veces el espesor de la columna:

Mu = XR izquierda * b

Hay que solucionar las formulas del acero:
As = Mu/(0.0fy(d — a/2) )
a=Asfy/(0.85*fc*B)

26. Método de las bielas.-

Usado para encepados rigidos.

Para el caso de dos pilotes se asume, que la carga de la
columna se transmite a los pilotes a través de bielas
oblicuas comprimidas, que se forman en el concreto. En
este caso de ejemplo demostrativo, existen dos pilotes, por
tanto dos bielas y la reaccién vertical es Nu/2. Si existieran
3 0 4 pilotes, las reacciones serian Nu/3 6 Nu/4.

SECCION PARA

Sudo

Z=0,875*d

Tga= ZIY

(Nu/2) / Tu= (0,875 *d) / (L/2 — 0,35*s)

Tu =[(L/2 - 0,35%s) / (0,875 *d) ] * Nu/2

Tu = As*fy

As = [(L/2 - 0,35%s) / (0,875 *d* fy) ] * Nu/2

Es la ecuacion para calcular el acero de traccion.

AS SUPERIOR PARA

T 'i' Sobrecar pad QUE RESISTA /10
-r"l‘u“ IH““ r DE AS INFERIOR
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DETALLES PARA ENCEPADOS DE PILOTES



Fig. Uso de zapatas aisladas en estructura de cubierta de Centro educativo de Chiclayo. Per.
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ZAPATAS COMBINADAS

Se usa este tipo de zapatas cuando las columnas de las
edificaciones estan bastante cerca, y las dimensiones en
planta de las zapatas estan casi en contacto entre si. Consta
de dos 0 mas columnas en una sola zapata.

También se usan cuando se requiere alcanzar mayores
alturas de edificacion, y el uso de zapatas aisladas ya no es
conveniente.

Consta de un bloque rectangular de concreto, armado en dos
direcciones con acero longitudinal, en la direccién de mayor
longitud, y acero transversal en la direccién de menor
longitud.

Se disefian para resistir principalmente los esfuerzos
debidos al cortante por flexién y punzonamiento, asi como
para resistir los momentos flectores que se producen en
ambas direcciones debido a la reaccién del suelo.

ELEMENTOS.-
| H |

"
+

| ] |
ZARPATA COMBINADA

P1, P2 = carga en columnas 1,2

s1,s2 = dimensién de las columnas 1y 2

R = resultante = P1+P2

x1 =ubicacion de la resultante respecto al eje de la columna
1

L =longitud de la zapata

B = ancho de la zapata

H = peralte de la zapata

a = longitud del volado de zapata respecto a la columna 2

q amisible = capacidad portante por falla a cortante o por
asentamiento.

1. El Modelo estructural.-

Se muestra en la figura siguiente. Consta de dos cargas P1
y P2, separados una distancia L1. Las cargas se pueden
suponer que se reparten uniformemente a lo largo las
longitudes de columnas s1y s2. Las cargas deben equilibrar
con el g neto. Ademas la resultante debe caer en el centro
de gravedad de la zapata combinada. Para ello se requiere
de un volado de longitud “a”.

jﬂ
am
A
—
U
]

}
s,i2 P, . I Sf2
L
— & : I‘b a
,',l FI : Ff
Y
1 2 q
# W7 mz——#
) 4 )" 4

Modelo estructural de zapata combinada

2. Calculo de la longitud L.-

Se determina la longitud de la zapata de tal manera que la
resultante caiga en L/2

Se ubica la resultante tomando momentos respecto a la
columna 1:

X1*R=P2*L1

X1 =(P2/R)* L1 (1)
Se busca que la resultante caiga en la mitad de L:
S1/2+x1=1L/2

L=sl+2x1 .(2)
Reemplazando (1) en (2):
L =s1 + 2(P2/R)*L1 ..(3)

3. Determinacion de B.-
Se trata de que q actuante < q neto
(P1 + P2 + Pp zapata ) / (B*L) <

g admisible — y *Df — Sobrecarga de piso  ...(4)

v = peso especifico promedio del relleno

Df = profundidad de cimentacion

Peso propio de zapata varia desde 10 % a 25 % del peso
actuante dependiendo de la capacidad portante del suelo.
De la Ec.(4), se despeja B:

B = (P1 + P2 + Ppzapata ) / (q neto*L ) ..(5)

4. Dibujamos los diagramas de momentos y cortantes
con las cargas mayoradas.

4.1 Calculamos la reaccidn dltima del suelo:
Reglamento Nacional de Edificaciones (2005): Peru.
Pu=15*CM +1.8CV

Pu=1.25* (CM + CV +/- CS)

Pu=1.5 (P1 + P2)muertas + 1.8 (P1 + P2)vivas



Reglamento del ACI 318-71, 77, 83, 89, 95, 99:
Pu=14*D+17*L

Pu=0.75*(14*D+17*L +1.87 * EQ)

Reglamento del ACI 318-2002, 2005, 2008, 2011:

Pu=12*D + 1.6*L

Pu=12*D + 10*L + 14*E

ESPECIFICACIONES DEL ACI:

9.2 — Resistencia requerida

9.2.1 — La resistencia requenda U debe ser por lo menos
iqual al efecto de las cargas mayoradas en las
Ecuaciones (9-1) a (7). Debe investigarse el efeclo de
una o mas cargas que no actian simultaneamente.

U=14(D+F) (9-1)
U=12(D+F+T)+1.6(L+H) 2
+0.5(L, 6 SO R) <
U=12D+16(L, 6 S6R)+(1.0L 6 0.87W) (9-3)
U=1.20+16W+1.0L+0.5(L, 6 S6R) (9-4)
U=1.2D+1.0E+1.0L+0.25 (9-5)
U=08D+1.6W +1.6H (9-6)
U=0.9D0+1.0E+1.6H (9-7)

exceplo gue

{a)Se parmite reducir a 0.5 ol factor de carga de carga
viva L en las ecuaciones (9-3) a (9-5), exceplo para
estacionamientos, areas ocupadas como lugares de
reunidn plblica v en todas las areas donde L sea
superior a 4.8 kN/m",

{b)Se permite usar 1.3W en lugar de 1.6W en las
ecuacioneas (9-4) y (9-6) cuando la carga por viento W
no haya sido reducida por un factor de direccionalidad

{c)En las ecuaciones (9-5) y (9-7) se puede usar 1.4E
an lugar de 1.0E , cuando E, los efectos de carga por
sismo se basen en los niveles de semrvicio de las
fuerzas sismicas.

{d)El factor de carga para H , cargas debidas al pesoy
presion del suelo, agua en al sualo, u otnos matenales,
debe fijarse igual a cero en las ecuacionas (9-6) v (97)
sl la accion estructural debida a H neutraliza las
causadas por W & E. Cuando las presiones laterales
gjercidas por & empuje del suelo proporcionan
resistencia a las acciones estructurales provenientes
de ofras fuerzas, no deben incluirse en H |, sino deb
incluirse en la resistencia de disefio.

Qu = Pu/(B*L),

ton/m2

4.2 La carga lineal uniformemente repartida vale:
qgu=Qu*B

qu=Pu/L

.(6)

Dibujamos el diagrama de cortantes, y de alli encontramos

los puntos x e y de momentos maximos.

s S
| 2 ,
Y
| 2 L 5
i 3
X
DIAGRAMA DE CORTANTE
qu*x-Pul=0
x =Pul/qu )
- -qu(a+y) + (Pu2/s2)y =0
(-qu +Pu2/s2) y -qu*a=0
y=qu*a / (Pu2/s2 - qu) ... (8)
El diagrama de momentos es:
As(-)
= S
s, z
— Y
| L5
3
As(+)

X

DIAGRAMA DE MOMENTOS

El Momento maximo vale:

Mu max negativo = qu x2 /2 - P1 (x —s1/2)

.(9)

Mu max positivo=qu (a+y)?/2 - (Pu2/s2) y?/2

5. Determinamos el peralte H.-

Verificamos por:

5.1 Longitud de anclaje a compresion y a traccién
5.2 Cortante por punzonamiento

5.3 Cortante por flexion

5.1 Longitud de anclaje a compresion
Ld =0.08 fy db / Vfc

Ld =0.004 db fy

Ld =20 cm El que sea mayor.

db = diametro de la varilla de la columna

dbl = didmetro de la varilla superior de la parrilla
db2 = didmetro de la varilla inferior de la parilla
H =Ld + dbl + db2 + db2 + recubrimiento

(12)

.(10)

.(11)



5.2 Cortante por punzonamiento

Fuerza cortante punzonante en la columna 2:

Vu2 = Pu2 — qu*Ao, donde Ao es el area dentro de la
seccidn critica por punzonamiento.

Ao =(s2 +d) (t2 +d)

Vu2 =P2u—qu* (s2 +d) (t2+d)

.(13)

El esfuerzo cortante punzonante actuante:
.vu2 actuante = Vu2 / bo * d

.(14)

.bo = perimetro del bloque equivalente = (s2 +t2 +2d ) *

2 ..(15)

Reemplazando (13) y (15) en la ecuacion (14)

vu2 actuante =[P2u—-qu (s2 +d) (t2+d) ]/ [2d(s2
+12+2d] ton/m2 ...(16)

El esfuerzo cortante admisible por punzonamiento:
v admisible = 0.85 * 1.1 * Vfc kg/cm2
..(17)
vu2 actuante = v admisible
...(18)

De la ecuacion (18) despejamos el peralte d.

Seccion critica por punzonamienta }Erltlca por corte

SECCIONES CRITICAS POR PUNZOMNAMIENTO Y CORTE
Wau

DIAGRAMA DE CORTANTE ¥ SECCION CRITICA

5.3 Cortante por flexion.-
El cortante por flexion lo calculamos a la distancia d de la
cara de la columna

Vd actuante =V3-qu *d ... (19)
El esfuerzo cortante admisible es:
.vd actuante = Vd actuante / (B * d) ...(20)
El esfuerzo cortante admisible es:
v admisible = 0.85 * 0.53 Vfc ..(21)
Se debe cumplir que
v actuante = vd admisible .(22)

De la ecuacion 22 despejamos el peralte d.

De las ecuaciones 12, 18 y 22, obtenemos el maximo d, de
donde obtenemos H.

6. Acero por flexién en la direccién longitudinal.-

El acero por flexién en la direccion longitudinal lo
obtenemos con el diagrama de momentos, con el momento
maximo positivo y negativo respectivamente:

As =Mu/ o fy(d—-a/2),
a=Asfy/0.85fch

.(23)

7. Acero minimo.-

El area de acero calculado tiene que ser mayor que el
minimo:

As minimo =0.0018 * Bd ..(24)

8. Calculamos el numero de varillas:
N varillas = Area de acero requerido / Area de la varilla a

usar ....(25)

9. Separacion de varillas.-
Con el namero de varillas en el lecho superior e inferior
calculamos las separaciones del lecho superior e inferior:
Separacion S1 = (B - db - 2*recubriento) /
(Nvarillas - 1) ... (26)

10. Calculamos el acero en la direccién transversal:

| a

mE :
Ast !

7 51 1 : : 7 5 A
1 : =1
| | | I
T o A A b2

Mu2 = {qut* m2) 12

d Mu .
' Ast a4

qutf LLLTTTTTTE

B
ELEMENTOS PARA EL DISENC POR FLEXION TRANSVERSAL

Tener en cuenta el ancho equivalente para la flexion
transversal:

bl=s1+ 0.75d y b2=s2+15d (Juan
Ortega)

bl=s1+0.50d y b2=s2+d (Roberto Morales)
..(27)



11. Para la zona de la columna 2 que es la mas
desfavorable:

Qut=P2u /B ..(28)
Mu2 = Qut m? b2 /2 ...(29)

12. Con el momento Muz2 se calcula el Acero transversal
Ast. |
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Proyecto: Edificacion de cuatro niveles, en la que se muestra la cimentacion tipo: Zapatas combinadas y continuas.
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Plano de cimentacion de edificacion para cuatro niveles, cuya arquitectura del primer nivel se muestra en la figura anterior,

donde se ha usado cimentacion de tipo zapata combinada.
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ZAPATAS CONECTADAS

1. INTRODUCCION.-

Estan formadas por zapatas acopladas con vigas de
conexion (o vigas de atado). Se colocan vigas de conexion,
para evitar los desplazamientos horizontales, soportar los
momentos de las columnas (especialmente por sismo),
disminuir el efecto de los asentamientos diferenciales vy,
para soportar los momentos, debido a la excentricidad de la
carga de la columna y la reaccién del suelo, que se produce
en las zapatas excéntricas. La colocacién de vigas de atado
es obligatorio en estructuras construidas en zonas sismicas,
segln el cddigo europeo llamado Eurocédigo 8: Proyecto
de estructuras sismorresistentes. Ademas deben colocarse
en ambas direcciones formando una reticula.

L L

LAFATA BT
TAPATA O WECLANERLY TaPATA CH o
LAPATA BICENTRICA 1
- WIGA CE M BN T

A | WIGA CE ATADS \ -
= .l"l ¥IGA CENTRADRA s
Fi

L/ /. A\t
7 7 i
AELY i Y 1

T

I

T « (I R
=] RZ
m =+
ELEvaCION
- El =
= & 52
| | 9
k|
=5 —— ot 1 ||
- R _l_
W
At X i
———
+ +—
. B2
& PLANTA

2. EL ESFUERZO NETO.-

El estudio de suelos, determina la capacidad portante a la
profundidad Ds. A esa profundidad, el suelo soporta cargas
producidas por el peso propio del relleno (y*Dy), y la
sobrecarga de piso (Sc. piso, suele usarse 500 kg/m?). Por
tanto, el esfuerzo neto (Qneto), O Util para la estructura a
construir, es lo que queda, después de descontarle a la
capacidad portante o admisible, las cargas mencionadas.

. Oneto = Qadmisible — Y*Ds — SC. piso

vy = peso unitario del suelo, o peso volumétrico, o peso
especifico de masa (kg/md).

3. AREA DE ZAPATA Al.-

Azapl = P1/ Qneto (1)

Usando inicialmente la proporcién: T1 = 2B1
2B1*B1= Azapl

B1=VAzap/2
(2)

4. EL MODELO ESTRUCTURAL.-:

Un modelo estructural simple, de zapatas conectadas, se
muestra en el esquema siguiente, donde P1 y P2 son las
cargas actuantes, R1 y R2, son las reacciones del suelo, s1

es el ancho de columna, L es la separacion entre cargas, y X
es la distancia al punto de momento maximo.

8,/2
P1 L Po
E
Ly’ 5 v2
K o TR
B1 I + B2 +
R1 R2
| |
T m 1

Modelo de zapata conectada

Tomamos momentos respecto al punto 2, resulta:
R1=PI*L/m ...(3)
Como L>m, entonces R1>P1

Calculamos T1:

T1=R1/(Qnewo * B1) ..(4)

5. MAYORACION DE CARGAS.-

Las combinaciones de carga se mayoran segun el
reglamento a usar:

Reglamento Nacional de Edificaciones (2005):
Pu=15*CM+18CS
Pu=1.25* (CM + CV +/- CS)

Reglamentos del ACI, Normas 318-71, 77, 83, 89, 95, 99:
Pu=14*D+17*L
Pu=0.75%(1.4*D+ 1.7 *L + 1.87 *EQ)

Reglamentos del ACI, Normas: 318M-02, 318S-05:
Pu=12*D + 1.6*L
Pu=12*D + 1.0*L + 14*E

Se mayoran las cargas (P1uy Pu2), y se calculan la reaccién
(Rul) y esfuerzo altimo del suelo (qul). Se obtendrd un
diagrama similar al del modelo mostrado, pero con las
cargas mayoradas:

Tomando otra vez momentos respecto al punto 2:
Rlu=Plu*L/m ...(5)
La reaccion altima del suelo, como carga uniformemente
repartida vale:

qul =R1lu/B1 ...(6)

6. EL MOMENTO MAXIMO DE DISENO.-
Hallamos “x “, el punto de cortante cero y de momento
maximo:

qul*x —Plu =0
x=Plu/qul -(7)
MU max = - Pul*(x — s1/2) + qu* x?/ 2 ..(8)

Determinamos el diagrama de momentos:



8,/2 /-\’&L

\\ . |
) N\ ]
. VA
B B2 B,/2 | B,/2
m 1
Diagrama de momentos
El area de acero se calcula con: L L L
As = Mu /[ @ *fy*(d - a/2)] 4
a=As*fy/(0.85fc*h) ..(9)
Las zapatas excéntrica y centrada, se disefian con los S =
criterios de zapatas aisladas. bt
e b
7. ESPECIFICACIONES DEL “BUILDING CODE bl mszy | |
REQUIREMENTS FOR STRUCTURAL CONCRETE”, "'—;1-_5—'_— N 2s N ERIOR ~
DEL AMERICAN CONCRETE INSTITUTE (ACI), L TE—— T
NORMAS 318M-02 Y 318S-05, DE ESTRUCTURAS ELEvACIoN

SISMORRESISTENTES.-

21.10.3.1- Las vigas apoyadas en el suelo disefiadas para
actuar como acoples horizontales entre las zapatas o
coronamientos de pilotes, deben tener refuerzo longitudinal
continuo que debe desarrollarse dentro o mas alla de la
columna soportada o estar anclada dentro de la zapata o
del cabezal del pilote en todas las discontinuidades.
21.10.3.2 — Las vigas sobre el suelo disefiadas para actuar
como acoples horizontales entre zapatas o cabezales de
pilotes deben ser dimensionadas de tal manera que la
menor dimensién transversal sea igual o mayor que el TABLA ZC-01

TE

FLANTA

espacio libre entre columnas conectadas dividido por 20, Laeo= 05 igiens?

pero no necesita ser mayor a 450 mm. Se deben ] o My
- . . i X {on-m)
proporcionar amarras cerradas con un espaciamiento que

supstior mferior

no exceda al menor entre la mitad de la menor dimensién

transversal o 300 mm.

N

il sl sl s

F=N Y

[0 Y T Y

8. DISENO DE ZAPATAS Y VIGAS DE

CONEXION.-

ta

[=3 [ VT P
ey e e

e | e

Usando el procedimiento de disefio mencionado,

ealva| s ea] eal va| va] va| ea] b

=N

se han calculado las areas de las zapatas excéntrica (B1xT1,

[= [ N

en m?), interior (B2 = T2, en metros), y las secciones y

=3

aceros de las vigas de conexidn; para las variables: Nimero
de pisos (N), separacién de columnas (L) en metros, y el
esfuerzo neto (gneto). La separacién de columnas se
considero igual en ambas direcciones. No se incluy6 el
efecto del sismo. Ademas fc = 210 kg/ecm?, fy = 4200
kg/cm?. Se presenta la seccion (bxh, cm?), y los aceros del
lecho superior (As superior.) e inferior (As inferior) de la
viga de conexion. Se ha colocado el Momento flector
maximo de la viga de conexiéon (Mu max), para afiadirle el
que resulta del analisis sismico (y otros efectos de la
naturaleza), y sea verificado, mejorado y adecuado a sus
fines, por el disefiador. Se ha partido desde una dimension
pequefia (L = 3 m) hasta L = 6 m, para poder barrer un
campo variado, de medidas comunes de edificaciones. Estas
tablas pueden servir para predimensionar zapatas 4
conectadas. Cuando el esfuerzo neto (Qneto) 0 las luces (L)
de su proyecto particular, no sean exactamente los valores
dados en las tablas, se pueden interpolar, o tomar el valor
inmediato superior.
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Proyecto: Edificacion de tres niveles. Se muestra la cimentacion de tipo zapatas conectadas.
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Cimentacidon con zapata conectada del proyecto de tres niveles. Las vigas de conexién se deben colocar em ambas direcciones.
A manera de malla o red.



