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PREFACIO 2% EDICION)

Transcurrida mas de una década desde que se editdé la primera edicion del Codigo de
Cimentaciones de Costa Rica, se han presentado cambios en el desarrollo de la geotecnia
que obligaron a actualizar dicho documento en algunos capitulos, los cuales se
complementaron con aspectos de disefio para dar mas criterios a los usuarios de este
Cddigo, asi como subtemas adicionales de actualidad nacional.

Se mantuvo practicamente el mismo temario, sin embargo con la formulacion de las
Euronormas y otros cddigos Americanos, se ha elaborado una descripcion mas a fondo de
algunas metodologias de disefio, sobretodo aquellas basadas en estado limite. Se agregan
ademas otros aspectos que no estaban regulados, adaptindolo a nuevas practicas
geotécnicas en nuestro pais.

El contenido de esta segunda edicion continia con una primera parte sobre Normativas y
Filosofias del disefio, que incluye generalidades de nuestros suelos, requisitos minimos para
la investigacion geotécnica y aspectos de seguridad y acciones de disefio. Una segunda
parte de Metodologias de Disefio para cimentaciones superficiales, profundas, obras de
retencidn, excavaciones y andlisis de deformaciones y asentamientos. Finalmente una
tercera parte que complementa el capitulo sobre Temas Geotécnicos Especiales, que trata
sobre aspectos asociados al fendmeno de licuacién, mejoramiento del terreno y temas de
instrumentacion e inspeccion de obras geotécnicas.

Este Codigo esta hecho para servir en el sentido practico a todos aquellos profesionales que
trabajen en el disefio de obras geotécnicas y suplir la falta de conocimiento a aquellos que
por su formacion carecen de los conceptos fundamentales.

Se agradece a la Comision Codigo de Cimentaciones, a los miembros de la Comision
Permanente del Codigo Sismico de Costa Rica 2002, asi como, a otros usuarios que
participaron con sugerencias e inquictudes. Se extiende ademas el agradecimiento a Junta
Directiva del Colegio de Ingenieros Civiles.
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PREFACIO (1* EDICION)

El Coédigo de Cimentaciones de Costa Rica establece los requisitos minimos de
exploracion, analisis, diseflo y construccion de las cimentaciones de edificios y viviendas
en Costa Rica, necesarios para lograr un nivel de seguridad adecuado.

El objetivo del Codigo es procurar que las cimentaciones de las edificaciones sean
proyectadas y construidas de tal manera que bajo condiciones normales de carga no se
produzcan dafios que obstaculicen la operacion del edificio o pongan en peligro su
integridad estructural. Se ha procurado agregar la consideracion de factores, para que en
condiciones sismicas extraordinarias, no se produzcan fallas en la cimentacion que puedan
llevar al colapso de la superestructura.

Este Codigo no pretende regular el disefio y construccion de cimentaciones de estructuras
especiales tales como puentes, presas, etc. Va dirigido mas bien, al disefio y construccion
de las edificaciones consideradas por el Codigo Sismico de Costa Rica.

Tampoco se presentan normas rigidas que deban ser utilizadas ciegamente. Por el
contrario, debe ser considerado como una guia que proporciona informacion y criterios al
usuario para lograr cimentaciones seguras, confiables y econdmicas.

Ademas, aunque el Codigo sea en cierta manera detallista, no pretende ser dogmatico. Asi,
aquellos profesionales que tengan los conocimientos y herramientas apropiados pueden
proponer soluciones mas refinadas, debidamente documentadas.

El Cddigo estd concebido para su uso en cualquier tipo de suelo, sin embargo, se hace un
primer esfuerzo por considerar los tipos de suelo predominantes en la Gran Area
Metropolitana y luego en el resto del pais. Para ello, se mencionan las caracteristicas de los
principales tipos de suelos que se pueden encontrar, se identifican los problemas usuales
asociados a cada uno de ellos y se proponen posibles soluciones.

El Codigo esta presentado como un documento dindmico, de tal manera que la experiencia
que su uso genere en Costa Rica y las innovaciones tecnoldgicas que se presenten, puedan
ir retroalimentando sin modificar su estructura basica general.

Debe aclararse que, en lo sucesivo, se utiliza la palabra cimentaciéon para referirse al
conjunto formado por el elemento estructural que transmite la carga de la superestructura al
suelo mas el suelo o roca soportante.
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1. EL MEDIO SOPORTANTE Y PROBLEMAS ASOCIADOS
1.1. INTRODUCCION

La diversidad de los tipos de suelo de origen residual o transportado, que se encuentran en
el Valle Central y en otras regiones del pais (muchos de ellos probleméaticos desde el punto
de vista ingenieril), combinada con la expansion socioeconémica, que conlleva al aumento
en la cantidad y tamafio de las obras civiles, hacen cada vez mas importante disponer de un
buen conocimiento geotécnico acerca del medio en donde se cimentaran estas obras. Es
necesario considerar, tanto en sus caracteristicas y comportamiento, la normalizacion de los
requisitos minimos que se deben cumplir para su disefio.