Proyecto: Estadio, en el que se muestra la cimentacién.
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Vista parcial de planta de cimentacion con zapatas conectadas.

Sistema estructural que soportan las graderias.
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Diagrama de momentos para el disefio del Estadio.



Diagrama de momentos, en la direccién 2-2, de las graderias.




ZAPATAS CONTINUAS

Se usan cuando la capacidad portante del terreno es baja, y
el nimero de niveles crece, aumentando el peso actuante
sobre el suelo. También se usan cuando existen columnas
muy cercanas en una direccidn y columnas alejadas en la
otra direccion.

Se caracterizan porque tienen una dimension muy grande
comparada con la otra dimensiéon. Debido a que los
momentos en la direccion longitudinal son muy altos,
generalmente se usa una viga (VCP) de gran peralte como
nervio, en forma de T invertida para soportar dichos
momentos.

El disefio se hace en la direccion longitudinal y transversal.
En la direccion longitudinal hay que disefiar la viga en
forma de T invertida y la zapata continua.

En la direccion transversal hay que disefiar las vigas de
conexion (VCS) y la zapata.

-

ek

LI

Fig. 1. Zapata continua. La direccion longitudinal es
paralelaa L, y la transversal es paralela a B.

Fig. 2. Zapata continua con viga nervio.
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Fig. 3. Zapata continua en la direccion longitudinal, y
conectada en la direccion transversal.

2. ELEMENTOS.-
B1, B2 = ancho de zapatas
L1, L2 = separacién de columnas
P1, P2,... Pi=cargas en las columnas
h1, h2 = peralte de viga de cimentacidn principal
H = peralte de zapata continua
g adm = capacidad portante del suelo
Df = profundidad de cimentacion
y = peso especifico del relleno
S/c= sobrecarga de piso

3. CIMIENTOS RIGIDOS.-

Un cimiento es rigido, si se verifica la relacién, dada en la
Norma ACI 336.2R 88 “Suggested Analysis and Design
Procedures for combined footings and Mats”, reaprobado
en el 2002, y que nos remiten a Fritz Kramrisch y Paul
Rogers (Simplified Design of Combined footing, 1961), y
Kramrisch (Footings, 1984):

3.1 En la direccion transversal.-
Separacidn para luces de volados:

AE_|
L <0.88%4—— (D)
K, *b

3.2 En la direccion longitudinal.-



Separacion de columnas adyacentes (L):

4E |
L<1.75%4—= (2)
K, *b

Donde:

t = espesor de la zapata.
v=longitud del volado
b = ancho del cimiento

Ec = 15000 Vfc
Ec =2.17 x 10 ® ton/m2, para fc = 210 kg/cm2.

K =q/d=Maddulo de balasto =
= Modulo de Winkler
= Modulo de reaccion de subrasante.

4. EL MODULO DE BALASTO (O DE
SULZBERGER), Kso.-

Es la relacion esfuerzo/asentamiento, que se obtiene de la
grafica resultante del Ensayo de Placa de carga, en el
instante que el asentamiento del suelo es de 0.05 de pulgada
(0,05 = 1/20”). El coeficiente asi obtenido es el
correspondiente a una placa de 30 cm de diametro, K30.

El coeficiente de balasto Kso, del ensayo de placa de carga,
tiene que corregirse y adecuarse al tamafio de la zapata, ya
que se realiza con una placa de 30 cm de diametro.

Para convertir el k30 de placa al Kc de campo, se tienen
que relacionar los asentamientos y anchos de placa (Sp, Bp);
con los asentamientos y anchos de campo (Sc, Bc), a través
de un factor de incidencia Cs que considere el ancho de la
cimentacion prevista, obtenido con la experimentacion:

Kc = Csg*K30 ...(3)
Cg = Factor de incidencia del ancho de la cimentacion

K EN ARENAS.-

En suelos arenosos, hay que afectar el Mddulo de Balasto
por un factor de forma, para considerar, el ancho del
cimiento B, el ancho de la placa (0,30m) y la profundidad
de cimentacién D:

1 n
k= kl_[sfl;o} a+ 2%}

...(4)
Donde n variaentre 2y 3.
Paran =2y B >>D resulta:

enfryay |
| |
(5

De aqui se obtiene:

k=kos*(1/2- 0.15/B)?
Con un valor de B grande

.k arenas aprox. = 0,25 k 0,30

...(6)

KENARCILLAS -

En suelos arcillosos, el coeficiente de balasto afectado por
el factor de forma, para placa circular es:

[ B{m)

T T (D)
Para cimentaciones rectangulares en suelos arcillosos,
de dimensiones BxL:

—_—-— iy
| |

o
.
k(kN/m?) = kg s(kN/m?) | @}J J

B
_ k[g.:g_-.(l +0.5 L) |

k 1.5

...(8)
K(BxB), corresponde a placa cuadrada, la cual se puede
obtener con la relacién (7), y reemplazandola en (8) resulta:

B

1+05—
K k. *39x L .9
¢ B 15

L = longitud de la zapata corrida.

Si L>>B resulta, que en arcillas:

k :zo*ki ...(10)

aprox B

A

/ Médulo de balasto:

K=tz =00,

CARGA/AREA UNITARIA, KG/CHZ

6,=0,05" ASENTAHIENTO, CH
= 0,127 cH

Resultados de la prueba de la placa de carga y definicion del
Maddulo de balasto. Kso=s1/0,127cm
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Fig. Arreglo de la prueba de placa (o plato) de carga. Una
placa usual es de B= 0 30 m, y la placa, se coloca a la

profundidad Df<2m.

Vista del equipo para el ensayo de placa de carga.
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Fig. Diferencias entre la placa de carga y el cimiento.

Para suelos arcillosos se cumple:
SE*Br =Sp*Bp

Para suelos arenosos:
SF=Sp*[2Br/(Br+Bp)]?

Sk = asentamiento de la cimentacion
Br = ancho de la cimentacion

Sp = asentamiento de la placa

Bp = ancho de la placa

Valores de k30, segiin Braja Das:

Arena (seca o himeda)

Suelta: 29-92 Ib/pulg® (8-25 MN/m?)

Media: 91460 Ib/pulg® (25-125 MN/m?)

Densa:  460-1380 Ib/pulg’ (125-375 MN/m®)
Arena (saturada)

Suelta: 38-55 Ib/pulg® (10-15 MN/m¥

Media: 128-147 Ip/pulg® (35-40 MN/m?)

Drensa:  478-552 In/pulg? (130-150 MN/m®)
Arcilla

Rigida: 44-92 Ib/pulg®(12-25 MN/m*)
Muy rigida: 92-184 Ib/pulg® (25-50 MN/m®)
Dura:  >184 Ib/pulg® (>50 MN/m")

Crespo Villalaz, nos proporciona una gréafica donde
relaciona K30 con el valor relativo de soporte CBR:
2
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Figura 7.11 Relacién entre el valor relativo de soporte (en porciento) y el modulo de reac:
cion de la subrasante.



DIAGRAMA ESFUERZO-ASENTAMIENTO

LUGAR: CIUDAD UNIVERSITARIA-LAMBAYEQUE
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K30 =0,19/0,127 = 1,49 KG/cH3
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Fig. Ensayo de esfuerzo asentamiento ejecutado en la
ciudad universitaria de la UNPRG-Lambayeque. Per.
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Fig. Otra forma de presentacion del ensayo de placa de
carga.

EL MODULO DE BALASTO Y EL ENSAYO SPT.-
Scout en 1981, dio una relacion para hallar k30, en funcién
del valor de N del ensayo de penetracion estandar corregido:
Para suelos arenosos:

K 30 (MN/m3) = 18 N corregido

Terzaghi-Peck 1948, 1968:
Kso (kg/cm3) = (N/7.35) — 0.31

Meyerhof, 1964:
Kso (kg/cm3) = N/5.08 para B <=1,20 m
= N/7.62 para B> 1,20 m

MODULO DE BALASTO VERTICAL kv1.-

El Ing. Augusto José Leoni, de la U. La Plata, ha
propuesto las siguientes ecuaciones:

kv, =(N 009" + N .0.25
... para arenas secas o

himedas

kv, =(N-.0,04)"" + N 0,12
saturadas y sumergidas.

para arenas

Cuyas gréaficas se muestran a continuacion:

i

Laa
=

(=]
L

(=]
=

L

=

Coeficiente Kv1 (kgfcm3)

L

i} e e |- i -] L

0 5 10 15 nw B Ell} 1 40 4 50
Ensayo de penelracion Ne (SPT)

e fens pecas Ohimedas == Arenas saluradas

Fig. Relacion entre el Mddulo de balasto y el ensayo de
penetracion.

MODULO DE BALASTO HORIZONTAL kh.-
Suelos cohesivos.- Terzaghi propuso:

30em

kh = ——— kv,
1L5.B(cm)

B = ancho del cimiento,
kvl = Modulo de balasto vertical

Suelos granulares.-

kit = nh =
B

-z = profundidad donde se calcula kh
-B = ancho del cimiento
-nh = coeficiente, que se obtiene de la siguiente grafica.
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5. RELACION VOLADO/CANTO, POR RAZONES
DE DISTRIBUCION DE PRESIONES UNIFORME,
SOBRE EL SUELO.-

EN LA DIRECCION TRANSVERSAL .-

v = (B-b)/2 v oo
5 ’i’ " N
I

L... ...L

A B Ed
Para voladizos, usando la ecuacién (1):
E*h*
L<0.88*4 ——
3*Kc*h

L = v = longitud del volado

Tomando la mitad del médulo de elasticidad:
Em = Ec/2 = 108 685 kg/cm2

*x 4
| < 0.ggw4/108685*h
3*Kc*h
36228*h*
Kc*h

v<0.88*4

vlzld .

h ™ 4fk,*h
Conh=11d
La expresion general de volado/canto, resulta:

v 13.04

— S .12
d = ic~d (12)

5.1 CIMENTACIONES EN ARENAS:

e

-k es aproximadamente = 0.25 *kso ...(13)

La relacion Volado vs. Canto vs. ks en arenas es:

v_ 1844
d 4 k30*d

La Ec.(6) se representa en el siguiente gréafico:
RELACION VOLADO ¥s PERALTE vs Ksy,

..(14)

EN ARENAS, GRAVAS Y ROCAS TOCAS Y
GRAVAS |
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COEFICIENTE DE BALASTO, Kj, (kglem®)
Ing. W. Rodriguez S.

5.2 CIMENTACIONES EN ARCILLAS.-

]

[0.3 (m)|

T = | ==
k{EN/m*) = ky s(kN/m") | B [m]J J

Para cimentaciones rectangulares de dimensiones BxL:

[ — iy

:zLM-.(l +0.5 E]
pe—on Ll
15

Kc y Ksoo, estan relacionados mediante:

1+ 0.5E
L

K. =k30*E* T .(15)

L = longitud de la zapata corrida.
Para valores practicos se reduce a:
K. :20*® ...(16)
B
Esto en la relacion de vuelo canto, Ec. (12), se convierte en:
Relacion Volado vs. Canto vs. k3o en arcillas:

Ve 134 a7



Haciendo B aprox. = 2*v

3/4
v < 7.34

d —m ...(18)

La Ec. (10) se representa en el siguiente gréafico:
RELACION VOLADO vs PERALTE vs Ky EN ARCILLAS
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6. RELACION SEPARACION DE
COLUMNAS/PERALTE, POR RAZONES DE
DISTRIBUCION DE PRESIONES.-

EN LA DIRECCION LONGITUDINAL.-
Usando la Ec.(1) se obtiene la ecuacion general:

L < 25.93

ST ...(19)
d A k30 d

EN ARENAS:
L< 36.67

d 3 T ...(20)
EN ARCILLAS:
L < 27.14

B Tl .21

E_ A kSO*d

RELACION SEPARACION DE COLUMNAS vs PERALTE vs Ko,
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GRAVAS
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7. DIMENSIONAMIENTO DE ZAPATAS
CONTINUAS.-

7.1 DIMENSIONADO EN PLANTA.-
-Hallamos el esfuerzo neto

gneto = gadm — yDf — s/c piso
-Hallamos la resultante

R=>Pi

-Dimensionamos el area de la zapata 2:
BxL > R/ gneto

-Ubicamos la resultante:
X0* R = = Y Pi*xi
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DIAGRAMA DE CARGAS
-La excentricidad vale:

e=x0-L/2

-Los esfuerzos valen:
ql=(R/BxL)(1-6¢e/L)
g2=(R/BxL) (1+6e/L)

Chegueamos que:
ql, q2 < q neto, luego aceptamos las dimensiones BxL.

7.2 DIMENSIONADO EN ELEVACION

7.2.1 DIMENSIONADO EN LA DIRECCION
TRANSVERSAL.-

-Obtenido el ancho B de zapata, y con el coeficiente de
balasto K30, usando las gréaficas anteriores, se obtiene un
peralte minimo d, para que la distribucion de esfuerzos sea
uniforme en la direccidn transversal.

7.2.2 DIMENSIONADO EN LA DIRECCION
LONGITUDINAL.-

-Con la separacion de columnas L, y con el coeficiente de
balasto K30, usando las gréaficas anteriores se obtiene otro
peralte minimo d, por razones de distribucidn de presiones.
8. DISENO DE VIGA VCP.-

Se hallan los esfuerzos ultimos del suelo, luego se resuelve
la estructura, y se obtiene el diagrama de momentos:

/! * !
Ru iMXU yiMyu X
Area IX ly

g (X', y')u=

qlu=(Ru/BxL)(1-6e/B)

q2u=(Ru/BxL)(1+6¢e/B)

-Con el diagrama de momentos se halla el acero requerido.
Estos momentos son resistidos por la viga de cimentacion
VCP-02.

El peralte de la viga se pre-dimensiona con:

Mu(+)

o> fy*p*b(1—0.59*p*2:/

d:

Usar la cuantia p= 0.004 (R. Morales)
-Con el peralte de la viga bw x d se calcula el acero de viga.

Con el momento maximo negativo se halla el acero
negativo. Con el momento positivo se halla el acero
positivo.
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-Para el momento positivo el acero se calcula con:
As = Mu(+) / ofy(d — a/2)
a= As*fy/(0.85 fc bw)

-Para el momento negativo, se disefia como viga T. Se
calcula el tamafio del rectangulo a:

As = Mu(-)/ofy(d — a/2)
a= Asfy/(0.85 fc b)

-Si hf es mayor o igual que a (Eje neutro 1y 2), usar:
As = Mu(-)/ofy(d — a/2)

a= Asfy/(0.85 fc b)
-Si hf es menor que a (Eje meutro 3), se calcula el acero
superponiendo por separado la contribucion de las alas y del
nervio:

Asl=0.85 fc*hf*(b-bw) / fy  (contribucidn de las alas)

Mul = ¢ Asl * fy* (d —hf/2) (momento resistente por
las alas)

Dado que
Mu(-) = ¢ (Mul + Mu2), ¢=0.90

Mu2 = [ Mu(-) / ¢ ] - Mul = momento resistente por el
nervio

Se calcula el area de acero debido al nervio resolviendo
estas dos ecuaciones:

a2 = As2*fy / (0.85 fc * bw)

As2 =Mu2/fy (d -a2/2)
Por tanto el acero negativo vale:
As(-) = Asl + As2

Hacer corte de varillas.

my nvalen:

m = méx (d, 12 db)

n = 36 db, es la longitud de traslape.

-Se calcula el momento en la direccidn transversal,
considerando la zapata como viga en voladizo:

As ()

Asterperaiura

ST Ast2

[ [ qut2
T moaeld -

MOMENTO EN LADIRECCION TRANSVERSAL

Mut = qut™ z2/2

El acero minimo en la losa de la zapata es As min = (0.7Vf’c
/ fy) * 100 * peralte efectivo de la zapata, para cada metro
de losa.

-La viga VCP-01 se disefia de manera similar.
-Las vigas VCS-01 y VCS-02 se disefian con el modelo de

las zapatas conectadas, donde se producen momentos
negativos altos debido a la zapata excéntrica.



Proyecto: Edificio multifamiliar de cinco niveles, en el cual se muestra su cimentacion tipo zapatas continuas.
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Cimentacién con zapatas continuas.
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Proyecto: Edificio de cinco niveles con zapatas continuas.

Deformacion de la cimentacion debido a la reaccion del suelo.
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PLATEAS DE CIMENTACION

INTRODUCCION.-Se usa este tipo de cimentacion
cuando el numero de pisos, o el peso de la edificacion, son
altos, para la baja capacidad portante del suelo. También
cuando el &rea de cimiento requerido es mayor o igual al 50
% del area del terreno de la edificacion. (J. Calavera).
También se le usa como solucién a edificaciones con
s6tanos, en las que el nivel freatico constituye un problema
por la filtracion de agua. En este caso hay que colocar platea

con muros de contencidn y aditivos para evitar el paso del
agua al sétano.

Consiste en una losa de concreto, armada en ambas
direcciones y colocada en ambos lechos, superior e inferior.

Se usa esta cimentacidn cuando se cumple:
0,50*AT<= Area del cimiento <= AT

AT = Area de terreno.
Area de cimiento =R/ gneto

My s Yoo

2. ELEMENTOS.-

A, B = dimensiones de la platea

P1, P2,...P12 = Peso de las columnas 1,2,...,12

L1x, L2x, L3x = separacion de columnas en la direccién x
L1y, L2y = separacion de columnas en la direccion y

XR, YR = coordenadas del centro de rigidez

ex, ey = excentricidades en las direcciones x e y
R=resultante

gadm = capacidad

Kz = coeficiente de Balasto o coeficiente de reaccion del
suelo

Cs = factor de incidencia del ancho de la cimentacion

Ks = coeficiente de Balasto afectado del factor de incidencia
del ancho de la cimentacién = Cg*K

b = ancho de cimentacion por franja

Ec = modulo de elasticidad del concreto

t = espesor de la platea

| = momento de inercia

v = peso especifico del relleno

3. ESPESOR DE LA PLATEA.-

3.1 POR PUNZONAMIENTO.-

R/{AXB)
My co. N
Iy

X!

Se calcula el espesor de platea “t”, comprobando el
punzonamiento y la longitud de desarrollo de la platea.

-Se determina la superficie critica por punzonamiento:

-Se calcula el espesor de la losa igualando el esfuerzo cortante
por punzonamiento actuante, y el esfuerzo cortante resistente:

y
B ¥
B B2 B s 4@ .
L2y
g 5O @7#5“ 8 oAb
1 ;”#d/z
o 10 11 12 b7
| R S . A
° | b1 b2 b3 b4
| L
1 Lix Lox Lx

SECCION CRITICA POR PUNZONAMIENTO Y FRANJAS
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Seccion critica

L
por punzonam. # 4
412 g 7 /

Pu7
bOZ// d

Vpunzon4\ t+d

s+d

Se escoge la columna de mayor peso y se calcula la carga
Ultima actuante en esa columna:

Pu=15PD+1.8PL

Pu7 =Vpunzona + qu*(s+d)(t+d) (1)
Vpunzonamiento = Pu7 — qu*(s+d)(t+d)

v punz.actuante = [Pu7 — qu*(s+d)(t+d) ] / (Area lateral)
v punz.actuante = [Pu7 — qu*(s+d)(t+d) ]/ (bo*d) =

V punz.actuante = [Pu7 — qu*(s+d)(t+d) ] /[2* (s +d + t +
d)*d ]

v resistente = ¢*0.27(2+ 4/p)Vfc, (2)
0
v resistente = ¢*1.1 Vfc .. 3

De aqui despejamos d.

-Hallamos la longitud de desarrollo a traccion o a
compresion:

-Del mayor de los peraltes obtenidos determinamos el
peralte a usar:

t = d + diametro de varilla /2 + recubrimiento ..(d)

3.2 PERALTE DE PLATEA POR LONGITUD DE
DESARROLLO.-
El espesor de platea, debe cumplir los requisitos de
longitud de desarrollo a compresion y traccion, de los
aceros de la columna.

S

T

R

I .l —+ 7.50m

Longitud de desarrollo de varillas sujetas a compresion:

Lg=0.08dyfy /£
=0.004 dp* fy
=20 cm. El que sea mayor.
Longitud de desarrollo de varillas en traccion:
Lan = 0.06 A, f, / V ¢
=0.006 dy fy
=30cm. El que sea mayor.

3.3 PERALTE DE PLATEA, CONSIDERANDO LA
RELACION, SEPARACION DE COLUMNAS vs.
PERALTE vs. K BALASTO, POR RAZONES DE
DISTRIBUCION DE PRESIONES.-

}] Flexible

5“;“AL3AU
Ny N N Ny ANy :
C_n 4nj’fn—nf1 Rigida
oy (T F TR EF T RN R R RN A AANN Gy

3.3.1 USANDO ECUACIONES DE LA NORMA ACI
336.2R 88.-

Un cimiento es rigido, si se verifica la relacion, dada en la
Norma ACI 336.2R 88 “Suggested Analisis and Design
Procedures for combined footings and Mats”, reaprobado en
el 2002, y que nos remiten a Fritz Kramrisch y Paul Rogers
(Simplified Design of Combined footing, 1961), y Kramrisch
(Footings, 1984):

Separacién de columnas adyacentes (L):

L=Entre1.75/1y3.50/1
K*b
A=4— .5
\4Ec*1 ®

*
L <=1.75*4/4Eib' (6)

Lix, L2x; L3x; L1y, L2y < 1.75/2

Ec = 15000 Vfc

~(7)

Ec =2.17 x 10 ® ton/m2, para fc = 210 kg/cm2.
I =b*3/12

..(8)
Reemplazando (8) en (6):
3K
Q=1 (9)
\ Ec*t®
K 30=q/ d = Coeficiente de balasto
K = Cs* (Ks0 de campo) ...(10)

Cs = factor de incidencia de la cimentacion. Ver el tema:
ZAPATAS CONTINUAS.

-Como en nuestro ejemplo tenemos 7 franjas de ancho b,
tenemos 7 coeficientes A:

b K Ec t A 175/ L (m)
(ton/m3) | (ton/m2) (m) | (1/m) (m)

bl K 2.17x10° t LAl 1.75/ 1 Lly, L2y

b2 K 217x10° [ t 22 | 175722 | L1y, L2y

b3 K 2.17x10° t .23

b4 K 2.17x10° t .\

b5 K 2.17x10° t A5 175725 | L1xL2x,
L3x

b6 K 2.17x10° t . A6 1.75/x6 | L1xL2x,
L3x

b7 K 2.17x10° t Vi 1.75/X7 | L1xL2x,
L3x

-Si se cumplir que L< 1.75 / A, entonces el cimiento es rigido.
En caso contrario hay que aumentar el peralte t, o hay que
considerar la platea con el suelo como cimentacion elastica.



Usando la Ec.(6) se obtiene la ecuacion general. Revisar el
tema en Zapatas continuas:

L_ 2593

L— (1)
4‘\/ k30 * d

EN ARENAS:

L_ 3667

d ™ 4fk,,*d

EN ARCILLAS:

L 27.14

— S -

d ™ 4fk,,*d

3.3.2 USANDO GRAFICAS.-

Las ecuaciones (12) y (13) estan graficadas y se presentan a

continuacion:
RELACION SEPARACION DE COLUMNAS vs PERALTE ws Ksx,,

..(12)

..(13)

EN ARENAS, GRAVAS Y ROCAS ROCAS T
GRAYAS
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4. CHEQUEO DE PRESIONES.-
-Se calculan las presiones de contacto q(x,y):

UBICACION DE LA RESULTANTE.-

-Para esto hay que calcular el punto de ubicacion de la
resultante C.R.:

xR, yR:
Tomando O como origen de coordenadas
Columna Pi Xi yi Pi*xi Pi*yi
(ton) | (m) | (m)
1 P1 x1 .yl P1*x1 | Pl*yl
2 P2 X2 y2 | P2*x2 | P2*y2
3 P3 x3 y3 | P3*x3 | P3*y3
4 P4 x4 .y4 P4*x4 | P4*y4
5 P5 x5 .y5 | P5*x5 | P5*yb5
6 P6 X6 .y6 | P6*x6 | P6*y6
7 P7 X7 Y7 P7*x7 | P7*y7
>Pi YPi*xi | ZPi*yi
Xr = (ZPi*xi) / ZPi
...(15)
Yr = (ZPi*yi) / ZPi
...(16)

CALCULO DE EXCENTRICIDADES

-Las excentricidades valen:

ex = Xr — Xcg ...(17)
ey =yr—Ycg ...(18)
Xcg, Ycg = coordenadas de los centros de gravedad

ESFUERZOS SOBRE EL SUELO.-
-Se calculan los esfuerzos sobre el suelo q(x,y):
R =%P

Area = A*B
Mx =R * ex
My =R *ey
Ix = B*A%12
ly=A*B3/12
* 1 * !
q(x',y") = R =+ Mx*y + My * X ...(19)

Area  IX ly



Expresion que queda en funcidén de x’ e y’, con la que se
pueden hallar los esfuerzos actuantes en cualquier punto de
coordenadas dentro de la superficie de la platea.

e debe cumplir que:

L R Mx*y'  My*x'
i = + + = -
q(X ’ y )ma><|mo (Area - |X - |y Jméx < qadmlsmle
..(20)
5. EL MODELO ESTRUCTURAL.-
5.1 MODELO COMO VIGA CONTINUA.-
I
B
2
XC.G.

// //
Bs| B ||,/
4 i C.G.

qx.y)

Fig. PL-1. Modelo de platea como viga continua. Esfuerzos
en una franja de columnas.

5.2. MODELO COMO PLACA FLOTANTE.- Un modelo
suficientemente correcto, consiste en calcular la losa, como
placa flotante sobre apoyos elasticos, en la que el apoyo
elastico esta constituido por resortes o muelles, a los que hay
que asignarle una constante elastica. La constante del resorte
se obtiene multiplicando el coeficiente de balasto por la
seccion de la columna.

La placa a su vez se sustituye por un emparrillado, sobre
apoyos elasticos equivalente. La parr------- illa estd formada
por una reticula vigas ficticias, en dos direcciones.

i B Bz sz lPl.

a“‘:{"_i ™ ‘\PE B‘\Pé l\F’? l\pa

(- [—=PARRILLA CON VIGAS FICTICIAS

a'W\r—_‘— B P9 B PIO B Pl ‘\PIZ
i i |

S Y A —

MODELOQ DE PLATEA COMO PLACA FLOTANTE

6. DISENO COMO VIGA CONTINUA (METODO
RIGIDO).-

6.1 CALCULO DE ESFUERZOS MAYORADOS.-

Se repite el paso 4, pero usando cargas mayoradas.

Calcular el esfuerzo q(x,y)u que producen las cargas de las
columnas mayoradas (Pi)u, debido a que se va a calcular el
concreto y el acero.

Xr = (ZPi*xi)u/ (ZPi)u

Yr= (ZPi*yi)u/ (ZPi)u

.21

Las excentricidades respecto al centro de gravedad de la
cimentacion AxB valen:

ex = Xr — Xcg

ey =yr—Ycg

Xcg, Ycg = coordenadas de los centros de gravedad
-Se calculan los esfuerzos sobre el suelo q(x’,y’):
Ru =XPu

Area = A*B

Mxu = Ru * ex

Myu = Ru * ey

Ix = B*A%/12

ly=A*B3/12

(X, y')u = Ru " Mxu *y' " Myu * x' .(22)
Area IX ly
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Fig. PL-1. Modelo de platea como viga continua. Esfuerzos

en una franja de columnas.

-Con la ecuacién (25), calculamos los esfuerzos en las
coordenadas correspondientes al eje cada columna.

¥

hh
EXIBLE
I 1T

a b6

1 Lix L2x | Lx
DISTRIBUCIONES APROXIMADAS DE REACCION DEL SUELO

Fig. PL-2. Tipos de distribucidon de esfuerzos en plateas.

1 tx 1 Lex L3x |
ESFUERZOS ULTIMOS Y MOMENTOS

Fig. PL-3. Momentos flectores en ambas direcciones.

-Se calculan los esfuerzos promedio, se modelay resuelve
como viga continua.

| | [
A | L2, L2 o .
I } i I P7 } P8
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L P 2 L
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Fig. PL-4. Diagrama de esfuerzos promedio, bajo las
columnas, para platea como viga continua. Caso de platea
normal.

Caso |

Caso Il

Caso Il

Fig. Los cuatro casos de esfuerzos sobre el suelo.

Para el célculo de esfuerzos, se pueden usar la relacion dada
por Teng, para usar su abaco:

N

ay * by *

< Oadmisible



CASO I D, O, max . 92(1+2R43R2)
N | 171/ O i RRY
B 1 sagpren. pe MRS

EXCENTRICIOAD TRANSVERSAL
ANGHO OF ZAPATA,

Y

VALORES DE
b3

Ba  EXCENTRICIDAD LONGITUDINAL

VA-ORESDE 3 = T LONGITUD DE ZAPATA

LAS CURVAS DE TRAZO COMTINUD DAN LOS VALGRES DE K

Fig. Abaco de Teng.

Para el caso biaxial y con excentricidad accidental de

€2 _% _o05
b

b, a ..(23)

Se obtiene K =1.6

De:
q0¢, y')u = Ru iqu*yiMyu*x
Area Ix ly
Se obtiene:
Ru 6*e., 6%*e
X', y)u= 1+ X 4+ 4
906y Area( B A
Con:
e
&% _ 005
A ..(24)
. Ru
q(A/2,B/2)u_méx= (1+6*0.05+6*0.05)

Area

q(A/2,B/2)u_méx=16*% "V
Area ..(25)

De donde

N+P
q1 = 1-6m < Ouamisible
...(26)

Para n niveles, el esfuerzo maximo de la superestructura,
considerando un peso propio de 20 %, vale:

N+P n * % * 1.20%
= =16« ————— =« A
N a; * by * Area rared

1t k
1 =192 % n %~ = 019 * 2% < Guamisipie
.27)

Paran=4/5/6/7/10/15 niveles

q, (esfuerzo al suelo)
=0.76/0.95/1.14/1.33/1.90

kg
/2.85(:?

...(28)
El esfuerzo mayorado como reaccion del suelo es:

1t
qu=1.4*1.92*n*m

qy(reaccién mayorada del suelo) = 2.69 * nﬁ
...(29)

Paran=5

t
qu = 13.45 oz



El momento mayorado vale:

Mu = qu * Coeficiente * L

>..(30)

t
Mu = 13.45— * Coeficiente * L* * b,
m

Para tres tramos:

t
Mu (=) = 13.45— % 0.10 * L? * b,
m

t
Mu (+) = 13.45—*0.08 x L? b,
m

Mu (=) = 1.34— % b, * L?

...(3L1)

Mu (+) = 1.08— % by * 12

...312)

Tomando 1 m de ancho de franja:

) = L2
Mu (=)= 134—xL

..(32.1)

Mu (+) = 1.08 - x 12

...(322)

7. CALCULO DEL ACERO.-

Con los momentos hallados se calcula el acero de la platea.

As = Mu /[ ¢ fy(d-a/2)],

a=Asfy/(0.85fch)

Ubicar adecuadamente los traslapes, segin el diagrama de

momentos.

PREDIMENSIONADO DE PLATEAS.-

Siguiendo el método descrito, se han calculado estas tablas,
que sirven para pre-dimensionado de plateas.

g admisible = 0.75 kg/cm2, N = 4 pisos

L M(-) M(+) H As(-) | As(+) As infer. As super.

m t-m t-m cm | cm2 .cm2
4 1720 | 13.76 50 | 1065 | 8.47 1F5/8"@0.19 1F5/8"@0.24
45 | 21.77 | 1742 55 | 1211 | 9.63 1F5/8'@0.17 1F5/8"@0.21
5 26.88 | 21.50 60 | 1357 | 10.79 | 1F3/4'@0.21 1F3/4’@0.26
55 | 3253 | 26.02 65 | 15.04 | 11.95 | 1F3/4'@0.19 1F3/4’@0.24
6 38.71 | 3097 70 | 1650 | 13.12 | 0Fmm0.17 1F3/4"@0.22
6.5 | 4543 | 36.34 75 | 1797 | 1428 | 1F1"@0.28 1F3/4’@0.20
7 52.68 | 42.15 80 | 1944 | 1545 | 1F1"@0.26 1F3/4’@01828

g admisible = 0.95 kg/lcm2, N = 5 pisos

L M(-) M(+) H As(-) | As(+) As infer. As super.

m t-m t-m cm | cm2 .cm2

4 2150 | 17.20 55 | 11.95 | 9.51 1F5/8’@0.17 1F5/8"@0.21
45 | 2122 | 21.77 60 | 13.75 | 1093 | 1F5/8"@0.15 1F5/8"@0.18
5 33.60 | 26.88 65 | 1555 | 12.36 | 1F3/4'@0.18 1F3/4"@0.23
55 | 4066 | 32.52 70 | 17.36 | 13.79 | 1F3/4'@0.16 1F3/4°@0.21
6 48.38 | 38.71 75 | 1948 | 1524 | 1F1"@0.27 1F3/4’@0.19
6.5 | 56.78 | 4543 80 | 21.00 | 16.68 | 1F1"@0.24 1F1"@0.30
7 65.86 | 52.68 85 | 22.83 | 1813 | 1F1"@0.22 1F1"@0.28
q admisible = 1.33 kg/cm2, N=7 pisos
L M(-) M(+) H As(-) | As() As infer. As super.
m t-m t-m cm | cm2 | .cm2
4 30.11 | 24.08 65 | 13.89 | 11.04 | 1F3/4'@0.20 1F5/8'@0.18
45 | 3810 | 3048 70 | 16.24 | 1291 | 1F34'@0.17 1F3/4"@0.22
5 47.04 | 37.63 75 | 1863 | 14.80 | 1F1"@0.27 1F3/4"@0.19
55 | 56.92 | 45.53 80 | 21.06 | 16.72 | 1F1"@0.24 1F1"@0.30
6 67.74 | 54.19 85 | 2351 | 1867 | 1F1"@0.22 1F1"@0.27
6.5 | 79.50 | 63.59 90 | 25.99 | 20.63 | 1F1"@0.20 1F1"@0.25
7 9219 | 7359 95 | 2848 | 2260 | 1F1"@0.18 1F1"@0.23
q admisible = 1.90 kg/cm2, N=10 pisos
L M(-) M(+) H As(-) | As(+) As infer. As super.
m t-m t-m cm cm2 .cm2
4 43.01 3441 |75 16.98 | 13.50 | 1F1"@0.30 1F3/4’@0.21
45 | 5443 4355 | 85 18.75 | 1491 | 1F1"@0.27 1F3/4'@0.19
5 67.20 53.76 | 90 2183 | 17.35 | 1F1"@0.22 1F1"@0.29
55 | 81.31 65.05 | 95 2499 | 1986 | 1F1"@0.20 1F1"@0.26
6 96.77 7741 | 100 2824 | 2242 | 1F1"@0.18 1F1"@0.23
6.5 | 113.57 90.85 | 105 3153 | 25.02 | 1F1"@0.16 1F1"@0.20
7 131.71 105.3 | 115 3316 | 26.32 | 1F1"@0.15 1F1"@0.19
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Coeficientes para el calculo de momentos debido a carga uniformemente

repartida.
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7. CALCULO COMPARATIVO DE DOS PLATEAS.-
7.2.1 Primero una platea de 50 cm de espesor, con separacion
de luces de columnas de 6 m, correspondiente a un edificio
de 5 niveles, en Chiclayo. La constante elastica determinada
para el caso a resolver es de k = 2384 kg/cm = 238.4 t/m.
7.2.2 Segundo, resolvemos otra platea mas rigida de 150 cm
de espesor, con las demas caracteristicas que la anterior.

Los resultados se muestran a continuacion:

Calculamos las deformaciones, momentos, cortantes de
disefio, y las presiones sobre el suelo, generalmente usando
programas de cémputo (SAP, SAFE).



Diagrama de deformaciones, momentos y presiones en el
suelo, de una platea de 50 cm de espesor. Las presiones en el
suelo, deformaciones y momentos, se concentran debajo de

las columnas.

Diagrama de deformaciones, momentos y presiones en el
suelo, del mismo caso anterior, pero con una platea rigida, de
150 cm de espesor. Las presiones en el suelo se atentan.



7 ZAPATAS RECTANGULARES RIGIDAS CON CARGA BIEXCENTRICA
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Fig. Hospital Metropolitano, en la ciudad de Chiclayo, Perd, cuya cimentacion se muestra a continuacion.
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Two-way slabs: rectangular panels: uniform load: elastic analyses

! Conditwon along all edges

Ratic | Free. Free or fixed, B N
of Corners not held | Corners held | Free Fixed
spans k down down (Mareus) | (Marcus)

Hpz yz Eyn il Xy &y L)
10 0500 | 0500 | 0300 | 0300 | 0583 0.861
105 0549 | 0451 | 0330 0271 | 0583 0862
L1 0594 | 0406 | 0360 | 0246 | 0591 os6d |
115 063 | 0364 | 0389 | 0222 | 0599 0866 |
12 0675 | 0325 | 0418 | 0202 | 0610 0870
1.25 0. 708 0291 446 183 0622 0874
1.3 | 0741 | 0259 | 0474 | Q166 | 0635 0878
14 0793 | 0207 | 0526 | 0137 | 0663 0888
L5 0835 | 0165 0575 | outa | 0o | 0897
16 0868 | 0432 | 0621 | 0095 | 078 0906
175 0904 | 0096 | 0682 | 0073 | (754 0918
20 0941 | 0059 | 0768 | 0.048 | (804 0938
25 0975 | 0025 | 0892 | 0023 | 08 0957
30 0988 | 0012 | 0972 | 0012 | 0909 0970

Rano of spans k=

longspan I,

shoit span [,

Uniform service load =
W Pef unil ares

M

J

i
e
N

ul 1]

Al -l-t-:l'
Mf
—

e 3
M

Hli‘ 2
N

— i

(-

Fndrwﬂ;hq.ﬁfwaﬁt
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M= 4o lwllBr M, = da (w8 =Mk
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My= +a,iwlliBE M= +a,,wilE)
Comers held down (Marcus’s method
Mo 82 wliBE M,m (w2 = Mk

Fined along all feur edpes:
Comners held down (Marcus's methodf

Moo= b G w24 My = 4§ lwd] 24) = M0
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Ejemplo de cimentacion tipo platea en reservorio de agua en ciudad de Pisco, Peru.
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Fig. Diagrama de deformaciones de tanque apoyado, debido a la presién de agua.