La falta de conocimiento del subsuelo ha producido, en numerosos casos, fallas importantes
en obras, aumentos de los costos, atrasos durante el proceso constructivo, colapso parcial,
falla funcional e incluso pérdida de vidas. Son frecuentes los problemas asociados con
asentamientos importantes y empujes y baja capacidad de soporte, entre otros, que podrian
detectarse a priori con tan solo un poco de atencion sobre estas situaciones.

Por otra parte, las severas condiciones sismicas que imperan en practicamente todo Costa
Rica, hacen imprescindible considerar sus efectos sobre las cimentaciones, sobre todo lo
relacionado con la amplificacion de las ondas sismicas, interaccion suelo-estructura y la
licuacion de los suelos granulares finos saturados.

1.2. TIPOS DE SUELO

Con el fin de definir un marco general de los tipos de suelos existentes en las areas de
mayor desarrollo, se puede generalizar que las topografias escarpadas en su mayoria
corresponden con suelos residuales originados por la alteracion de la roca madre y en
menor grado con depositos coluviales producto de la erosion y deslizamiento de terrenos
mas elevados. Los sectores con topografia plana a plano-ondulada corresponden con
depositos aluviales, coluvio-aluviales, coluviales, flujos de lodos, llanuras de inundacion de
rios importantes, llanuras costeras, mesetas o valles formados por rellenos de materiales
provenientes de sectores montafiosos. Los suelos formados por tales procesos se pueden
enmarcar como suelos transportados.

Dentro de estas dos grandes categorias, juegan un papel muy importante los factores
geologicos como por ejemplo la edad de las formaciones de rocas y suelos, los episodios
volcanicos y las condiciones climaticas de Costa Rica. El ambiente tropical, caracterizado
por las altas temperaturas y precipitaciones, establece un potencial de meteorizacion muy
alto, que da lugar al desarrollo de perfiles de suelos con espesores importantes. Los tipos
de rocas y algunos factores externos, como el clima y las condiciones de drenaje,
condicionan la formacién de los suelos. Por ejemplo, como producto de la alteracion de las
tobas, predominan los limos con arcilla de alta compresibilidad (tipo MH segun el Sistema
Unificado de Clasificacion de Suelos - SUCS) y en menor proporcion los limos arenosos y
arenas limosas. También, a causa de una geomorfologia muy reciente, principalmente de
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origen volcanico y bajo un clima tropical, aparecen casos especiales de suelos arcillosos de
alta expansividad, limos colapsables, limos o arcillas blandas; igualmente pueden aparecer
como producto de la actividad humana, rellenos y botaderos heterogéneos mal construidos
que cubren éareas insospechadas dentro de algunos sectores del Valle Central. La presencia
del mineral halloysita usualmente contenido en los andosoles y por otra parte los
denominados latosoles, segiin la nomenclatura taxonomica, dan lugar a importantes
cambios de comportamiento fisico-mecéanico, que deben considerarse en los analisis
geotécnicos, segun se discute en este capitulo.

Al final de este capitulo se incluyen los siguientes mapas de zonificacion: 1) Figuras 1.1 a
1.9: Mapas de tipos de suelo de toda Costa Rica adaptados de la clasificacion agrondomica
(Bogantes 2002), 2) Figura 1.10: Mapa de tipos de suelo obtenido para el Valle Central
(Bogantes 1999) y 3) Figura 1.11: Mapa de espesores de suelo también del Valle Central
(Climent 1999). EIl objetivo de estos mapas es servir como guia a los usuarios de este
Codigo durante el planeamiento de los estudios de suelo necesarios para cada obra; sin
embargo, éstos no sustituyen la necesidad de realizar los estudios de suelos respectivos.

Para efectos de definir un marco general de los tipos de suelos que comunmente presentan
problemas en el Valle Central, cabeceras de provincias y otros sectores en donde existen
proyectos de ingenieria importantes, se presentan a continuacion sus caracteristicas
geologicas y fisico-mecanicas mas usuales.

1.2.1. Arcillas de alta expansividad

Se trata de suelos transportados o residuales, tipicamente de color negro, café¢ amarillento,
gris oscuro o claro a veces conocido como sonsocuitles. Pueden originarse ya sea por la
depositacion, en areas bajas, de materiales principalmente organicos, producto de la erosion
y transporte desde sectores escarpados aledafos, o por la descomposicion metedrica y
actividad orgénica de suelos piroclasticos.