Construccion de Tanque de Pisco, Perd. Fase de construccion de la tapa.




CIMENTACIONES DE ESTRUCTURAS
SISMORESISTENTES

@ESPECIFICACIONES DEL ACI-318, SOBRE

21.8.2.1- Los refuerzos longitudinales de las columnas y
muros estructurales que resistan las fuerzas inducidas por
los efectos sismicos deben extenderse dentro de la zapata,
losa de cimentacién o cabezal de pilotes, y deben estar
totalmente desarrolladas para resistir traccion en la
interfase.

El anclaje del refuerzo longitudinal de columnas y
muros estructurales, debe desarrollar dentro de la cimentacion
los esfuerzos de traccion, osea que la longitud de anclaje con
ganchos de 90° sera >= L4 en compresion y Lgn en traccion.

al [ ]
S — Y
_+ 'H':I:

Longitud de desarrollo de varillas sujetas a compresion:

La=0.08 dy fy / V e
=0.004 dp* fy
=20 cm. EIl que sea mayor.

Longitud de desarrollo de varillas en traccién:
Lan = 0.06 A, f, / V ¢

=0.006 dy fy

=30 cm. El que sea mayor.

Unidades:
[La, Lan]= cm, [fy, £c] = kg/cm?, [As] = cm?, [dp] = cm

21.8.2.2- Las columnas que sean disefiadas asumiendo
condiciones de empotramiento en la cimentacion, deben
cumplir con lo indicado en el punto 21.8.2.1y, si se requiere
de ganchos, el refuerzo longitudinal que resiste la flexion
debe tener ganchos de 90 grados cerca de la base de la
cimentacion, con el extremo libre de las barras orientado
hacia el centro de la columna.

Comentario.-

Los ensayos han demostrado que los elementos en flexién que
terminan en una zapata, losa o viga (un nudo T) deberian tener
sus ganchos vueltos hacia dentro en direccion del eje del
elemento para que el nudo sea capaz de resistir la flexion en
el elemento que forma el tallode la T.

| 3
————— l—j: 7.5¢cm

21.8.2.3- Las coluﬁ?-\;ﬁa@o elementos de7dorde de los muros
estructurales esped'ial?ﬁiergmretmarmacb gue tengan un
borde dentro de la mitad de 12 profundidad de la zapata
deben tener un refuerzo transversal de acuerdo con lo
indicado en el punto 21.4.4 provista bajo la parte superior de
la zapata. Este refuerzo debe extenderse dentro de la zapata
a una distancia que no sea inferior al menor valor entre la
profundidad de la zapata, losa de cimentacion o cabezal de

pilotes, o el largo de desarrollo en traccion del refuerzo
longitudinal.

Comentario.-

Las columnas o elementos de borde con apoyo cercano al
borde de la cimentacion, como sucede a menudo cerca de las
lineas de propiedad, debe detallarse para prevenir una falla en
el borde de la zapata, cabezal de pilotes o losa de cimentacion.

<=d/2

distancias que no excedan de (a) la cuarta parte de la
dimensién minima del elemento, ni (b) seis veces el
didmetro del refuerzo longitudinal, y (c) sx, segln lo
definido en la ecuacion (21-5).

sx = 100 + (350 — hx)/3 mm (21-5)

El valor sx no debe ser mayor a 150 mm ni se necesita
tomarlo menor a 100 mm.

hx = espaciamiento m&ximo horizontal de estribos o trabes en
todas las caras de la columna, mm.
hx es el menor valor de x.




21.8.2.4 — Cuando los efectos sismicos crean fuerzas de

levacion en los elementos de borde de los muros
estructurales especiales de concreto armado o en las
columnas, se debe proporcionar refuerzo de flexién en la
parte superior de la zapata, losa de cimentacién o cabezal de
pilotes para que resistan las combinaciones de carga de
disefio, la que no puede ser menor que lo requerido en la
seccion 10.5.

As >= (0.7 Vfc /fy) bw d

S

Tt

21.8.3 — Vigas apoyadas en el suelo y losas sobre el suelo.

21.8.3.1- Las vigas apoyadas en el suelo, disefiadas para
actuar como amarras horizontales entre las zapatas o
coronamientos de pilotes deben tener refuerzo
longitudinal continuo que debe desarrollarse dentro o
mas alla de la columna soportada o estar anclada dentro
de la zapata o del cabezal del pilote en todas las
discontinuidades.

21.8.3.2 — Las vigas sobre el suelo disefiadas para acturas
como amarras horizontales entre zapatas o cabezales de
pilotes deben ser dimensionadas de tal manera que la menor
dimensidn transversal sea igual o mayor que el espacio libre
entre columnas conectada dividido por 20, pero no necesita
ser mayor a 450 mm. Se deben proporcionar amarras
cerradas con un espaciamiento que no exceda al menor entre
la mitad de la menor dimensidn transversal o0 300 mm.

In
1
|
M
I |
A—F
S
1
s < = menor dimens
2
s<=30cm
bw >=In/20

T ow T
1-1

bw <= 45 cm

21.8.3.3 Las vigas sobre el suelo y las vigas que sean parte de
una losa de cimentacion y estén sujetas a flexion desde

columnas que son partes del sistema resistente a fuerzas
laterales deben adecuarse a lo indicado en el punto 21.3.

21.8.3.4 Las losas sobre el suelo que resisten fuerzas
sismicas desde los muros o columnas que son parte del
sistema resistente a fuerzas laterales deben disefiarse como
diafragmas estructurales de acuerdo con lo indicado en el
punto 21.7. Los planos de disefio deben especificar
claramente que la losa sobre el suelo es un diafragma
estructural y parte del sistema resistente a fuerzas laterales.

Comentario.-

R21.8.3.

Las losas sobre el suelo son generalmente consideradas no
estructurales y estan excluidas del punto 1.1.6. Sin embargo,
para condiciones sismicas, las losas sobre el suelo a menudo
son parte del sistema resistente a fuerzas laterales y deberian
disefarse de acuerdo con este cddigo como también con otros
estandares y linemaientos apropiados.

R.21.8.3.3 — Las vigas apoyadas en el suelo que soportan
esfuerzos sismicos de flexion provenientes de los momentos
en las columnas deben tener un detallado del refuerzo similar
al de las vigas que forman parte del pdrtico sobre la
cimentacion.

R.21.8.3.4 — A menudo las losas sobre el suelo actian como
un diafragma para mantener la integridad del edificio a nivel
del suelo y minimizar los efectos de movimientos desfasados
del subsuelo que podrian producirse entre los apoyos del
edificio. En estos casos, la losa debe ser reforzada y detallada
adecuadamente. Los planos de disefio deben establecer
claramente que estas losas son elementos estrucutrales de
manera de prohibir el corte de la losa.

21.3 Elementos sometidos a flexion en pérticos especiales
resistentes a momento.

21.7 Diafragmas y cerchas estructurales.



APITULO 15

DISENO DE PILOTES

Los pilotes son elementos estructurales, que se introducen en
el suelo, para transmitir las cargas a estratos inferiores, o para
alterar las condiciones fisicas del terreno.

El hincado de pilotes para cimentacion en un suelo blando, o
en un suelo duro, es analogo a incrustar un clavo a una pieza
de madera, 0 en un muro de concreto. Clavarlo es més facil
que sacarlo, ya que puede estar torcido o mal ubicado.

Los pilotes se emplean para:

-Eliminar asentamientos no permitidos en la estructura.
-Transferir las cargas de una estructura que se encuentra en
estrato blando o agua, hasta estratos inferiores, que tengan la
capacidad de carga suficiente, para soportar la estructura.
-Proporcionar anclaje a estructuras sujetas a subpresiones
hidrostaticas, momentos de volteo, o cualquier operacion que
trate de levantar la estructura.

-Alcanzar con la cimentacion, profundidades que no estén
sujetas a erosién, socavacion o similares efectos, como ocurre
normalmente en pilares y estribos de puentes.

. N— t

= :
(a) (b}

1' Suelo
expandible

l Suelo
T Lr estable

tc) (d)

Zona de
erosidn

_—

(e} (0]

Fig. (1). Condiciones para el uso de pilotes:

a) Cuando los estratos superiores son altamente compresibles
y débiles, para soportar la carga de la superestructura, se usan
pilotes para transmitir la carga al lecho rocoso o a una capa
dura.

b) Cuando no se encuentra estrato firme o roca a una
profundidad razonable, resistencia por friccion

c) Cuando hay fuerzas horizontales, como en muros de
contencion, y estructuras sometidas a fuerzas sismicas o de
viento.

d) Cuando hay suelos expansivos, el pilote se prolonga mas
alla de la zona activa de expansién y contraccion.

e) Cuando estan sometidas a fuerzas de levantamiento como
en el caso de torres, plataformas marinas, y plateas
cimentadas debajo del nivel freatico.

f) Cuando hay erosién de suelo, como en el caso de estribos
y pilares de puentes.

Clasificacion por el material.-
-Pilotes de madera.
-Pilotes de concreto.- Se subduvuden en:
-Pilotes prefabricados (premoldeados)
-Pilotes fabricados in situ.- Pueden ser:
-Con funda (forro o tubo de metal)
.-Sin funda
-Pilotes de acero.- Se usan perfiles H, I, tubos y rieles.

Clasificacion por el método de instalacion.-

-Pilotes hincados.- Por golpes de martillo.

-Pilotes gateados.-Usando gatas hidrdulicas

-Pilotes hincados y vaciados in situ.-Hincado de una seccion
hueca (envoltura de acero delgado), que luego de ser
rellenada por el concreto se retira.

-Pilotes perforados y vaciados in situ.- Remueven el suelo por
perforacion, para posteriormente ser rellenados de concreto.
-Pilotes tornillos.-Son pilotes roscados en el suelo. Se instala
con maguinaria especial y con una hélice adosada a un
mandril.

Clasificacion por el desplazamiento del terreno.-

Pilotes desplazantes.- La compactacion y el desplazamiento
lateral que sufre el suelo, altera las propiedades del material
circundante, de tal manera que los resultados de laboratorio y
de las investigaciones, no pueden utilizarse directamente para
calcular la capacidad de carga Ultima, ya que debe
considerarse la compactacion resultante y la reduccion del
esfuerzo de corte por remoldeo.

Pilotes de pequefio desplazamiento.-Estos no causan
cambios apreciables en los esfuerzos, ni en las propiedades
de deformacidn, del suelo circundante, durante el procesote
hincado, por lo tanto los resultados de campo y laboratorio,



pueden usarse directamente para calcular la capacidad de
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Fig. (3). Pilotes de concreto, colados in situ segin Braja Das.




) £ 3
ST Bes L .
I — % ; .
3 |E= 3 HE ! I
— ] ‘a P I |
- H R
. S
|
o {1
3 | e
512 =N
N | |
v
% ) I |
it o ) | I |
o=l v & | ;
R ] § § I[é I
9 -— — | |
oo | le}
Berezantsav and
- Faroshsenbo
N Vesic
: S
oL
Y 3 Q
= L |
a T
n o
SECCION CUADRADA SECCION OCTOGONAL SECCION CUADRAD/ 4|
Fig. (4). Pilotes de concreto armado. "
|

— e —
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Fig. (5). Mecanismos de falla asumidos, bajo cimentaciones
profundas. (Segin Vesic. 1967).
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By DISERO DE PILOTES.-

ELEMENTOS.-

L=d=longitud del pilote

B= D = didmetro del pilote

.y=peso unitario del suelo

.c=cohesion del suelo

as =perimetro del pilote

Abase = Area de la base del pilote
Alateral=Area lateral del pilote

N¢,Ng,Ny= factores de capacidad
Qlimite=capacidad de carga limite
Qp=resistencia por punta

Qs=resistencia por fuste

Qadm=capacidad de carga admisible
Qadm.total=capacidad de carga admisible

del total de pilotes de la zapata

Ss=esfuerzo lateral unitario promedio del pilote
Sh=esfuerzo horizontal en el pilote debido al suelo




Sv =esfuerzo efectivo en el fondo = y*L
Sv=esfuerzo efectivo promedio del pilote

®=angulo de friccion interna del suelo

FS=factor deseguridad

N =ndmero de pilotes en una zapata

P=carga de servicio proveniente de la superestructura
AL=espesor de los variados estratos que atravieza el pilote.
@ =angulo de friccién entre el suelo y el pilote.

=

=)

Superestructura

Fig. 6. Elementos para el disefio de un pilote.
CAPACIDAD DE CARGA DE UN PILOTE

1. La capacidad de carga limite de un pilote, esta dada por la
resistencia por punta y la resistencia por fuste:

QI it QPL'M& + QFL'_'E‘
..(1)

2. La capacidad de carga por punta esta dado por la teoria de
Terzaghi:

Qp = (cNc¢+0.5yBNy+ydNq) Abase (2
3. La capacidad de carga por fuste es:

Qs = Ss*Alateral ..(3)

Ss=esfuerzo lateral promedio unitario, esta dado por la teoria
de Coulomb

4. La expresion general de la capacidad de carga limite del
pilote esta dada por:

Qlimite = (cNc+0.5yBNy+ydNg)*Abase +
+ Ss*Alateral...(4.1)

Si hubieran varios estratos a lo largo del pilote:

Qlimite = (cCNc+0.5yBNy+ydNg)*Abase+
+ X (Ss*AL*as) ...(4.2)

Alateral = L*as

Qadm = Qlimite/FS ...(4.3)
FS varia de 2,5 a 4.

El Ing. César Fuentes Ortiz en su libro “Ingenieria
Portuaria”, registra los valores aproximados de Ss, al que
Ilama fs
Tabla 1. Valores del esfuerzo unitario de friccion entre el
pilote y el suelo.

Valores aproximados de fs (kg/cm2)
Limo y arcilla blanda 0,075-0,300
Arcilla muy compacta 0,500-2,000
Arena suelta 0,125-0,350
Arena densa 0,350-0,700
Grava densa 0,500-1,000

Fig. 7. Ing. Cesar Fuentes Ortiz. Ex Docente UNI. Ex
Decano CIP.

5. CAPACIDAD DE CARGA EN ARENAS Y
ARCILLAS.-

Para las arenas y las arcillas, los ensayos de corte son de la
siguiente forma:



@ cartante

Esfuar=a

,_E;_,.--'

Esfuerzo normal

Ensayo de corte en arenas

Esfuerzo
cortante

|7=0

Esfuerzo normal

Ensayo de corte en arcillas
Fig. 8. Diagramas del ensayo de corte en arenas y arcillas.
Se va a simplificar la expresién general, para las arenas y para

las arcillas por separado.

6. CAPACIDAD DE CARGA LIMITE DE PILOTES EN
ARENAS:
En la ecuacion de Terzaghi:

Cohesionc=c =0
El producto ydNg es mucho mayor que 0.5 yBNy
A la relacion yd la llamamos Sv

Sv =yd...(5)
Para la resistencia por fuste:

. Esfuerzo” -
©lateral
- uniario

- Esfugr,
. portante
-

T =

g e
= =y = =

Fig. 10. Esfuerzos en elemento de estudio de pilote, para el
caso de arenas. Sh = esfuerzo horizontal. Sv = esfuerzo
vertical.

tge=Ss/ Sh ...(6)
Ss=Sh * tgo (7)
Sh= KSv ..(8)

Sv=vyh. Seusa h=L/2, como esfuerzo promedio ...(9)
Ss = (K*Sv)*tge ...(10)

Reemplazando:

Qlimite = (Sv*Nq) Abase + (K* Sv) * tge* Alateral

S
-
40°
| _[Ng N NT: il Vo o /Ny &-—""—'
7\\\\\\\ ‘e §3°¢ / Ny
' =
N \\ e II ¢ =44° N, =260
\\\ \‘\ \‘ i @ = 48% N,, = 789J
N \L
\{‘l o3

60 50 40 30 20 102830 20 40 60 80
VALORES DE N, Y N, .- VALORES DE N,
Fig. 9. Gréafico de los factores de carga de la férmula de
Terzaghi.

ARENAS .(11.1)
Qadmisible = Q limite / 3

Donde:

Angulo de friccion entre el suelo y el pilote:
©=05¢90a08¢

Sv =y * L esel esfuerzo efectivo en el fondo.

Sv =y * L/2 es el esfuerzo efectivo promedio en la longitud

del pilote.

El valor del factor de capacidad de carga Ng se obtiene de la
siguiente figura dados por Vesic, en funcion del angulo de
friccion interna del suelo.



6.1 METODO DE MEYERHOF (1976):

Qlimite = (Sv * N*q) Abase + fs * A lateral

..ARENAS (11.2)

*3=0,4* (N spTcorreg. *L/D ) < = 4 Ncorreg.
fs = (0,01 a 0,02)*NSPTcorreg.)

(0,01) * Nsptcorreg = kg/cm2 = Para pilotes de
pequefiodesplazamiento

Bearing capacity {sclor, N

(0,02) * Nsptcorreg = kg/cm2 = Para pilotes de
grandesplazamiento

Nspreorreg = N corregido promedio

1000
800 f
600
400 y
/,
Vi
200 b
Friction argle, @ ,l
s /l
Fig. 11. Valores del factor Ng, segun varios investigadores. 80 Vi
60 4
El valor del esfuerzo horizontal Sh=K*Sv se obtiene de la 40 i /./ /
tabla 33.1 del libro de William Lambe, N N /
Table 33.1 HorimnT“Struss on Dile Driven in Sand B o 20 f,, /<’
Basis of 10 _,.-"" /! N
Relerence Relationship Relationship BF"' yd
i ! 6 )4
Brinch-Hansen and () 8, = cost d - 8, = Q434,if § = 30° (2] Theory 4 /
Lundgren (1961) (8 &, = 0.8e, (b Pile test 7
Henry (1956) 5= K, d,=34, Theory /
Ireland {1957} go=Kd=(175wl-q Pulling tests 2
Meyerhof (1951) &, = 0.58,; loose sand Analysis of
&, m 1.0, dense sand field data 1
Mansur and d, = K, £=03(Compression)  Analysis of 0 10 20 30 40 45

K = (.6 (Tension field dati < ..
Raufram (1938) i 0.6 (Tension) ] P Angulo de friccién del suelo, i;b (grados)

Fig. 12. Gréfica de Meyerhof, para obtener N"c y Nq.

From Horn, 1966,
Kvariaentre 1y 3

Caquot y Kerisel (1966, 1969) propusieron la siguiente
expresion general para Ng en arenas:

Ng = 10N"tof
N = 2,7 para diametro de pilote = 32 cm

Delgado Vargas ha dado una expresion para Ng:

Ng = 10126002 (-30)]tg f
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T. William Lambe.

7. CAPACIDAD DE CARGA LIMITE DE PILOTES EN
ARCILLAS:

En las arcillas se cumple que:

0=0=0

De la gréfica de Terzaghi se obtiene:

Ng=1
Ny=0
S
-
40°
I\\ N‘l_~ N NP' Viq E 7 Ny w.——'——"—
L 1) 5,4 o
’ Ne * 5 ¢ = 44% N,, =260
\\\\\?\ \\ 4 @ = 48% N, = 7894
\\‘ U 10

60 50 40 30 20 (030 20 40 60 80
VALORES DE NV Y N, VALORES DE N,

Fig. 13. Gréfico de los factores de carga de la formula de
Terzaghi.