Su distribucidén geografica en el territorio nacional es extensa. Sin pretender mencionar
todos los sitios en donde aparecen estas arcillas y con el objeto de dar una idea general
sobre su ubicacion, se indican algunos de los sitios: sector sur del Area Metropolitana;
Desamparados, Alajuelita, Ciruelas, Escazu, Coyol de Alajuela, Lagos de Lindora, Pozos,
Siquiares, entre otros. En Cartago aparecen hacia el sur del centro de la ciudad,
principalmente asociadas a topografias planas. Fuera del Valle Central, se encuentran en
Canas Centro y alrededores; asi como en algunos sitios de Liberia, Filadelfia y Nicoya.

Existen suelos de caracteristicas similares, aunque de diferente origen, en algunos sitios de
la ciudad de Limoén; como por ejemplo en Los Corales y el Centro de la ciudad y en la Zona
Franca de Moin entre otros. Segun lo observado, en el oeste del Valle Central Occidental,
los espesores de arcilla varian por lo general entre 0,5 y 4,0 m, y estd subyacida por
ignimbritas o materiales coluviales y lahéricos constituidos por bloques subredondeados de
roca envueltos en una matriz arcillosa color café amarillento, con igual o mayor plasticidad
que la misma arcilla negra. Bajo condiciones de cambios extremos de humedad, estas ar-
cillas pueden generar presiones de hinchamiento de hasta 700 kPa; lo cual las hace
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potencialmente capaces de levantar losas, pisos, pavimentos, dafar paredes, muros,
tuberias, cajas, registros, entre otros.

Tan peligrosa como la expansion, es también la capacidad de estas arcillas de contraerse y
sufrir asentamientos cuando disminuye su humedad. Algunos valores tipicos de

propiedades de estas arcillas en Costa Rica se presentan en el Cuadro 1.1.

Cuadro 1.1: Propiedades tipicas de arcillas expansivas y limos de baja resistencia

Tipo de Material Arcillas expansivas | Limos arcillosos
color gris color café claro

PARAMETRO GEOTECNICO
Limite liquido [%] 77 -150 60 —90
Limite plastico [%] 26 — 50 40 - 60
Limite de contraccion [%] 9-18 -
Clasificacion SUCS CH MH
% pasando la malla 200 [%] 90 - 95 80 — 85
Gravedad especifica de solidos (Gs) 2.63-2.70 2.68-2.73
Relacién de vacios natural (e) 1.10—-1.80 1.50-2.30
Humedad natural [%] 40 —-50 70 — 80
Resistencia a penetracion normalizada (N )eo 3-20 3-15
Peso volumétrico seco [kN/m’] 9.5-11 6.75-11
Presion de hinchamiento hasta 700 kPa Baja
Expansion libre (AASHTO) 100% o mayor 20-80%
Peso volumétrico seco maximo (Proctor) 10-12.9 8.6—-11
[KN/m”’]
Humedad 6ptima (Proctor) [%] 25-39 50-105
Resistencia al corte no drenada [kPa] 40-100 20 -50
fndice de compresion 0.30-0.70 0.55-0.70
indice de humedad 1.4-24 -

1.2.2. Limos de baja resistencia

Su origen estd asociado con la alteracion de materiales piroclésticos bajo condiciones de
alta pluviosidad. Considerando que no se dispone de suficiente informacion, dentro de esta
categoria se pueden incluir en forma indiferenciada, varios tipos de limos que presentan en
general baja resistencia, pero cuya formacion y comportamiento pueden diferir. Entre ellos
pueden mencionarse los limos colapsables, cuyo comportamiento es especial, pues bajo
saturacion total su estructura puede fallar stibitamente atin al someterse a cargas bajas. Se
tiene referencia de su existencia en algunas zonas de Coronado, Curridabat y Tres Rios.
Otros limos arcillosos de baja resistencia estan asociados con la presencia de minerales
arcillosos del tipo halloysita y alofana, lo que les induce ciertas caracteristicas geotécnicas
especiales. Este tipo de suelos se asocia con los que en el 1éxico taxondémico se define
como andosoles, de origen residual, volcanico y color amarillento. Como casos usuales, es
posible encontrar espesores de suelo de hasta 9,0 m y mas con valores Ngpr de 1 a 5 golpes
(algunos sitios en Alajuela, Grecia, Naranjo y en general en las faldas de los volcanes Poas,
Barba, Irazi y Turrialba). Se detectan facilmente al manifestar cambios drésticos de sus
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limites de consistencia en condiciones de estado natural y en condicidon seca. Ademas de su
muy baja resistencia, otra caracteristica que los distingue, bajo condiciones de
compactacion, es su bajo peso volumétrico seco, registrandose valores tan bajos como 7
kN/m”’ y contenidos de humedad 6ptimos del orden de 100%.

1.2.3. Rellenos artificiales

Aunque no se trata de un tipo de suelo natural, se encuentran en numerosos sitios. Sus
caracteristicas pueden afectar profundamente las obras que se construyen sobre ellos. La
existencia y utilizacion de rellenos mal construidos estd muy difundida en nuestro medio.
Las causas para que los rellenos sean problematicos son numerosas, sin embargo, las mas
usuales son el uso de materiales heterogéneos inadecuados para hacer el terraplén
(escombros, suelos organicos y de alta expansividad, etc.), escasa energia de compactacion
y humedad muy diferente de la 6ptima.

En términos generales el problema de los rellenos artificiales se deriva de los siguientes
factores:

- Inadecuado andlisis de estabilidad durante la etapa de disefio
- Deficiente preparacion del terreno natural
- Escaso o nulo control de calidad durante el proceso constructivo

En muchas ocasiones, el problema es una deficiente preparacion del terreno natural antes de
iniciar el relleno, (i.e. no se elimina la capa vegetal, falta de subdrenaje y banqueo en
laderas empinadas, taludes muy empinados del terraplén, entre otros).

El uso de rellenos es muy usual en sectores en donde el terreno natural es quebrado, cerca
de cauces de quebradas, en depresiones, entre otros. Se destacan por ejemplo los antiguos
botaderos municipales en las laderas de los rios Maria Aguilar y Torres. Se utilizan
basicamente para nivelar el sitio y asi poder construir. El comportamiento problematico de
los rellenos mal construidos se ha puesto en evidencia principalmente por el efecto de las
lluvias y de los sismos, ademas de multiples fallas de obras por asentamientos excesivos,
deslizamientos y otros problemas asociados.

1.2.4. Suelos granulares finos de baja densidad

Este tipo de suelo estd asociado principalmente a depdsitos marinos, aluviales y edlicos,
cuyos procesos de transporte los han dispuesto en alternancias de capas de arenas finas, mal
graduadas, de baja densidad, que combinadas con niveles freaticos cercanos a la superficie
y bajo condiciones de sismos fuertes, puede perder su resistencia, y causar dafios a las obras
existentes. Este fendmeno llamado licuacion o licuefaccion puede producir otros problemas
ademas de la pérdida de capacidad de soporte del suelo, como por ejemplo: corrimientos
laterales, flujo de lodo y oscilaciones del terreno, que se han manifestado en multiples
ocasiones en la historia sismica del pais (Orotina 1924, Tilaran 1973, Cébano 1990, Limén
1991, entre otros).
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Sin pretender definir todas las zonas con alto potencial de licuacion, puede mencionarse
que por sus caracteristicas topograficas y geoldgicas, existe la amenaza de licuacion en las
zonas costeras del Caribe, en las llanuras aluviales de los rios grandes, en donde
predominan los suelos finos (limos y arenas), depositos piroclasticos recientes (arenas finas
y cenizas volcénicas), en algunas areas de la costa Pacifica, en particular en las llanuras de
inundacion, bancos de arena suelta, entre otros. Reconociendo la amenaza de licuacion en
una region, se pueden tomar medidas que minimicen o eliminen la posibilidad de
presentacion del fendmeno y de sus dafios asociados.

Ademas de licuacion, debe destacarse que estos suelos son muy susceptibles a problemas
de asentamientos durante sismos. Esta condicion puede darse aunque no se llegue a la
situacion de licuacion. Inclusive asentamientos importantes pueden darse aiin en arenas no
saturadas, debido a sus caracteristicas de compactacion por vibracion.

1.2.5. Suelos tixotropicos

Existen en Costa Rica limos y arcillas cuyo comportamiento geotécnico se afecta por
vibraciones de diferente indole que pueden ser producidas por un martinete de percusion de
gran energia para hincar pilotes, hasta por las vibraciones producidas por la energia
aplicada con el método de perforacion SPT, entre otros. La razon de este comportamiento
se debe a la sensibilidad del suelo (tixotropia), la generacion de presion de poro o a la
combinacion de ambos fendmenos.

Se ha destacada este comportamiento en limos y arcillas de origen marino (Moin — Limon,
Laureles — Corredores) y en los limos haloisiticos asociados a la alteracion de depositos
piroclasticos ubicados en las faldas de las Cordilleras Volcanicas Central y de Guanacaste,
ya mencionados en la seccion 1.2.2.

El fendmeno afecta los valores N de la prueba SPT y los golpes de martinete en el caso de
la hinca de pilotes ya sea aplicando percusion o vibracion.