Se asume que, entre el concreto y el suelo se cumple la ley de
Coulomb

Ss = Sh*tge + ¢

Ss=c (Seusal/2delac en el fondo, como cohesion
promedio) ..(12)

. Esluerzo”
L. later

. Esfuerzo. .. T R
- - portante r R PR
. wemlabase UL T
U= = I S R e, ? =

Fig. 14. Esfuerzos en elemento de estudio de pilote en arcilla.

Reemplazando en la Ec. (4.1) se obtiene la resistencia de
pilotes en arcillas:

Qlimite = (cNc + oV fondo) Abase + 2c* A lateral

............ ARCILLAS  ..(13.1)

Nc se obtiene de la grafica dada por Skempton, y que es
reproducidad en la fig. 32.4 del libro de William Lambe.

Sv = Esfuerzo efectivo en el fondo.

|

| |
| Circular or suare, 8/L= LD
|

N

Infieely long, BiLal -
|
|

Q F: L] & &
dif

" Fig. 324 Bearing capacity factass for footings on clay. (From Skemplon

]

iL=legling length

Fig. 15. Valores del Factor de capacidad de carga Nc, seguin
Skempton.

7.1 METODO DE MEYERHOF (1976):

Q limite = (N*c * cu) Abase + fs* A lateral

............ ARCILLAS ...(13.2)
Qlimite= (9 *cu) Abase + fs* A lateral

............ ARCILLAS ...(13.3)
Q admisible = Q 1imite / 3

8. Para el calculo del acero y el concreto, los pilotes se
disefian como columnas a flexo-compresion.

9. DISENO DEL ENCEPADO DE PILOTES.-

1. Tipos de Encepado.-
Existen dos tipos de encepados:

-Encepados rigidos.- Cuando m<=1,5*H



@Encepados flexibles.- Cuando m > 1,5 * H
# P= &!

NPT

0

el

] oo o) ol
Ul I-'-lil-l-"ll:l-l—lil

Fig. 16. Elementos para el disefio de encepado de pilotes.

Cuando la zapata es un encepado de pilotes, hay que probar:

-Por longitud de anclaje de la columna. (similar a la zapata

aislada)

-Por punzonamiento.
-Por cortante por flexion.
-Por flexion

2. Longitud de anclaje.-

Longitud de desarrollo de varillas sujetas a compresion:

La=0.08 dy fy / V ¢
=0.004 dp* fy
=20 cm. EIl que sea mayor.

Longitud de desarrollo de varillas en traccién:

Lgn = 0.06 Ap f, /N ¢
=0.006 dp fy
=30 cm. El que sea mayor.

Unidades:

[Lg, Lan]= cm, [fy, £c] = kg/cm?, [Ap] = cm?, [dy] = cm

db Lde

— T3 m

dbll

[

rec=7.5¢cm

Fig. 17. Longitud de desarrollo de la varilla de la columna,
espesor de varillas y recubrimiento, para la determinacion

del espesor de zapata.

3. Cortante por punzonamiento (Vp).-

Fig. 18. Falla por punzonamiento de zapata. Ensayo en el
Laboratorio de ensayo de materiales de la Universidad
Nacional Pedro Ruiz Gallo. Lambayeque. Pert.

Seccion critica de
punzonamiento

\
X ki
{_ % dr2
K | |t A
S
s+d
B
PLANTA
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BLOQUE EQUIVALENTE

Fig., 19. Seccién critica de punzonamiento y bloque
equivalente de disefio, para el calculo del peralte por
punzonamiento en encepado de pilotes.

Por equilibrio de fuerzas:

Vp=Nu-(R1+R2)

Nu = Pu, es la carga axial total mayorada

En el blogue equivalente:
-v actuante = Vp / (perimetro * d)

[Nu-(R1+R2)] / [(4s+4d) *d] =v admisible
Aqui se ha considerado s = t
Si hacemos R1=R2=0

Estamos asumiendo conservadoramente que toda la carga de
la columna, es la fuerza punzonante:

Queda la ecuacion cuadratica:
d?+s*d - Nu/ (4* v admisible)

Se despeja el peralte por punzonamiento d:

d=(-s/2) + (1/2)* s+ (Nu/vadm)

Que es la ecuacion para determinar el peralte del encepado
en primera tentativa.

v admisible = ¢* 0.27(2 + 4/B)  f'c

R =s/t (lado mayor a lado menor de columna)
0 _

v admisible = ¢ * 1.1 \f'c , ¢$=0.85

4. Cortante por flexion.-

La seccidn critica ocurre a la distancia “d”, de la cara de la
columna;:

] P = u\u
Seccidncritica 1 $
Para cortante !
——
NPT I d I V3

MM

ST T T A T
i Ipiste Ju-l'nil-}i Seo
Biryiizizinigy .
T 30y e Ee il s b1l ol
d H
=%
}

Fig. 20. Seccion critica y cargas, para el disefio del
encepado de pilotes.

Para zapata cuadrada A = B:

2 F izquierda de la
seccidn critica <= vadmisible *B * d

SFizq. <= ($*053Vfc)*B*d

5. Acero por flexion.-
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a  PARA CALCULAR EL MomE

Fig. 21. Cargas y seccion critica para momentos, para el
disefio de encepado de pilotes.

Segun el Eurocddigo, la seccion para calcular el momento se
debe ubicar a 0,15 * veces el espesor de la columna:

Mu = 2R izquierda* b

Hay que solucionar las férmulas del acero:
As=Mu/[0.9 fy(d — a/2)]
a=Asfy/(0.85*fc*B)

6. Método de las bielas en encepados rigidos.-

Para el caso de dos pilotes se asume, que la carga de la

columna se transmite a los pilotes a través de bielas oblicuas
comprimidas, que se forman en el concreto:

SECCION PARA

el ] oo fonm
I.-ltlI'-‘llll-'-l-l-l'll
17131

Fig. 22. Fuerzas que actian em el cabezal de pilotes, para el
calculo de acero, por el Método de las bielas.

Z=0875*d
Tga = 2IY

(Nu/2) / Tu = (0,875 * d) / (L/2 — 0,35%3)
Tu = [(L/2 - 0,35%s) / (0,875 *d) ] * Nu/2

Tu = As*fy

As = [(L/2 - 0,35*s) / (0,875 *d* fy) ] * Nu/2

Es la ecuacion para calcular el acero de traccion.

Sudlo
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Fig. 23. Especificaciones y detalles de colocacion del refuerzo en pilotes y cabezal de pilotes.
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Fig. Elevacion y corte de tanque elevado, cuya cimentacion con pilotes se muestra en las figuras de abajo.
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Fig. 24. Elevacion, distribucion y detalles de pilotes en tanque elevado de a



E 10. RESISTENCIA POR FRICCION EN PILOTES.-

La resistencia por friccion esta dada por:
Qs = ) f*AL*as
=Y Ss*AL*as ..(10.1)

f = resistencia unitaria por friccion

AL= incremento de longitud de pilote correspondiente a cada
estrato

as = perimetro del pilote

10.1. RESISTENCIA POR FRICCION Qs EN
ARENAS.-

Meyerhof en 1961, ha estudiado la variacion del angulo de
friccion interna en arenas con pilotes. La zona de
densificacion abarca 2.5 D, siendo - el diametro del pilote:

L=21m, D=21 pulg.

COMPACTACION DE ARENA SEGUN MEYERH

Fig. 25. Variacion del angulo de friccidn interna, por efecto
de un pilote.

La friccion unitaria crece con la profundidad y permanece
luego constante. La profundidad critica varia entre 15 a 20

diametros del pilote.
_ Resistencia

" unitaria por
friccion f

1 L Y
)
Profundidad (b}

Fig. 26. Variacion de la resistencia unitaria a la friccién, con
la profundidad.

Paraz=0al’,. .... f=K*s'v * tgd ..(10.2)

Para z=L"aL,.......... f="f(@L ...(10.3)

K = coeficiente efectivo del suelo

-0’v = esfuerzo vertical efectivo a la profundidad bajo
consideracion

d = angulo de friccion entre suelo y pilote.

K varia con la profundidad.

K es aproximadamente igual al coeficiente Kp de presion
pasiva de Rankine (Braja Das, Universidad del Estado de
California), en la parte superior del pilote, y menor que el
coeficiente Ko, de la presion en reposo a una profundidad
mayor.

Tipo de pilote K
Perforado ~Ko=1-sen¢
Hincado de bajo ~Ko a 1.4 Ko,
desplazamiento Ko=1-seng¢
Hincado, de alto ~ Ko a 1.8 Ko,
desplazamiento Ko=1-sen¢

Angulo de friccion entre el suelo y el pilote:

6=05¢9a08¢ ...(10.4)

Bhusan (1962) recomendo:
K tgd = 0.18 + 0.0065 Cr ...(10.5)
K =0.5+0.008Cr ...(6)
Cr = compacidad relativa
emax — e

Cr=——F—"
e mix — e min

COMPACIDAD RELATIVACr.-

Ec. De Marcuson y Bieganousky, 1977:

Cr=11,7+ 0,76(222Ncampo + 1600 — 7,68a"0
— 50« Cu?)?®

ANGULO DE FRICCION INTERNA ¢.—
Ec. De Hatanaka y Uchida, 1996:
@ = /20« Ncorreg. + 20

Ec. De Peck, Hanson y Thornburn, 1974, modificada por
Wolff, 1989.

¢ =27,1 + 0,3Ncorreg.— 0,00054 * (Ncorreg)?



Meyerhof(1976), determind la resistencia unitaria por
iccion, usando el ensayo de penetracion estandar:

Para pilotes de gran desplazamiento:

-f promedio = 0.02 N promedio (kg/cm2) ---(10.6)
Para pilotes de desplazamiento pequefio:

-f promedio = 0.01 N promedio (kg/cm2) ...(10.7)

N promedio = 2'Ncorregido/N, Valor corregido promedio de la
resistencia a la penetracion estandar

ENSAYO: SPT
PRPF. MimMero oE GoLres / PiE
™) - o 5 2g 50)
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=
=
3
ARENAS = FLOJA MEDIA (SEMIDENSA)
5
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Fig. 27. Ensayo de penetracion.y su uso para determinar el
esfuerzo de friccion, usando el método de Meyerhof.

Coyle y Castello (1988), propusieron la siguiente ecuacién,
para calcular la friccién en pilotes:

Qs =fpromedio*p*L

Qs=(thé*0;)*p*L

... (10.8)
p = perimetro
L = longitud del pilote

o'v= presion de sobrecarga efectiva promedio
0 = angulo de friccion entre el suelo y el pilote
= (05-0.8) ¢
K = coeficiente de presion lateral de tierra. Se obtiene de la
siguiente figura:

Coeficiente de presidn de tierra, K

[T T
I/
T,

15 A ¢

AL
/

/
“ xx/f/ ///!
LU

- 1 i

e

Relacion de empotramiento , L/D

Fig. 28. Variacion del coeficiente de presion de tierra K con
L/D, segin Coyle y Castello, 1981.

10.2. RESISTENCIA POR FRICCION DE PILOTES EN
ARCILLA.-

10.2.1. METODO A.-

Fue propuesto por Vijayvergiyay Focht (1972). Se basa en
la hipotesis de que el desplazamiento del suelo causado por el
hincado del pilote conduce a una presion lateral pasiva a
cualquier profundidad, y que la resistencia unitaria superficial
promedio es:

f promedio = L * (Sv + 2cu) ... (10.9)

Sv=esfuerzo vertical efectivo medio para toda la longitud de
empotramiento

cu = resistencia cortante media no drenada (¢=0)

) se obtiene de la gréafica siguiente, dada por McClelland,
1974:



N By e
= 2 o =
f’ & 0 Fo=2(G=25u -
8 9 |
§ 2
& 0 -
8
78’40 r—&
¥ F o i)
?bﬂ ol o
(o]
w 4‘
(=914 | | | ‘1

—

0

Fig. 29. Valor del coeficiente lambda, A, en funcién de la
profundidad.

La resistencia total por friccion se calcula con:
Qs = f promedio * L*as ...(10.10)
El  promedio S€ calcula con:

CU promedio = (CUL*L1+cu2*L2+cu3*L3) /L ...(10.11)

SV promedio = (A1+A2+A3)/L ..(10.12)

Cohesion no drenada, cu Esfuerzo vertical efectiv, S

o P A ot o Aveal

LR Y TN sa

e Sv2 cu2 Area2
bl S L se

L3

JIEA RN

Area3
Profundidad  profundidad

APLICACION DEL METODO LAMBDA EN SUELO ESTRATIFICADO

Fig. 30. Diagramas para calcular la cohesion y el esfuerzo
vertical efectivo promedio.

Resumiendo:

-Con la gréfica de McClelland se obtiene A

-Con las ecuaciones (10.11) y (10.12) hallamos cu
promedio, y Sv promedio.

-Usamos la ecuacion (10.9):

f promedio = A * (Svprom. + 2 cu promedio) ...(10.13)

RESISTENCIA AL CORTANTE NO DRENADA DE
LA ARCILLA CON EL ENSAYO DE PENETRACION
SPT, cu.-

cu (kN/m2) = 29* (Ncampo) %72 (Hara, 1971)

cu (kg/cm2)= (0.036 — 0,065)*Ncampo, (Stroud, 1974)
-La resistencia por fuste:

Qs = f promedio *L *as ..(10.14)

10.2.2. METODO X PARA CALCULAR LA

RESISTENCIA POR FRICCION EN PILOTES.-
La resistencia unitaria superficial de suelos arcillosos, se
obtiene por la siguiente ecuacion:

f=oa*cu ...(10.15)

donde:

o = factor empirico de adhesion. Se obtiene de la siguiente
figura adjunta-
Notar que para cu<= 50 kN/m2 (0.5 kg/cm2)

.a=1
Entonces la fuerza por friccion del pilote resulta:

Qs =ZXa*cu * p* AL ...(10.16)

¢, (kib/pie?)

0 I 2 3 4 S 6

50 100 15 200 250 300
Cohesién no drenada, ¢, (KN/m?)

Fig. 31. Gréfica para determinar el coeficiente «, en funcion
de la cohesion. Considerar 1 kN/m? = 0.01 kg/cm?



: 10.2.3. METODO B, PARA CALCULAR LA

RESISTENCIA POR FRICCION EN PILOTES.-

Cuando los pilotes se hincan en arcilla saturadas, la presion
de poro en el suelo alrededor de los pilotes aumenta; este
exceso en arcillas normalmente consolidadas esde 4 a6
veces cu. Sinembargo en aproximadamente un mes se
disipa gradualmente. Por consiguiente, la resistencia
unitaria por friccion en el pilote se determina con base
en los pardmetros de esfuerzo efectivo de la arcilla enun
estado remoldeado (c=0). Entonces a cualquier
profundidad:

f = B*oy ..(10.17)

donde:
oV = esfuerzo vertical efectivo

B = K tgor ...(10.18)

or = &ngulo de friccion drenada de la arcilla
remoldeada

K = coeficiente de presion de la tierra
K = (1- sengr) VOCR ...(10.19)

OCR = overconsolidation ratio = relacion de
preconsolidacion

Entonces:

f = (1 - sengr) VOCR tgor 6’y ...(10.20)
Ncampo

OCR =( OJ p )0,689

o

Ecuacién de Mayne y Kemper, 1988.
a', = Esfuerzo vertical efectivo, MN/m2

Relacion de preconsolidacién (OCR).-
Esta definida por:

OCR = pc/ po ..(10.21)

.o¢ = pc = presion de preconsolidacion de un espécimen
.6 = po = presion vertical efectiva presente = L y*h

Sipo = pc la arcillase llama normalmente
consolidada, entonces OCR =1.

Sipo< pc la arcilla se llama preconsolidada, entonces
OCR>1

9 Tes 4 METODO DE CASAGRANDE
Mo de re%,b%\ Carga de preconsolidacion
25
A 1 C 2 horizontal
Tin 4 bisectriz
B
3 tangente en 1
E

Curva de Compresibilidad

p'=yh Pc = carga de preconsolidacion Logp
.

Fig. 32. Método de Casagrande, para obtener la carga de pre-
consolidacion.

RELACIOH DE PRECOHSOLIDACIOHN (OCR):
Ing W. R aigers.

Para ambas:

fH=[4el 1+ el1)] H1 ?'s

pP=po+dp

—p OCR=pc /p’

%
P = po = yh

hfuestra_

Cr = Indice de recompraszian
Cc = Indice de compresidn

Fig. 33. Definicion de la Relacion de preconsolidacion
(RSC), u Over consolidation ratio (OCR).

Si OCR es igual a 1:

MOFMOLMENT ECONBOLIDODD:

PRECGMSGLILIAG



Fig. 34. Método de Schmertman, para determinar la curva de
mpo, a partir de la curva de compresibilidad, para el caso
de pc = po.
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Fig. 35. Método de Schmertman, para determinar la curva de
campo, a partir de la curva de compresibilidad, para el caso
de pc > po.




CONSTRUCCION DE PILOTE HINCADO Y
ACIADO IN SITU (Tipo Frankie).-

San Martin em Chiclayo. Perd.

Foto 2. Martillo hidréaulico ingressa al tubo o camisa..

Foto 3. Tubo Ilama{do camisa y martillo de hincado.

Foto 1. Hincado de pilote tipo Frankie em edificacion de U.

R |

RN v _ 5ofi

Foto 4. Em la izquierda el martillo y en primr plano el tubo
0 camisa .

Foto 6. Reforzamiento de la parte inferior de la armadura.



Foto 7. Baldes con la grava que se usa como tapon en el
fondo del tubo o camisa.

Foto 9. Apisonado final en la parte superior del pilote.
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Foto 11. Detalle de la forma en que queda, la parte superior
del pilote en el suelo.




VACIADOS IN SITU (Tipo Techdrilling).-

wONSTRUCCION DE PILOTES PERFORADOS

Cuchara
1. Suspension
2. Cuerpa
3. Poleas

4. Valvas o mandibulas

5 4

Entubado
1. Union

2. Embudo

3. Diametro dal fuste z

4. Corona cortante

b

Hélice

1
2
3
4
5

. Be

. Aleta

. Paso

. Borda cortante
. Cola de paz

Orugas
. Clindro nivelacion masf

Plumin

Kelhy

Cabera da rofacion

. Herramienta de parforacion
. Cabestrantes

10. Campana

11. Pie de mastil

12. Cabina de control

13. Clindro de empuje

. Giratorio

00~ R

En las pilotadoras
da bamena continua,
58 puadan ancontrar
ademas, elementos
limpiadoras.

Cazo o cubo
1 de perforacién
1. Bama kelly
2. Palanca apertura
3. Cazo
3 4. Tapade base
5. Cola da paz

Barrena continua

1. Tubo de la bamena
2. Azucha/tapon

3. Alimentacion de hormigon
4. Detritus
5. Hommigon

o] (o]

—2

Trepano
1. Cuerpo del trépanc 2
2. Base de golpeo

Fig. 35. Partes del equipo de fabricacién de pilotes

excavados.

. Motor diesal - sisterna hidraulico

Motor dissal — sistema hidraulion

Foto 13. Excavacion con cuchara y barreno, del suelo para
pilote perforado.

Foto 14. Excavacién y control de profundidad.



Foto 15. lIzaje de armadura para colocacién en el tubo o
camisa.

Foto 16. Colocacion de armadura dentro de la camisa.

Foto 17. Llenado de concreto con embudo.

Foto 19. Pilotes en cimentacién de Puente Bellavista. Rio
Huallaga. San Martin. Peru.



Foto 21. Puente Bellavista. Rio Huallaga. San Martin.