En cualquier caso el fenomeno puede dar problemas de interpretacion, subestimando la
resistencia del suelo y generando incongruencias con la literatura conocida que correlaciona
valores Ngpr con cohesion o con las féormulas dinamicas de hinca de pilotes que permiten
estimar la capacidad de carga.

La tixotropia es un fenomeno relacionado con la estructura mineraldgica del suelo y tiene
como caracteristica geotécnica principal, una pérdida de resistencia por el efecto
instantaneo de las vibraciones y luego una recuperacion de ésta, en la mayoria de las veces
lenta que puede variar entre una semana y un mes (Moin, Laurel). El problema puede
combinarse con la generacion de presion de poros que también es importante en suelos con
alta sensibilidad, produciendo efectos similares a la tixotropia, tanto en la pérdida de
resistencia como en su recuperacion.

Cada tipo de suelo puede responder de diferente manera ante los efectos de las vibraciones,
por lo tanto, no es posible establecer ecuaciones que relacionen la pérdida de resistencia,
los valores Ngpr, golpes de martinete y tiempos de recuperacion. Lo importante es tener en
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consideraciéon que el problema se puede presentar en cualquier proyecto y que
desarrollando la investigacion adecuada se pueden tomar medidas pertinentes.

1.3. CARACTERIZACION GEOTECNICA DE LOS SUELOS

Una caracteristica positiva de los suelos residuales es que usualmente manifiestan un
mejoramiento de su calidad mecanica con la profundidad. Por el contrario, los
transportados pueden presentar fuertes contrastes en sus caracteristicas; por ejemplo cuando
existen capas de arcilla blanda subyaciendo capas de grava densa. En estos casos es a
veces dificil detectar los problemas mediante los métodos de investigacion usuales. Es
también frecuente encontrar dentro de los suelos volcanicos recientes, numerosos
paleosuelos, contactos quemados y en general secuencias o alternancias de capas delgadas
que rellenan depresiones antiguas y paleo-relieves que dificultan el establecimiento del
modelo geoldgico-geotécnico del suelo.

Para efectos de la caracterizacion geotécnica de un perfil del subsuelo, se debe tener un
concepto claro de las condiciones fisico-mecanicas con las que se debe trabajar. La
definicion de los valores de ¢’ y ¢’ (cohesion efectiva y angulo de friccion interna efectivo),
aunque suple los parametros que necesita una ecuacion o los datos de entrada a un
programa de computadora, no representan la solucion del problema. Es apenas el inicio de
un proceso analitico en el que intervienen los resultados de las pruebas de laboratorio, asi
como las condiciones geolodgicas del sitio y del tipo de obra en proyecto; todo ello en
conjunto con la experiencia y el juicio critico del geotecnista. También es importante
definir si se trata de condiciones drenadas o no drenadas, la calidad de las muestras
ensayadas y la representatividad de las pruebas. En muchas ocasiones se dispondra
unicamente de la resistencia a la penetracion normalizada representada por el nimero de
golpes (valor Ngspr), que usualmente se asocia con la capacidad de soporte y con otras
caracteristicas del suelo. Sin embargo, surgen muchas dudas en cuanto a las metodologias
usualmente utilizadas, por ejemplo la energia efectiva aplicada y su representatividad para
un tipo de suelo dado, entre otras. Por otra parte, existen multiples correlaciones
estadisticas disponibles, por lo que debe plantearse la duda de cudl es la mejor para un caso
dado, asi como preguntarse qué experiencia previa tiene quien las usa.

1.4. PROBLEMAS ASOCIADOS AL MEDIO SOPORTANTE

Segun la magnitud de los proyectos, es necesario definir un marco geolodgico-geotécnico
regional apropiado. En muchos casos puede realizarse un estudio de suelos para la
cimentacion de una obra desconociendo que se trata de un sector regionalmente inestable, o
con la presencia de fallas geoldgicas activas, cerca de areas de inundacion, con problemas
de amplificacion de las ondas sismicas, entre otros. Este contexto se debe conocer para
poder hacer recomendaciones realistas y utiles al disefiador estructural.

El sistema de cimentacion que se vaya a emplear debera ser congruente con las
caracteristicas del medio soportante y sus problemas asociados. En terrenos granulares
(arenas) se deben estudiar con detalle los posibles asentamientos inmediatos que ocurran
durante la construccion o por las vibraciones inducidas por sismos. En regiones de arenas
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sueltas, mal graduadas y sumergidas, deben considerarse los posibles efectos de la
licuacion.

Por su frecuencia, cobra especial interés el andlisis de los problemas de los asentamientos a
largo plazo (por consolidacion) en terrenos arcillosos blandos, o los efectos adversos de la
inestabilidad volumétrica en las arcillas expansivas.

Los fendmenos de asentamientos inmediatos debidos al colapso de la estructura del suelo,
son tipicos en regiones de limos con finos poco plasticos. El colapso se debe a la pérdida
de resistencia que estd asociada al humedecimiento repentino del suelo, el cual reduce las
fuerzas capilares o cementantes, con el consecuente colapso de la estructura interna del
suelo. Estos asentamientos pueden ser de gran magnitud y causar dafios irreparables a la
obra.

No deben olvidarse tampoco los fendmenos de amplificacion de las ondas sismicas y en
general los efectos de mal comportamiento dinamico del suelo durante los sismos. Esta
situaciéon puede ocurrir en regiones con suelos arcillosos suaves o arenas sueltas, o por
irregularidades topograficas del terreno.

Las cimentaciones sobre rellenos merecen también especial atencion. Debe destacarse, por
su importancia, que las estadisticas demuestran que el mayor numero de fallas en
cimentaciones corresponden a construcciones ubicadas sobre rellenos artificiales, en los
cuales su proceso constructivo no fue controlado.



Codigo de Cimentaciones de Costa Rica 8

2. REQUISITOS MINIMOS PARA LA EJECUCION DE ESTUDIOS
DE SUELOS

2.1. GENERALIDADES

Un estudio de suelos involucra la aplicacion de procedimientos y técnicas que se
encuentran dentro del &mbito de un profesional geotecnista. La tarea principal que se debe
realizar consiste en la evaluacion de las caracteristicas fisico-mecanicas del suelo con el fin
de ofrecer las recomendaciones geotécnicas necesarias para la factibilidad técnica, disefio,
construcciéon o mantenimiento de una obra civil.

Es requisito obligatorio la realizacion de estudios de suelos para edificaciones: viviendas,
edificios para comercio o industria de cualquier tamafio, movimientos de tierra, rellenos,
muelles, estructuras de contencidn, puentes, viaductos, excavaciones, caminos y en general,
cualquier obra que modifique el entorno donde se localice.

Las labores del profesional en geotecnia se deben dar desde las etapas iniciales de la obra y
extenderse hasta la verificacion del funcionamiento real de lo construido.

2.2. NATURALEZA DEL PROYECTO

El alcance y procedimientos de las investigaciones en suelos y/o cimentaciones varian
desde muy simples hasta muy complejos. Se relacionan sobre todo con los requerimientos
estructurales, tipos de obra, dimensiones, aspectos legales, constructivos y con las
condiciones propias del medio. De esta manera, la importancia relativa de unos factores
sobre otros puede variar de un sitio a otro y de una obra a otra.

El desarrollo progresivo de los estudios para la cimentacion de una obra, puede dividirse en
las siguientes cuatro etapas:

a) Estudios preliminares

b) Estudios para el disefio y construccion
c) Estudios de comprobacion

d) Estudios de seguimiento

2.2.1. Estudios preliminares

Esta categoria incluye los estudios de reconocimiento y viabilidad técnica, cuya intencion
principal es la de tener un conocimiento al nivel requerido, antes de proceder a realizar
estudios mas detallados para el disefio y la construccion.

Debe considerarse la evaluacion de la informacién disponible sobre el sitio de la obra en
relacion con la topografia, geologia, sismicidad, clima, vegetacion, edificaciones vecinas,
etc. incluyendo al menos una visita de inspeccidon geotécnica.
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Este tipo de estudios va orientado a la verificacion de que no existen problemas mayores,
facilmente detectables como por ejemplo: arcillas expansivas, rellenos organicos, riesgo de
deslizamiento y otros que comprometan la seguridad del proyecto. Con estos estudios se
pretende establecer los lineamientos por seguir en los estudios definitivos.

En caso de ser necesaria la realizacion de algin tipo de ensayo de campo y/o laboratorio,
debera orientarse su ejecucion de acuerdo con los criterios expuestos en los apartados 2.3 y
2.4.

2.2.2. Estudios para el disefio y construccion

Tomando las consideraciones indicadas en la seccion 2.2.1 como base, debe procurarse una
investigacion directa con el detalle que la obra lo exija. Intervienen aqui aspectos como el
costo y tipo de obra, su magnitud, ubicacion e importancia estructural. La exploraciéon y
obtencién de parametros para los andlisis deberan considerar los aspectos minimos
indicados en la seccion 2.3.