ECAPITULO 16

EMPUJE DE TIERRAS Y MUROS DE
CONTENCION

INTRODUCCION.-

Varios accidentes se han producido por derrumbes del suelo,
ocasionando muertes a los trabajadores. Ademas se ocasionan
dafios a las propiedades adyacentes, cuando se hacen
excavaciones, para colocar tuberias de agua o desagtie, o para
construir cimentaciones. Por tanto, es objetivo muy
importante, conocer la teoria que explica las fuerzas internas,

especialmente las horizontales, de una masa de suelo, el Fig. 2. Modelo para entender el empuje activo y pasivo.
derrumbe de excavaciones, y el disefio de muros de
contencion. 1.1 CALCULO ANALITICO DEL EMPUJE ACTIVO
E.- Con teoria de Rankine.- Se considera el rozamiento
EMPUJES ACTIVO Y PASIVO.- cero entre el suelo y el muro.
X
= [l
w
Muro ‘,l P TECR = = v
. . &
E,=Empuje activo H £ | 1 / RO SN
i =Friccion 1 T B
& =Rozamiento 0\ 1
@ N =Normal o5 & SR
W =Peso ~— U »
T=Tangencial
Fig. 3. Fuerzas en el muro
Fig. 1. Empuje activo, ocurre cuando el suelo ejerce fuerza E
sobre el muro. T

Ez=Empuje pasivo %

o =Friccion

5 =Rozamiento
N =Normal N
W =Peso

T=Tangencial

Fig. 4. Poligono de fuerzas para empuje activo, con

. ] ) . rozamientod =0
Fig. 2. Empuje pasivo, ocurre cuando el muro ejerce fuerza

sobre el suelo.




Fig. 5. Poligono de fuerzas para empuje pasivo, con
rozamientod =0

ELEMENTOS.-
E = empuje del terreno
W= peso del bloque
T= fuerza tangencial
N = fuerza normal
® = inclinacion de la superficie de falla
¢ = angulo de friccion del suelo
vy = Peso especifico del suelo
Del poligono de fuerzas de empuje activo se obtiene:
tg® - 9= E/W
E=W tg(® - o) ..(1)
W =y x volumen
tg 6= H/ X
X = H ctg 6
W= vy ( HX [/ 2) * 1 metro
W= v H*H (ctg 6)/2
W = vy H? (ctg 0)/2 -(2)
Reemplazando (2) en (1):
E = vy H2(ctg 0)tg®-9) /2 ..(3)
E = f(0)
Se busca 0 detal manera que E sea maximo:
dE /d® = 0
ctg® *sec? (0 - ¢) +tg(0 - @))[-csc20] = O
efectuando se obtiene:

sengcos (0 - ¢) /sen? § cos? (0 -¢)= O

cos 20 -¢9) = 0= cos 90°

0 = (90 °+ ¢) /2

0 = 45°+ ¢/2| ANGULO DE FALLA (4

Reemplazando (4) en (3) resulta:
E = y*(HY2)*ctg (45° + ¢/2) tg(45 + /2 - ¢)
E = y*(H%2) *ctg (45°+ @/2)*tg (45 - ¢/2)

E = y*(HY2)*(1-sen¢g)/(1 + sen ¢) ..(5)

Ka = (1-sen¢@)/(1+sen o) ...(6)

Ka se Ilama coeficiente de empuje activo

E = Ka*y* (H%2) (7

MURO CON RELLENO INCLINADO Y
ROZAMIENTOd.-

Es el caso mas general, el Método de Coulomb, arroja la
siguiente ecuacion. En este caso la fuerza de empuje es P y
el angulo de rozamiento entre el suelo y el muro es d.

La Ecuacion general del empuje de tierras es:

1

P =:-;r'-H1- sen” (o + @)

|sen(p+ dysen(e — B) :
\ sen(c — &)senfa + 8)

sen-orsen(o— &) 1+

Fig. 6. Elementos para el célculo de la fuerza de empuje.



-8 angule de rozamiente enfre ferrena y muro.

« (f: anguio de rozamisnto intemo del ferreno.

. ,5 - angulc de ia superficie del rellena con la

harzontal.

« & - angulo entre ef trazdds de!l muro v [a horizontal,
« P: Reaccidn del murs sobre e terreno, confraria al
empuie achive i con el mismo valor

« W peso de iz cunia.

« @ reaccidn de s maza del ferenc sobre I3 cufia.

« ¥ o densidad seca del reflenc.

» H- alfura del muro.

CASOS PARTICULARES DE EMPUJE .-

El coeficiente de presion activa vale:

2 2
c =cos5C0S5 cos” d—cos ¢

a

cosd + \]cosz 5—cos’ ¢
Cuando delta = 0:
_1—seng

T 1+ seng

El coeficiente de presion pasiva vale:

c, =cos§cos§+1fcosz§—cosz¢

cos 5—\/(:032 S—cos’ ¢

Cuando delta=0:

_ 1+seng
P —seng

Copwih+11)

P + 3hi
Y= Stz
= ;— Capwh (h+2h)

Fig. 7. Fuerzas actuantes.

Tabla \° 2. Pesos unitarios, angulo @, y coeficiente de friccion entre hormi

gon y suelo.

Tipo de suelo Peso unitario w ) f
(ton/m’) (grados)
1.Arena o grava sin particulas finas, muy 1.75a1.90 33-40 | 0.50-0.60
permeable
2. Arena o grava con mezcla de limo, poco 1.90a2.10 25-35 | 0.40-0.50
permeable |
3. Arena Limosa, arena y grava con alto 1.75a1.90 23-30 | 0.30-0.40
contenido de arcilla
4. Arcilla medio rigida 1.60a1.90 | 2535 | 0.20-0.40
5. Arcilla blanda, limo 145a1.75 20-25° | 0.20-0.30

* Para condiciones saturadas el valor puede ser cercano a cero.

TIPOS DE MUROS DE CONTENCION.-
Existen los siguientes tipos de muros:
a) Muros de gravedad

b) Muros en voladizo
¢) Muros con contrafuertes.



CORDONACION

INTRADOS

TRASDOS

a) Muro de gravedad

PANTALLA

CIMENTACION

PUNTERA
TALON

b) Muro en voladizo

PANTALLA

CONTRAFUERTE

CIMENTACION

¢) Muro con contrafuerte

Fig. 8. Tipos de Muros de contencion.

TIPOS DE FALLA DE LOS MUROS -

o
|
I WJ{‘
|
AR
e, 2
o 4
. \ k
f
| ®
|
1

GIrRO

Fig. 10. Falla por vuelco.

Fig. 11. Falla por cortante superficial.

Angulo o con
1a horizontal

<% Suelo débil

-
- e
_—

-
.

——

Fig. 12. Falla por cortante profundo.




F FUERZA DE EMPUJE EN MUROS.-

La fuerza de empuje se obtiene de las ecuaciones de equilibrio
estatico, considerando el bloque tedrico de deslizamiento.
El método clasico de célculo es usar la Teoria del empuje
activo de Coulomb, que consiste en determinar por tanteos,
la cufia que produce el maximo empuje del suelo.
Analiticamente se calcula también esta fuerza de empuje.

Fig. 14. Método de Coulomb, para obtener la fuerza de
empuje.

Seguridad al desplazamiento y al volteo.-

Se deben chequear los factores de seguridad al vuelco FSV
y al deslizamiento FSD, y presiones actuantes sobre el
suelo:

Respecto al punto A:

M resistente = X Fy * Xb

M actuante = X Fx * Yb

Fh actuante = X Fx

Fh resistente = (X Fy) * f

FSV = Mresistente / Mactuante >=1.5 (suelo granular)
>=2 (suelo cohesivo)

FSD = Fh resistente / Fh actuante

>=1.5 (suelo granular)
>=2 (suelo cohesivo)

Chequeo de presiones.-

6l=P/A(L- 6e cL/ B)
62=P/A(1+6e cL/ B

Disefio de la Pantalla.-
Mu pantalla=1.6 (E*yE+ Es/c* ys/c)

d:

Mu
|9 fy*prba-059%p* )

Se puede verificar el peralte d con p = 0.004 (Ing. Roberto
Morales, Per()

También se verifica el esfuerzo cortante actuante y el
resistente:

vu actuante = 1.6 (E + Es/c) / (b*d)
ve admisible =¢ * 0.53 *Vf’c

Se debe cumplir:

VU < Ve

Una vez verificado el peralte d, se calcula As:
As pantalla=Mu/ ¢ fy (d - a/2)

Para el refuerzo horizontal usar:
As =0.0018 * b * d.

Si el espesor del muro t > 0.25 m, usar acero secundario en
dos capas.

Disefio de la Zapata.-
Consta de dos partes: La punta y el talén:
Para el disefio de la punta hay que hallar el Momento ultimo
que ocurre en la punta:
Mu punta = Ru punta * xp - 1.2* w zapata*(x 2)?/ 2
Disefio del talén.-
Mu talon = 1.6 *w s/c * (X s/c)%/2 +
1.6 *w relleno (Xrelleno)?/2 +
1.2*w zapata*X?zap/2 - Ru talon * X1

Como acero secundario de zapata usar:

As = 0.0018 b*d

DISENO DE MUROS EN VOLADIZO



@ CORGHACIEN

[—I.Eﬂ—-ﬂrﬁ 3. Kr

1. Predimensionado.-

»>=23 M

H T 5/ SUPERFICIE
-/ DEFALLA

B/3

T H/10

0LH<B<O7H
Fig. 1. Pre-dimensionado de muro en voladizo.

2. REGLAMENTOS.-
Los reglamentos que se pueden usar son:
-Reglamento Nacional de Edificaciones

-Building code requirements for structural concrete.

Reglamento ACI.
-Earth Manual. Manual de tierras (USA).
-Eurocodigo 7. Proyecto Geotécnico.

-NCS. Norma de Construccién Sismorresistente. Madrd.

Espafia.

GIrRO

X
L l E=EMPUJE ACTIVO
E - @=FRICCIGN
LYY -
A 5 =RoZAMIENTO
H ey
I @ N =NORMAL
N W =PESO
@ T=TANGENCIAL

Fig 1.2. Elementos para el disefio del muro. Caso de empuje
activo.

3. ELEMENTOS DE DISENO.-

E = empuje del terreno

W= peso del bloque

T= fuerza tangencial

N = fuerza normal

® = inclinacién de la superficie de falla
¢ = angulo de friccion del suelo

vy = Peso especifico del suelo

Ka = Coeficiente de empuje activo

4. FUERZA DE EMPUJE DEL SUELO.-

E
.
- W
O—gp
2
N

Fig. 1.3 Diagrama de fuerzas para empoje activo, con
rozamiento 0 =0



Fig. 5. Poligono de fuerzas para empuje pasivo, con
rozamiento 6 =0

La fuerza de empuje del suelo vale:

E =  Ka*y*(HY2)

Donde:
Ka = (1-seng)/(1+ senp)

Ka se llama coeficiente de empuje activo

5. PRESION DEBIDO A LA SOBRECARGA.-

La presion debido a la sobrecarga de la cimentacion,
producida por la cimentacion, de los modulos adyacentes, se
calcula con el diagrama de is6baras o bulbos de presion. Los
esfuerzos verticales y horizontales estan relacionados con la
Ec. de Mohr — Coulomb:

1—szen @ , cos @

ogh= ov - 2c
1+szen o 1+zeng
..(4)
gh= ovrKa — 2cvKa
..(5)
Siendo:
1 —zen
Ko= —— %
l+szen g

..(6)

Square —B2—=p24 Continuous
28 i8

128

48

8

S—

—4 1
A
']
S o

-
=

B (I ¥

O kel M T, I i
18 ] 182 )f
[ e )

Fig. 2 Diagrama de is6baras o bulbos de presion.

6. FUERZA SISMICA.-
6.1 Norma NCS, Espafia.-

Se incrementa el Empuje horizontal (E), con la siguiente
ecuacion:

Ks=1+an/g (7

Para la aceleracion se usa la el Mapa de iso-aceleraciones.

Enero 1900 - Jurio 2001
MAGNITUD (mb)

o O

3 ‘ ) .

PROFUNDIDAD (km)
® 0O O © o

0:32 B|.W N0 MI.X0 N1-6N

Falas

Fig. 3.1. Mapa de sismicidad del Peru.
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SISMICIDAD SUPERFICIAY

Enero 1900 - Junio 2001
Profundidad 0 - 32 km

MAGNITUD (mb)

5

LORE

RTAQ,

Fig. 3.3. Mapa de ordenadas espectrales, para un periodo estructural de 0
segundos, y un periodo de exposicién de 50 afios. Fuente Pontificia
Universidad Catolica del Perl. Escuela de graduados.

% ™

7/
|§. ‘ Inusasto Cestuice del Pers

MAPA PRELIMINAR DE PELIGRO SISMICO
ACELERACIONES SISMICAS

— 0

Fig. 3.2. Mapa de aceleraciones sismicas (en cm?2/seg).
Probabilidad de excedencia en 50 anos.

Fig. Mapa de iso-aceleraciones espectrales, para un periodo
estructural de 1.0 segundo, y 10 % de probabilidad de
excedencia en 50 afios de vida (til. Fuente: Carlos Gamarra
— Zenbn Aguilar.

6.2 Método de Seed.-
Es una simplificacion del Método de Mononobe — Okabe.
Es = y(H%Y2) *@/4)*(@wn/g)

ach = aceleracion sismica

Es= Fuerza sismica horizontal actuando a (3/ 5)*H.

0.75H ‘

SH{S

\

SECCION M-M

7. FALLA POR VOLTEO Y DESLIZAMIENTO.-



Fig. 4. Falla por deslizamiento.

Fig. 5. Falla por vuelco.
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Fig. 6. Fuerzas actuantes y secciones criticas del muro.



)

El factor de seguridad al vuelco FSV y el factor de
seguridad al deslizamiento FSD, y presiones actuantes
sobre el suelo:

Mresistente = XFy * Xb

Mactuante = XFx * Yb

Fh actuante = Fx

Fh resistente = (ZFy) * f

FSV = Mresistente / Mactuante>=1.5 (suelo granular)
>=2 (suelo cohesivo)

FSD = Fh resistente / Fh actuante>=1.5 (suelo granular)
>=2 (suelo cohesivo)

8. CHEQUEO DE PRESIONES.-

61=P/A(L- 6e cL/ B)

62=PIA(1+6e cL/ B)

ecL = Excentricidad respecto al centro de luz de la zapata.
B = ancho de zapata

P=XFy

9. DISENO DE LA PANTALLA.-

Célculo del peralte.-

Se calcula con el momento méximo mayorado, que ocurre
en la base o fondo de la pantalla.

Mu pantalla=1.6 *(E*YyE+ Es/lc* ys/c)

Mu

d=
o* fy*p*b(l—o.sg*p*ffi)

También se verifica el esfuerzo cortante actuante y el
resistente:

vu actuante = 1.6 (E + Es/c+ Es) / (b*d)
v admisible =¢ * 0.53 *Vf'c

Se debe cumplir:

Vu<vC

Una vez verificado el peralte d, se calcula el acero As con:

As pantalla = Mu / ¢fy (d - a/2)

a=As *fy/(0,85*f c* a*h)

También se usan las gréaficas que relacionan el Momento
con la cuantia.

Para hallar la cuantia se entra con Mu/bd?, y entrando a la

grafica se encuentra la cuantia de acero.

65

60 0-2=0.75 0
55
—"a. ’l
Dos=0.75 0
50 ‘ ‘ il
'.(.\4‘\
L5 )
.‘"\
E 0_.=0.75p
o LO
=
) o
= 35
=]
=
H‘:
s 30
25
20 g
I5
to p_..=14/f,
10 HHHHHHH
T,
to o 0.0013
5
0

0.000
0.001
0.002
0.003
0.004
0.005
0.006
0.007
0.008
0.009
0.010
0.0l
0.012
0.013
0.014
0.015
0.01&
0.017
0.018
0.019

CUANTIA DE REFUERZO, 5
Fig. 7. Gréfica para calcular la cuantia de .

Como cuantia minima se usa:

As =0.0018*b *d.

Para el refuerzo horizontal se usa:

Para varillas menores a 5/8 “: As = 0.0012* b * d.
Para varillas mayores a 5/8 “: As = 0.0015* b * d.

Como el espesor del muro t > 0.25 m, se usa acero
secundario en dos capas.

0.020
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Fig. 8. Fuerzas para el disefio de la zapata.
10. DISENO DE LA ZAPATA. -
Consta de dos partes: La punta y el talon:

Para el disefio de la punta, se halla el Momento ultimo que
ocurre en la punta:

Mu punta = Ru punta *X; - 1.2* w zapata*(m2)?/ 2
Para el disefio del talon.-

Mu talon = 1.6 *w s/c * (m1)%/2 + 1.6 *w relleno (X1)%/2+
1.2*w zapata*(X1)%/2 - Rutalon * X1

El acero se calcula con:
As zapata = Mu / ¢fy(d - a/2)

a=As*fy/(0,85*f c* a*h)

Como acero secundario de zapata se usa:

As =0.0018 b*d
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@ DISENO DE MUROS DE GRAVEDAD

SECCION DE CANAL

Los esfuerzos permisibles segln el reglamento del ACI, son:
Parafc= 175 Kkg/cm2

1. Esfuerzo de traccion por flexion admisible:

ftp= 0424 *fc = 5.61 kg/em2

2. Esfuerzo de compresion por flexién admisible:
fep=0.45*%c=78.75 kg/cm2

3. Esfuerzo cortante admisible:
vep=053*\fe= 7.01 kg/cm2

Centro de luz h
de la seccl S e

SECCION DE ANALISIS

f oe comrresion
FCA FLERIC

En este primer caso, la carga mas importante es la reaccion
del puente

Los esfuerzos de traccion y compresion valen:

o= (Pu/A)(1+-6ecL/B)

¢ compresion = 26.1 ton /m2 =2.61 kg/cm2

Estos valores son mucho menores que los esfuerzos
admisibles dados en (1) y (2)

-X=358/6.72m=0.53m

Empuje y momentos actuantes:

KPeH =0.33x1.8x0.6 =0.36 ton/m
KPeH=0.33x1.8x1.8=1.07 ton/m
M=E1xY1+E2xY2=117ton-m

-e=M/P=117/6.72=0.17Tm
S2 =1.23 ton/m2 = 0.12 kg/cm2

Esfuerzos que son menores al admisible de 0.95 kg/cm2

S=6.72/(1.8x1) (1+-6x0.2/1.8)
S1=6.23ton/m2 = 0.62 kg/cm2

La excentricidad respecto a la base de 1.8 mes 0.2 m
Los esfuerzos actuantes sobre el suelo son:

E1=0.36 x 1.80 ton = 0.65 ton
E2=0.5x1.8x1.07=0.96 ton
Y1=1.80/2=0.90m

Y2=1.80/3 =0.60m

o traccion = - 9.8 ton/m2 = - 0.98 kg/cm2

Pu=1.5D + 1.8 L =4.90 ton, carga mayorada

G =(4.90 /0.60x1)(1+-6x0.25/0.60 m)

Chequearemos por traccion y compresion en la seccion 1-1,
calculando el momento que produce el empuje de terreno:

-y1=0.85/2m=0.425m

orta

-y2 =0.85/3m =0.283 m
M=E1*yl+E2*y2=0.19 ton-m

La excentricidad es
-e=M/P=0.07m

La excentricidad respecto al centro de luz de la seccién de
ancho 0.60 m es:

-6 cL=0.15+0.07m=0.22m

H" = sobrecarga / Pe. =960 kg/m2/ 1800 kg-m3 = 0.53
que es menor que 0.60

Por tanto H’ = 0.60 m

COMPROBACION DE ESFUERZOS EN LAS
SECCIONES DEL MURO.-



@hequearemos la seccion 1-1:
Al cortante:

K=(1-seng)/(1+senqe)=0.33

KPe.H = 0.33*1.8ton/m3*0.6 m* 1m =0.36 ton/m Ry
(cada metro de estribo) B/2

Z007), nss
KPeH = 0.33*1.8ton/m3*0.85m=0.50 ton/m 2D l —
/2‘/ R‘ Lt
E1=0.36*0.85 =0.31ton | 14 ﬂ,
E2=05*05%0.85=0.21ton kil - A
V =E1+E2=0.52ton

B/3
= 0,60

|- L& RESULTAMTE
DEBE CAER EN
EL TERCIO CEMTRAL

Vu=1.8*0.52ton =0.94 ton

-vu =Vu/ (bxd) =0.94/(0.60 x 1) = 1.57 ton/m2

EVL': = 0];156 kglem2 et dimisible dad SERL.&'&QBLIZSEO HAY 4
(;)e esfuerzo es menor que el esfuerzo admisible dado en | Tracciones
E=E1+E2=1.61ton
Fuerza horizontal resistente : ‘ Qv 0.25
— > <7

F h = friccion x W = 0.45 x 6.72 ton = 3.02 ton . 0.60

<
Factor de seguridad al deslizamiento: 180m

Q <>

e o 0.80
FSV =7.39/1.17 = 6.3 mayor que 3 (correcto) v O
AR N r

Factor de seguridad al volteo: g ° O o <o i£-1574
Momento actuante = E1x Y1 + E2 x Y2 = 1.17 ton-m \V \V \b
Momento resistente = 6.72 x 1.1 ton-m = 7.39 ton-m 120 030 030
(respecto al punto opuesto a A)
FSD =3.02/1.61 = 1.88 mayor que 1.5 (correcto) SECCION DEL ESTRIBO

Usar f'c = 175 kg/cm2 mas 30 % de piedra mediana.
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ﬂCAPI'TULO 17

PREDIMENSIONADO DE
CIMENTACIONES

RESUMEN

Vamos a mostrar como afectan los parametros geotécnicos,
tales como capacidad portante y coeficiente de balasto, en
el disefid de cimentaciones superficiales rigidas de concreto
armado: zapatas aisladas, conectadas con vigas de
cimentacion, corridas o continuas y plateas de cimentacion.
Se encuentran las proporciones y relaciones que deben tener
las dimensiones de las cimentaciones, segln los variados
tipos y parametros del suelo. Estas relaciones se pu8eden
usar para el predimensionado de cimentaciones
superficiales rigidas.

1. INTRODUCCION.-

Cuando se disefian cimentaciones hay que tener en cuenta
lo siguiente: tipo de suelo (cohesivo, granular, granular con
finos, de alta o baja plasticidad), variacion de estratos,
consistencia (blanda, media, dura), las propiedades fisicas y
mecénicas (cohesion, angulo de friccidn interna, indice de
compresion, moédulo de elasticidad, coeficiente de balasto),
ubicacidn del nivel freatico, subpresion de agua, empuje de
agua sobre la subestructura y superestructura, socavacion,
erosién edlica e hidraulica, empuje de suelo sobre la
subestructura y superestructura, expansion del suelo,
licuacion del suelo, profundidad de cimentacién, capacidad
portante por resistencia, capacidad portante por
asentamiento, esfuerzo neto, asentamientos diferenciales y
totales, agentes agresivos (sales, cloruros, sulfatos),
expansibilidad y fuerza expansiva del suelo, estabilidad del
talud de la excavacién, procedimiento de construccion,
especificaciones  del  Reglamento  Nacional de
Edificaciones, ACI, Eurocéddigo, efecto de fendmenos
naturales como inundaciones, sismos, etc. Solo si
conocemos esto procedemos a disefiar la cimentacion, en
caso contrario el disefiador se convierte en un peligro
publico. “No hay gloria en las cimentaciones”, dijo el Dr
Terzaghi, pero si repudio para el ingeniero si falla una
edificacion. Queda claro que las condiciones del suelo sobre
el que se apoya la estructura, afectara necesariamente en el
disefio de las cimentaciones. Vamos a mostrar como afectan
los pardmetros geotécnicos en el disefio de cimentaciones.
Ver Fig. (1).

El “BUILDING CODE REQUIREMENTS
FOR STRUCTURAL CONCRETE”, del AMERICAN
CONCRETE INSTITUTE (ACI), Normas 318M-02 Y
318S-05, en lo referente a estructuras sismorresistentes, da
las siguientes especificaciones de cimentaciones:

“21.10.3.1- Las vigas apoyadas en el suelo disefiadas para
actuar como acoples horizontales entre las zapatas o
coronamientos de pilotes, deben tener refuerzo longitudinal
continuo que debe desarrollarse dentro o mas alla de la
columna soportada o estar anclada dentro de la zapata o del
cabezal del pilote en todas las discontinuidades.

21.10.3.2 — Las vigas sobre el suelo disefiadas para actuar
como acoples horizontales entre zapatas o cabezales de
pilotes deben ser dimensionadas de tal manera que la menor
dimension transversal sea igual o mayor que el espacio libre
entre columnas conectadas dividido por 20, pero no necesita
ser mayor a 450 mm. Se deben proporcionar amarras
cerradas con un espaciamiento que no exceda al menor entre
la mitad de la menor dimension transversal o 300 mm.”

Esta Gltima especificacion da una proporcidn que relaciona
el ancho de la viga de conexion en funcién de la separacién
entre columnas, que puede ser usada para el pre-
dimensionado.

So =¥ =%
Fig. (1). Influencia del suelo sobre una edificacion en ciudad
universitaria en Lambayeque. Perd.

DEFINICIONES.-

CAPACIDAD DE CARGA LIMITE (gd).- Maxima
presion que se puede aplicar a la cimentacion, sin que ésta
penetre en el suelo.

CAPACIDAD DE CARGA ADMISIBLE (Qadm).-Es la
carga limite qd dividida entre un factor de seguridad FS. -
Qadm = qa/FS. A este esfuerzo se le llama capacidad portante.
El Dr. Terzaghi recomienda que FS no sea menor que 3.
ESFUERZO NETO (q neto).- Es el esfuerzo util, que
queda para la superestructura, después de quitarle el
esfuerzo que va a utilizar el peso del relleno del suelo y la
sobrecarga de piso:

-q neto = gadm —y * D - sobrecarga de piso

donde:

v = peso especifico del relleno

Ds = Profundidad de cimentacion

Sobrecarga de piso = 500 kg/m2.

PRESION DE CONTACTO (qc).- Es producida por las
cargas de la superestructura, y actla debajo de la zapata, en
el encuentro zapata-suelo. En el disefio de cimentaciones, se
busca que gc sea menor o igual a q neto.

3. CARGA DE SERVICIO Y PESO PROPIO DE
ZAPATAS AISLADAS.-Las zapatas aisladas son
elementos estructurales, que sirven para repartir las cargas
de la columna al suelo. Su disefio es la base para otro tipo



de cimentaciones. Se necesita contar con la carga axial y la
esistencia admisible del terreno (gadm). VVamos a encontrar

la proporcion n, entre el peso de zapata Pz y la carga de
servicio P, como funcion del esfuerzo neto:

De n=Pz/P,

P+Pz= gnetoxA,Yy

Pz=y.*A*B*H,

Siendo:

- v¢ = Peso volumétrico del concreto armado.

A, B, H = dimensiones en planta y elevacion de la zapata.
-g neto = esfuerzo neto

1
neto
aneto
c*H
Con el peso volumétrico del concreto de 2,4 t/m3y H = 0,60
m, se obtiene lo siguiente:

Se obtiene: N = ...(ZA-1)

Tabla (1). Peso de zapata en funcién del peso de la

superestructura.

-q neto, Proporcion, Porcentaje,
kg/cm2 n = Pz/P n*100
0,50 0,404 40,4
0,85 0,204 20,4
1,00 0,168 16,8
1,25 0,130 13,0
1,50 0,106 10,6
2,00 0,078 7,8
2,50 0,061 6,1
3,00 0,050 5,0
3,50 0,043 4,3
4,00 0,037 3,7

La tabulacion y representacion de la Ec.(ZA-1), se
encuentra en la Tabla ZA-01 y figura ZA-01 del Anexo,
para diversos valores de peralte de zapata.

4. ZAPATAS CONECTADAS.-

Las zapatas conectadas estan formadas, por zapatas
acopladas con vigas de conexion (o vigas de atado). Se
colocan vigas de conexidn, para evitar los desplazamientos
horizontales de las zapatas, soportar los momentos de las
columnas (especialmente por sismo), disminuir el efecto de
los asentamientos diferenciales y, para soportar los
momentos, debido a la excentricidad de la carga de la
columna y la reaccién del suelo, que se produce en las
zapatas excéntricas. La colocacion de vigas de atado es
obligatorio en estructuras construidas en zonas sismicas,
segun el codigo europeo llamado Eurocédigo 8: Proyecto
de estructuras sismorresistentes. Ademas deben colocarse
en ambas direcciones formando una reticula.

Un modelo estructural simple, de zapatas conectadas, se
muestra en el esquema adjunto, donde P1 y P2 son las
cargas actuantes, R1 y R2, son las reacciones del suelo, s1
es el ancho de columna, L es la separacion entre cargas, y x
es la distancia al punto de momento maximo.

Usando el procedimiento de disefio de zapatas
conectadas, se han calculado las areas de las zapatas
excéntrica (B1xT1, en m?), interior (B2 = T2, en metros), y
las secciones y aceros de las vigas de conexién; para las
variables: Numero de pisos (N), separacion de columnas (L)
en metros, y el esfuerzo neto (gneto). La separacion de

columnas se considero igual en ambas direcciones. No se
incluy® el efecto del sismo. Ademas ¢ =210 kg/cm?, fy =
4200 kg/cm?. Se presenta la seccion (bxh, cm?), y los aceros
del lecho superior (As superior.) e inferior (As inferior) de
la viga de conexién. Se ha colocado el Momento flector
maximo de la viga de conexién (Mu max), para afiadirle el
que resulta del analisis sismico (y otros efectos de la
naturaleza), y sea verificado, mejorado y adecuado a sus
fines, por el disefiador. Se ha partido desde una dimension
pequefia (L = 3 m) hasta L = 6 m, para poder barrer un
campo variado, de medidas comunes de edificaciones. Los
resultados se muestran en el Anexo, tabla ZC-01, y sirven
para pre-dimensionar zapatas conectadas. Cuando el
esfuerzo neto (Qneto) 0 las luces (L) de su proyecto particular,
no sean exactamente los valores dados en las tablas, se
pueden interpolar, o tomar el valor inmediato superior.
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ﬂs. ZAPATAS CORRIDAS O CONTINUAS.-
Un cimiento es rigido, si se verifica la relacion, dada en la

Norma ACI 336.2R 88 “Suggested Analysis and Design
Procedures for combined footings and Mats”, reaprobado en
el 2002, y que nos remiten a Fritz Kramrisch y Paul Rogers
(Simplified Design of Combined footing, 1961), vy
Kramrisch (Footings, 1984):

En la direccion transversal.-

Separacién para luces de volados:

L <0.88% /el
K, *b

En la direccion longitudinal.-
Separacion de columnas adyacentes (L):

L <1.75% | Ee!
K, *b

Donde:

t = espesor de la zapata.

V = longitud del volado

b = ancho del cimiento

Ec = 15000 Vfc

Ec =2.17 x 10 ® ton/m2, para fc = 210 kg/cm2.

K =q/d=Mddulo (o coeficiente) de balasto = Coeficiente
de Winkler = Modulo de reaccion de sub-rasante.

..(zCC-1)

...(ZCC-2)

=
WIGA DE CONEXION

WIGA DE CONERION L

ACERO LONGITUDNAL

[=

T Lo

YIGA DE CONEXION i

PLANTA

5.1 RELACION VOLADO/CANTO, POR RAZONES
DE DISTRIBUCION DE PRESIONES UNIFORME,
SOBRE EL SUELO.-

5.1.1 EN LA DIRECCION TRANSVERSAL .-

(i

v= (B-b)/2 v )
5 ’| " N
. A
] ]
B
Corte A-A

Para voladizos, usando la ecuacién (ZCC-1):
L = v = longitud del volado

Em =Ec/2 = 108 685 kg/cm2, y
h =1.1d, se obtiene:
EXPRESION GENERAL DE VOLADO/CANTO:

v < 13.04

0= ...(ZCC-2)
d ~ 4fk_*d

5.1.1.1 CIMENTACIONES EN ARENAS:

-k = k3o (B + 0,30)?/ (2B)?

-k es aproximadamente = 0.25 *kso ...(ZCC-3)

La relacion Volado vs. Canto vs. Kso en arenas es:

v _ 1844
d 4 kSO*d

La Ec.(ZCC-4) se representa en la figura ZCC-01

..(zCC-4)

5.1.1.2. CIMENTACIONES EN ARCILLAS.-

Para cimentaciones rectangulares de dimensiones BxL.:
L = longitud de la zapata corrida.

Para valores practicos se reduce a:

k

Kk, = 20*% ...(zCC-5)

Esto en la relaciéon de vuelo canto, Ec. (ZCC-02), se
convierte en:

Relacién Volado vs. Canto vs. Kzo en arcillas:

Haciendo B aprox. = 2*v

Se obtiene:

v < 7.34

d - 4\/ kSO*d

La Ec. (ZCC-6) se representa en la figura ZCC-2.:

...(zCC-6)

5.2 RELACION SEPARACION DE
COLUMNAS/PERALTE, POR RAZONES DE
DISTRIBUCION DE PRESIONES.-

5.2.1 EN LA DIRECCION LONGITUDINAL.-
5.2.1.1 EN ARENAS:

L_ 3667
d 4 kSO*d

Esta relacion esta resuelta en la figura ZCC-03.

...(ZCC-7)

5.2.1.2 EN ARCILLAS:
L < 27.14

a_ A k30*d

Esta relacion esta representada en la figura ZCC-04

..(ZCC-8)

6. PLATEA DE CIMENTACION.-

En este caso también se debe cumplir las especificaciones
de cimientos rigidos, de la Norma ACI 336.2R 88
“Suggested Analysis and Design Procedures for combined
footings and Mats”, por tanto se usan también las graficas
ZC-03y ZC-04.

Un modelo suficientemente correcto, consiste en calcular la
losa, como placa flotante sobre apoyos elasticos, en la que
el apoyo elastico esta constituido por resortes o muelles, a



los que hay que asignarle una constante elastica. La
onstante elastica se obtiene multiplicando el coeficiente de

balasto por la seccion de la columna.

La placa a su vez se sustituye por un emparrillado, sobre
apoyos elasticos equivalente. La parilla esta formada por
una reticula vigas ficticias, en dos direcciones. Se resuelven
dos plateas, de 50 cm y 150 cm de espesor.

Primero una platea de 50 cm de espesor, con separacién de
luces de columnas de 6 m, correspondiente a un edificio de
5 niveles, en Chiclayo. La constante eléstica determinada
para el caso a resolver es de k = 2384 kg/cm =238.4 t/m.
Segundo, resolvemos otra platea mas rigida de 150 cm de
espesor, con las demas caracteristicas que la anterior.

Los resultados se muestran en el Anexo, en las figuras PL-
01yPL-02.

Calculamos las deformaciones, momentos, cortantes de
disefio, y las presiones sobre el suelo, generalmente usando
programas de computo (SAP, SAFE).

Q-W\r-i'— B pr Brz L\P:) LF"-

Z'W\'-: :"— Bps Brs Br B

PARRILLA CON VIGAS FICTICIAS

g,w\,_:.._ B g Pl @ Pl P2
i S S SRR

MODELO DE PLATEA COMO PLACA FLOTANTE

De:
. Ru qu Myu * x'
a(x', yu= Y My
Area Ix ly
Se obtiene:

DISENO COMO VIGA RIGIDA.-

Se considera la platea en una direccién, como si fuera
una viga continua. Se calculan los esfuerzos en el suelo,
se chequean presiones, se mayoran los esfuerzos, se
calculan los momentos y se halla el acero requerido.

R e \

qx\y)

cho_
Fig. PL-1. Modelo de platea como viga continua.
Esfuerzos en una franja de columnas.

-Se calculan los esfuerzos promedio, se modelay
resuelve como viga continua.
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Fig. PL-4. Diagrama de esfuerzos promedio, bajo las
columnas, para platea como viga continua. Caso de platea
normal.

Caso:l

a(x' y')u = Ru 6*e 6*ey
Are B A
Con:
e
S % 005
B A (2%
, Ru
q(A/2,B/2)u_max=——(1+6*0.05+6*0.05)
Area
Q(A/2,B/2)u_méx=16*% "0
Area ...(25)
De donde
qd1 = 1. 6 GadmLSLble
...(26)

Para n niveles, el esfuerzo méximo de la superestructura,
considerando un peso propio de 20 %, vale:

N+ P n * % * 1.20%
= =16 ——— %A
@ a; * by i Area " area

q1—192*n*——019*n
-(27)

7 < Oadmisible



Paran=4/5/6/7/10/15 niveles 7.4 El comportamiento de zapatas corridas y plateas de
cimentacion como estructuras rigida, esta gobernada por el

q, (esfuerzo al suelo) valor del coeficiente de balasto, que tenga el tipo de suelo
=0.76/0.95/1.14/1.33/1.90 sobre el que se disefia, y la rigidez de las cimentaciones de

kg concreto armado.
/2. 85@ 7.5 El coeficiente de balasto o rigidez del suelo sobre el que

se asienta una platea, influye sobre los valores de
deformacion, fuerzas y momentos que ocurren en la misma.

...(28) 7.6. Existen relaciones geométricas de volado/peralte y
El esfuerzo mayorado como reaccion del suelo es: separacion de columnas/peralte, que deben cumplir las
zapatas corridas y plateas de cimentacion para que su

1t comportamiento sea rigido.

qu=1.4*1.92*n*ﬁ

qu(reaccion mayorada del suelo) = 2.69 * n#

...(29)
Paran=5

t
qu = 1345@

El momento mayorado vale:

Mu = qu * Coeficiente * L?
..(30)

t

Mu = 13.45— * Coeficiente * L* * b,
m
Para tres tramos:

t
Mu (=) = 13.45— % 0.10 = L? * b,
m

t
Mu (+) = 13.45— % 0.08 * L? * b,
m

Mu (=) = 1.34—x b, x 12

Mu (+) = 1.08— * by * L

£
m
Tomando 1 m de ancho de franja:

- = Lz
Mu ( )—1.34m*L

Mu (+) = 1.08 =« I?

7. CONCLUSIONES.-

7.1 EIl peso de una cimentacion aislada es funcion de la
capacidad de carga admisible del suelo, y la carga de
servicio actuante en la superestructura.

7.2 Cuando la capacidad portante de un suelo es mayor, las
zapatas conectadas son de menor volumen de concreto y
cantidad de acero.

7.3 Los parametros capacidad portante y coeficiente de
balasto del suelo, influyen en el disefio de cimentaciones
superficiales rigidas de concreto armado.