2.2.3. Estudios de comprobacion

Como su nombre lo indica, este tipo de estudio tendra como objetivo comprobar el modelo
geotécnico establecido a partir de los estudios preliminares o los de disefio y construccion,
asi como las premisas utilizadas en el disefio con relaciéon a las propiedades y el
comportamiento de los materiales localizados en la obra. Estos estudios se llevan a cabo
durante las excavaciones que se realizan para la ejecucion de la cimentacion de la obra,
antes que la misma sea construida. Por sus caracteristicas, deben ser verificados por un
geotecnista, pues podria requerirse alguna modificacion al disefio para ajustarse a las
condiciones reales del sitio.

2.2.4. Estudios de seguimiento

Se incluyen en esta categoria aquellos estudios tendientes a comprobar el funcionamiento
real de una estructura y su posible influencia sobre el medio donde se ubica. Se ejecutan
una vez que la estructura ha entrado en operaciéon. Su objetivo es garantizar que el
comportamiento de la cimentacion es el adecuado o tomar, si se requiere, las medidas
correctivas oportunas para evitar comportamientos no deseados de la obra.

2.3. MODELO GEOTECNICO

La exploracion tiene como objetivo definir el modelo geotécnico, que incluye: conocer la
estratigrafia del subsuelo y la profundidad (o la posicidon) del nivel freatico, permitir la
evaluacion de las propiedades fisico — mecanicas de los diferentes tipos de materiales
encontrados y los efectos reciprocos entre el medio y la estructura propuesta.

La exploracion nunca es lo suficientemente explicita como para explicar todos los
fenomenos que pueden aparecer en el medio soportante. Su alcance estard condicionado
por la disposicion y el tipo de material del subsuelo y el tipo de obra considerada. Se
pretende, en términos generales, conocer los diferentes estratos del suelo a un grado



Codigo de Cimentaciones de Costa Rica

practico (su extension, espesor, localizacion, influencia del nivel freatico y otras
estructuras, en planta y perfil).

La estratigrafia se determina por medio de perforaciones con recuperacion de muestras.
Esto puede ser complementado con métodos de prospeccion geofisica, estudios geologicos

de detalle, pozos y trincheras de exploracion, entre otros.

El ntmero de perforaciones, distribucion y espaciamiento dependen tanto de las

condiciones del sitio como de las caracteristicas de la obra.

Los requisitos minimos para la exploracion de campo se presentan en el Cuadro 2.1.

Cuadro 2.1: Requisitos minimos para la exploracion de campo

(A)

(B)

Magnitud de la obra Complejidad Geotécnica
Baja Media Alta
Baja N min: 2 N min: 3 N min: 4
E max: 60 m E max: 40m E max: 30m
Pmin: Df+2m Pmin: Df+3m Pmin: Df+4m
Media N min: 2 N min: 3 N min: 4
Emax: 50m Emax: 35m Emax: 25m
Pmin: Df+3m Pmin: D;f+3m Pmin: D;+4m
Alta N min: 2 Nmin: 3 N min: 4
Emax: 40m Emax: 30m Emax: 20m
Pmin: Df+4m Pmin: Df+3m Pmin: Df+5m
Especial La campafia de exploracion de campo depende del proyecto y sera
definida por el ingeniero geotecnista.
N min: Numero minimo de perforaciones o puntos de exploracion.
E max: Espaciamiento maximo entre puntos de sondeo o de exploracion.
P min: Profundidad minima de los sondeos, en m.
D¢ Profundidad de desplante estimada de cimentaciones, en m.
Notas:

1. En el caso de obras de magnitud baja y en condiciones de complejidad geotécnica igualmente
baja, las perforaciones podrian sustituirse por pozos o trincheras de exploracién siempre y

cuando se pueda alcanzar con ellas la profundidad minima exigida en la tabla.

2. La profundidad minima de exploracion debera garantizar ademas que se estudie el terreno

existente dentro del bulbo de presion significativa de la cimentacion.

@ Magnitud de la obra

Baja: Construcciones menores de 3 niveles; incluye residencias, bodegas y urbanizaciones,

entre otras.

Media:  Edificaciones de 4 a 10 niveles o cargas menores de 3000 kN por apoyo y naves

industriales

Alta: Edificaciones mayores de 10 niveles o cargas mayores de 3000 kN por apoyo.

Especial: Construcciones que por su magnitud, complejidad estructural o de excavacion, o
condiciones especiales de proceso constructivo, requieren de estudios particulares. Casos

especiales de cimentacion como losas, pilotes, cajones de cimentacion, entre otros.

® " Complejidad Geotécnica

A definir por el ingeniero geotecnista que estara a cargo del estudio correspondiente.
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Los sondeos exploratorios se deben distribuir lo mejor posible en el terreno que se va a
investigar de tal manera que se pueda obtener un modelo espacial adecuado y que indique
la geometria y las caracteristicas de los materiales involucrados.