GRAFICAS DE PREDIMENSIONADO DE
CIMENTACIONES SUPERFICIALES RIGIDAS DE
CONCRETO ARMADO

A. ZAPATA AISLADA.-
Tabla ZA-01.

Peso de zapata aislada, como porcentaje de la
Carga de servicio

Pzapata =% x Pservicio [ 100

q neto = 0.35 kg/em?

160
140 ——
} H=1.20 m P .
2 120 ]‘( = | P servicio
g T
3 100 }
o i H=1.00 m ‘ Pzapata H
z = ——
T T .
" 80 - l‘":"\ H=0.80 m ‘P‘PT“I":I;I‘M‘M
5 A
"E 60 \‘ \\:l\l\ H=0.60 m
1T | | |
§ i H=0.50 m
o 40 %
20
0 - — 1 T
0 1 2 3 4

q neto, kgfcm?

Fig.ZA-01. Peso de zapata aislada como porcentaje de la
carga de servicio.

B. ZAPATAS CONECTADAS.-
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ﬂCAPI’TULO 18

COMPORTAMIENTO DE UN
SISTEMA ESTRUCTURA-SUELO,
DEBIDO A LA APLICACION DE
CARGAS

En esta parte, se determina, mediante
experimentacion, el comportamiento de un sistema,
formado por viga, columnas y suelo, debido a la aplicacion
de cargas verticales. Se aplican cargas a una viga apoyada
en dos columnas y zapatas apoyadas sobre suelo, llevando
la viga hasta la rotura. Se han medido los esfuerzos,
deformaciones y el tiempo que se producen durante el
ensayo, se han procesado dichos resultados y se han
obtenido modos de comportamiento. Se ha determinado la
curva momento-deformacion en el centro de la viga.
También se ha encontrado la variacion del peralte Gtil de
viga vs. el momento aplicado. Se ha determinado la
variacion de las deformaciones del suelo, del conjunto
estructura-suelo, y de la viga simplemente apoyada,
conforme varia el tiempo en que se aplican cargas
constantemente. Asimismo, se ha determinado la variacion
del Modulo de Elasticidad e Inercia de la viga conforme
varia el tiempo, y su relacion con el Mddulo de elasticidad
e Inercia teoricos.

INTRODUCCION

Cuando se analiza una estructura, se hace de
manera independiente, es decir aislada del suelo de
fundacion. Asi mismo cuando se analiza el suelo, se hace
sin conexién de la estructura que va a soportar. A partir de
ensayos de muestras de suelo en el laboratorio, se pronostica
el asentamiento que va a tener cuando exista la estructura.
En este trabajo, se estudia el comportamiento del conjunto
estructura-suelo, debido a la aplicacion de cargas verticales.
Se desea conocer como influyen los asentamientos del suelo
y de la estructura en el proceso de deformacion y rotura de
la viga. Se trata de determinar si las deformaciones de la
viga son mayores que los del suelo, o al contrario las
deformaciones de la viga son mayores que las del suelo, o
ocurre un proceso combinado de ambos, en todo el proceso
hasta llevar a la rotura a la viga.

EL SISTEMA ESTRUCTURA-SUELO

El sistema estructura-suelo para este caso, consiste
en construir una viga de 5 m de luz libre, de seccién de 25
x 30 cm2, apoyada en dos columnas de 25 x 25 cm2, de 1.20
m de altura, soportada en dos zapatas de 40 x 40 cm2, y 25
cm. de espesor, las cuales transmiten su carga al suelo. En
un extremo se ha construido un apoyo fijo, y en el otro un
apoyo movil. La resistencia cilindrica del concreto a los 28
dias es de 175 kg/cm2. Las cargas consistieron en testigos
cilindricos de concreto simple, de 30 cm. de altura y 15 cm

de diametro, de 12.5 kg cada uno. Los aceros de la zapata
fueron de varillas Nro.4 cada 10 cm en ambos sentidos,
colocado como malla en la parte inferior. Los aceros de las
columnas consistieron en cuatro varillas Nro. 4, con estribos
de varillas Nro.3 cada 20 cm. Los aceros de la viga
consistieron en 2 varillas Nro. 3 en el lecho inferior, con
estribos de varillas Nro. 2 cada 20 cm. En el lecho superior
de la viga se colocaron 2 varillas Nro. 2 de amarre para los
estribos. Para medir las deformaciones se colocaron
micrometros en puntos importantes de la longitud de la viga,
como los apoyos y el centro. Se han aplicado las cargas de
los testigos de manera constante, desde el apoyo fijo hasta
el apoyo movil, y se han tomado lecturas de deformacién
cada 15 segundos, hasta llevar la viga a la rotura.
Paralelamente se han hecho ensayos de laboratorio para
determinar las propiedades mecanicas del suelo y comparar
los asentamientos de contacto, con los asentamientos in situ
del suelo. En la figura (1) se muestra la disposicion de los
elementos del sistema mencionado.

Cuando se utiliza la teoria eléstica para calcular la
deformacion de una viga en centro de luz vale:

4
g=2 Wb (1)
384 El

Donde:

w = carga uniformemente repartida = 85 kg/m

L = longitud de laviga=5m

E = médulo de elasticidad del concreto = 15000V fc kg/cm2
I = inercia de la seccién de viga

Debido a que podemos registrar las deformaciones,
podemos comparar las deformaciones tedricas dadas por la
teoria elastica con las reales.

Cuando se calcula los asentamientos de contacto
del suelo se usa la ecuacion:

s =MK -2
E

Donde:

s = asentamiento de contacto

a = longitud de zapata dividida entre 2

g= esfuerzo de contacto

p=modulo de Poisson

E= mddulo de elasticidad

K= coeficiente segln la profundidad y las dimensiones de
la zapata =1.12 en la superficie y zapata rectangular.

Dado que se pueden medir los asentamientos del
suelo colocando micrometros en el suelo, se pueden
comparar los asentamientos de campo con los
asentamientos de contacto dados por la ecuacion (2).

El suelo de cimentacion para este ensayo fue
arcilloso de alta plasticidad, el médulo de elasticidad para
este suelo es de 80 kg/cm2, y los coeficientes de
compresibilidad y de variacion volumétrica son
respectivamente:

-av =0.0272 cm2/kg



-mv = 0.0158 cm2/kg
a relacién de vacios es de 0.717.

Se puede calcular el peralte Util de viga despejando
h de la ecuacién (1), usando el momento de inercia de
secciones rectangulares.

4
h= 311 Wl ..(3)
3200E

Donde:

h = peralte (til

d = deformacién de campo de la viga
b = ancho de la viga

E = médulo de elasticidad = 15000 Vfc

Al comparar los modulos de elasticidad e inercias
tedricos y los reales (de campo) se obtiene la relacion:

Eltebrica _ oreal @)
Elreal oteorica
Donde:

E tedrico = Mddulo de elasticidad tedrico

I tedrico = Momento de inercia = bh%12

E real = Mddulo de elasticidad de la viga del campo

I real = Momento de inercia de la viga del campo

O real = deformacion en el centro de viga medida en el
campo

d tedrica = deformacion en el centro de viga obtenida con
férmula eléstica.

Se aplican las probetas de concreto que tienen un
peso de 12,5 kg cada una de manera uniforme desde el
apoyo fijo hasta el apoyo m{ovil, terminada la primera fila
se le llama la primera hilada, después de lo cual se repite el
proceso. Se toman registros de deformacion cada 15
segundos, hasta que la viga falle.

La viga se comporta de manera elastica al
principio, y la rotura ocurre de acuerdo a lo indicado por las
ecuaciones:

M = gAsfy(d —g)

Asfy

a=——-—-
0.85fcb ©)

Donde:

M = momento actuante

@ = factor de reduccion de capacidad

As = érea de acero de la viga

d = peralte efectivo

a = longitud vertical del bloque equivalente
b = ancho de viga

Las formulas dadas en (5) nos serviran para comparar los
momentos de rotura de campo.

RESULTADOS Y DISCUSION

Se han encontrado y graficado las deformaciones
de la viga en el campo, y se han comparado con el valor de
las mismas usando las ecuaciones dadas por la teoria
elastica. La grafica se muestra al final. Se nota que las
deformaciones dadas por la ecuacién (1) dada por la teoria
elastica, son menores que las reales obtenidas en el campo,
esta diferencia se hace mas notoria conforme la viga pasa al
estado plastico y de rotura.

Se han determinado también los asentamientos en
el campo del suelo, y se han comparado con los
asentamientos dados por la teoria eléstica en la ecuacién (2),
los Ilamados asentamientos de contacto. Se han
representado en la grafica del anexo. Alli se observa que hay
una coincidencia de deformacion en el inicio, pero
conforme crece la carga, los asentamientos de campo son
mayores, siendo la diferencia muy notoria y ésta sigue
aumentando conforme crecen los esfuerzos.

Se han registrado y procesado las deformaciones
con el tiempo, del suelo, del conjunto estructura-suelo, y de
los apoyos. Se ha simplificado y se halla el promedio de
deformaciones de apoyo. Alli se nota que las deformaciones
del conjunto estructura-suelo son el resultado de una
interaccion del suelo y de la estructura. En un inicio la
deformacion en el centro de la viga es mayor que la del
suelo. Sin embargo, a partir de los 1000 segundos, las
deformaciones del suelo son mayores que las de la viga, y
lo sigue siendo hasta los 1900 segundos, en que se produce
larotura de la viga, en ese instante la deformacién de la viga
supera a la deformacion del suelo.

Se ha deducido la variacion de El real / El tedrica
conforme varia el tiempo usando la ecuacion (4). Se ha
obtenido numéricamente que es asintdtico hasta los 100
segundos, en este instante vale 0.50. A partir de alli hasta
los 1000 segundos su valor decrece hasta 0.39, en el instante
de la rotura, se ha detectado el valor de 0.16.

Cuando se aplican las ecuaciones (5), sin
considerar el factor ¢, en el momento de la rotura, se obtiene
un momento resistente de:

M resistente dado por la formula = 144147.8 kg-cm

El momento actuante en el momento de la rotura, que
ocurrié en la sexta hilada vale:

M actuante en campo = 144316 kg-cm

Al dividir el momento actuante en el campo entre el
momento resistente dada por las férmulas, se obtiene:

Momento _de_campo
Momento _ nomin al

=1.04

CONCLUSIONES
1 Cuando se aplican cargas uniformes, a una viga de
concreto armado simplemente apoyada, las deformaciones
reales de la viga son mayores que las deformaciones dadas
por la teoria el&stica.
2. Al aplicar cargas a una zapata de concreto armado
cimentada sobre suelo arcilloso, las deformaciones reales
del suelo son mayores que los asentamientos de contacto
conforme el esfuerzo aplicado crece.
3. Cuando se aplican cargas a un sistema viga-columna-
zapata-suelo, las deformaciones de la viga son mayores
que los del suelo en un instante, pero esta condicion puede



invertirse como en nuestro caso, y luego las

eformaciones de la viga superaron a las del suelo en el
instante de la rotura.
4. Al aplicar cargas uniformes de manera constante a una
viga simplemente apoyada de concreto armado, la relacion
El real / El tedrico vale 0.39 en instantes previos a la
rotura.
5. El andlisis de estructuras cimentadas sobre suelo, debe
considerar la interaccion del conjunto estructura-suelo
como un sistema, y no cada uno de manera independiente.

0.30m

L

2'var. Nro. 3

25 .20 Estribos cada 0.2

L=5m

Fig.(1). Sistema formado por viga, columnas, zapatas y suelo.
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Foto (1). Sistema Viga — Columnas — Zapata — Suelo, con
colocacién de Tripodes con Micrémetros.

Foto (2). Micrometro de Deformacién colocado en el centro de
la viga, con eje solidario a la viga.

Foto (3). Cargado de Viga con probetas de concreto simple de
12.5 Kg. Cada una.

Foto (4). Continuacién del proceso de cargado de viga. Se
aprecia notablemente la deformacién.

Foto (5). Estado de la Viga después de la falla. El apoyo fijo esta en la
izquierda y el apoyo movil en la derecha.

Foto (6). Grietas producidas en la zona central de la viga, después de
la falla.




Foto (7). Vista posterior de la viga con las grietas después de la rotura.
omo se puede apreciar llegan hasta la zona de compresion del
concreto.

Foto (8). Vista de la Curvatura adoptada por la viga, y levantamiento
de la misma en el apoyo movil.
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ANEXO

FORMATOS PARA ENSAYOS DE LABORATORIO




DATOS:
Solicitado por:
Procedencia:

Provecto:

Ubicacion del provecto:

Calicata - muestra:
Fecha:

ANALISIS GRANULOMETRICO POR TAMIZADO

Calicata - muestra:
Profundidad, m:
Tipo de suelo:
Peso original del suelo, gr:
Pérdida por lavado, gr:
Peso a tamizar, gr:
Abertura de la malla Peso retenido, Porcentaje Porcentaje Porcentaje
Pulgadas mm Er retenido, acumulado, que pasa,
Y% % b
3" 75.00
2" 50.00
112" 38.10
1" 25.00
34" 19.00
12" 2.50
38" 9.0
N4 475
N' 10 200
N*20 0.85
N" 40 0.425
N" 60 0250
N° 100 0.15
N° 200 0.074
PLATILLO
SUMA
TOLAL
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CONTENIDD DE HUMEDAD EN %

DATOS:
Solicitado por:
Procedencia:
Proyecto:
Thicacion del provecto:
Calicata - Muestra:
Fecha:

ENSAYO DE LINITE LIQUIDO

CALICATA - MUESTRA

RECIPIENTE N°

1. Pezo suelo iimedo + recipisnte, pr:

2. Pezo suelo seco + recipiente, gr

3. Peso del ama, er = (1) - (2)

F =

. Peso del recipiente, gr

3. Peso suelo seco, gr=(2) - (4)

6. Contenido de hlumedad, (%) = (3)/ (3)

N dz golpes de 1a copa de Casagrande

ENSAYO DE LIMITE PLASTICO

CALICATA - MUESTRA

RECIPIENTE N*°

1. Peso suelo humedo + recipiente, gr

2. Peso suelo seco + recipiente, gr

3. Peso del amua, gr=(1)- (2)

4. Peso del recipisnte. gr

3. Peso suelo seco, gr=(2) - (4)

6. Contenido de humedad % = (3)/(5)

CURVA DE FLUIDEZ
CALIC-MUES.
Lim Liquido, %
Lim.plastico, %
Indice plastico, %
10 20 0 40 30 100

NIMERO DE GOLPES



=)

SOLICITADO;
PROYECTO:
UBICACION:
MUESTRA:
FECHA:

ENSAYO DE COMPRESION NO CONFINADA

Esquema de la falla

Contenido de humedad:
Recipiente Nro.:

Peso muestra+recipiente, gr-
Peso seco+recip., gr

Peso de agua, gr:

Peszo recipiente,. gr:

Pezo muestra humeda, gr
Peso muestra seca, gr
Contenido de humedad, %6;
Densidad himeda, gricm3:
Densidad seca, griem3:

Compresion:
Diametro imicial, cm:
Area inicial. em2:
Altura imicial, em:
Volumen imcial em3:

Diametro final cm:
Area final cm?:
Altura final cm;
Volumen final, cm3:

A'=Aeo/(l-E) o=P/A’
Tiempo  |Micrometro  |Carga axial |Dial de Deformaciof Deformac. Area correg.  |Esfuerzo
transcurrid|de carga fkg) Deformaciod Total, fem) |unitaria eml (kg/em?)







Esluerso F,  kgim®

Diagrama Esfuerzo-deformacion

Drefarmacion waitana, £
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ENSAYO DE CORTE DIRECTO

CURVAS ESFUERZO -
DEFORMACION TANGENCIAL
10
- 09
2 o8
w
E 07
ﬁ 06
05
8
g 04
g 03
E 02
0.1
00
0 2 4 B 8 10
DEFORMACION TANGENCIAL
TESO
ESFUERZO HUMEDAD |ESFUERZO DE |PROPORCION DE
mr:CIT:EQ SUELTDL NATURAL (3a) W A CORTE
i (Kgiem?) %) (kg'em?2) /o)
Cohesion:
Angulo de friccién interna:
12
1
3 08
>
ED.G
=
=]
L]
g 0.4
:
0.2
0
01 02 03 04 05 06 07 08 09 1 11 12 13 14 15 16 17 18

ESFUERZO NORMAL. kg/em?
ENVOLVENTE DE MOHR




@ ENSAYO DE CONSOLIDACION

REGISTRO DE CARGA
PROYECTO:
RESPONSABLE:
CONSOLIDOMETRO N® Muestra: Fecha:
Dia Lactora de Diz Lectura de Diza Lectura de
Horz Cargza  |micrometro Hor Carga micrometro Her Carga micrometro
CARGA 15a
30s lmin 0.25 ke
lmin 2min
2ren 4man
63 25 kg 4min Emin
1353 Smin 15min
30s 15min 30min
lmin 30min 60min
2min 60min 120min
dmin 120min
fmin lmen 0.00 I:E
3min bs 4.00 l;E 2min
30min 15s 4min
60min 30s Emin
120min lmin 15min
Zmin 30min
61 0.50 ke dmin 60min
155 Smin 120min
30s 13man
1min 30min
2min 60min
4min 120min
Smin DESCARCA
15min
30min lmin 1.00 kg
60min Zmin
120min 4min
Smin
G 1.00 kg 1 5min
15y 30min
30s E0min
1min 120mi
2emin
4min lmin 0.50 I:g
Smin Zmin
15min 4min
30min Emin
60min 1 5min
120min 30min
60min
bs 2.00 <= 120min
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CONSOLIDACION: Humedades, relacion de vacios, grado de saturacion

Determinacion de Humedad Antes Después

Anillo N°

Peso anillo + suelo humedo

. Peso de anillo + suelo seco

. Peso del agua (2-3)

. Peso del anillo

. Peso de suelo seco, Ws (3-3)

el Bl Bl Rl Rl [

. Contenido de humedad, w% (4/6)

Gravedad especifica, Ss=
Diametro del anillo. D = cm Area de anillo. A=
Altura de 1a muestra al principio del ensayo, H1 =

Altura de solidos , Hs =10¥*Ws / (Ss*A)
Vanacion totalen la altura de la muestraz. AH =
Altura final de la muestra Hl= Hi- AH

Altura micial de agua Hwl= wl*Hs*Ss =

Altura final de agua Hw2= w2*Hs*Ss =

Relacionde vaciosinicial el= (Hl-Hs)/Hs =

Relacion de vacios final e2= (H2-Hs)/Hs =

Grado de saturacion inic., Gwl=Hwl/(Hl-Hs) =

mado de saturacion final, Gw2=Hw2/(H2-Hs) =

K



Tiempo transcumdo para cada mcremento de carga. (Hr)

Fecha en que Presion Lectura Deformacion | Correc. por Deform. Relacion de
se aphico el P micrometro AH compresion. cotregida. AH/Hs. vacios
incremento kg/cm2 mm mm mm AH ¢=
de carga mm el- AH/Hs
0.25
0.50
1.00
2.00
4.00
DESCARGA
1L.00
0.50
025
0.00
Consolidometro N*
Peso especifico realtivo de solidos, S5
Altura de solidos (mm), Hs
Altura inicial de la muestra (mm), 5,
Relacion de vacios imcial e,
Altura final de la mpestra (mm), H ;
Relacion de vacios final ¢ ;
Fecha en que se aphco Tiempo transcurrido para Presion, p (kgiem2) | Relacion de vacios. e
elincremento de carga cada incremento carga, hr CARGA
24 horas 0.23
0.50
1.00
2.00
4.00
DESCARGA
1.00
0.50
025

0.00
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