2.4. PRUEBAS DE LABORATORIO

Los ensayos de laboratorio, que usualmente se realizan dentro del ambito de la ingenieria
geotécnica y de los materiales, pretenden caracterizar desde el punto de vista fisico y
mecanico cada material que conforma el subsuelo.

Los ensayos se pueden hacer sobre muestras alteradas o sobre muestras inalteradas. En
cada caso se pretende que la prueba se ejecute siguiendo un procedimiento adecuado que
refleje las condiciones tanto del suelo como de la interaccion suelo — estructura. Los
estdindares mas usuales para llevar a cabo estos ensayos son los de las normas ASTM.
Como guia se presenta el Cuadro 2.2 donde se indican algunos ensayos y se presentan los
objetivos de su ejecucion.

Cuadro 2.2: Tipos de ensayos de laboratorio y objetivos principales

Propiedad Ensayos de laboratorio de suelos
Ensayo Designacion Objetivo Principal
ASTM
CLASIFICACION Humedad natural D4959 - Clasificar el suelo de
Peso Volumétrico D2216 acuerdo con sistemas
Granulometria D6913/D422 internacionales.
Limites de Consistencia D4318 - Obtener correlaciones con

otras propiedades de mas
dificil obtencion.

RESISTENCIA Compresion uniaxial D2166 - Medir la resistencia al
Compresion triaxial D4767 y D2850 | corte, calcular la
Corte Directo D3080 resistencia ultima a la

Veleta D4648 falla.
COMPRESIBILIDAD Y Consolidacion D2435 - Medir parametros de
EXPANSION Expansion Bajo Carga D4546 deformacion, calcular
Expansion Libre D2844 asentamientos y

expansion en  suelos
arcillosos (cohesivos).

OTROS Permeabilidad D2434 y D5084 |- Evaluacion de aspectos
Compactacion D698, D1557 y | particulares.
D4253
CBR D1883
PH, etc -

El tipo y numero de ensayos dependen de las caracteristicas propias de los suelos por
investigar y del criterio del ingeniero de suelos.

Cuando hay dificultad de obtener muestras inalteradas para el laboratorio, los ensayos seran
basicamente de clasificacion combinados con evaluaciones indirectas de sus propiedades a
través de ensayos de campo como penetracion estandar (ASTM D1586), cono estatico
(ASTM D3441) y dindmico, ensayo de placa (ASTM D1194), veleta (ASTM D2573), y



Codigo de Cimentaciones de Costa Rica 12

métodos de exploracion geofisica como por ejemplo el de sismica de refraccion (ASTM
D5777) y el de resistividad eléctrica (ASTM D6431).
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3. ASPECTOS DE SEGURIDAD Y ACCIONES DE DISENO
3.1. GENERALIDADES

Se define como estado limite aquella etapa del comportamiento geomecanico a partir de la
cual el elemento (cimentacidn, estructura de retencion, talud, entre otros), o parte de ¢l, deja
de cumplir con alguna funcién para la cual fue proyectado.

En general, para el disefio de cualquier elemento geotécnico se debe revisar que no se
alcance ninguno de los dos estados limites siguientes: 1) estado limite de falla, y 2) estado
limite de servicio.

En el disefio de toda cimentacion se consideraran los siguientes estados limites:

a) De falla: capacidad de soporte local o general del suelo, falla estructural de los
elementos de la cimentacion, deslizamiento y volcamiento

b) De servicio: asentamiento, inclinacion media, deformacion diferencial

La revision de la seguridad del elemento geotécnico contra el estado limite de falla
consistira en comparar la resistencia del terreno con los esfuerzos resultantes de las
acciones de disefio.

Por otra parte, la revision contra el estado limite de servicio consistira en comparar los
movimientos y deformaciones maximos aceptables por la estructura con los movimientos y
las deformaciones inducidas por las acciones de disefio.

En el disefio de otras estructuras geotécnicas también deben revisarse los estados limites
mencionados (de falla y de servicio), pero los conceptos a revisar en cada estado limite
cambian.

El ingeniero encargado del disefio de la cimentacion serd el responsable de llevar a cabo los
analisis necesarios para demostrar que el disefio es seguro para cada estado limite men-
cionado.

3.2. ASPECTOS TEORICOS

En ingenieria de cimentaciones se admite que el comportamiento mecanico de los suelos
(deformabilidad y resistencia) depende exclusivamente de los esfuerzos efectivos, que son
iguales a la diferencia entre los esfuerzos totales y la presion de poros. Por ser isotropa la
presion del agua, el principio de los esfuerzos efectivos en suelos saturados es:

o =0-u, T =T Ecuacion 3.1
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En donde:
o = Esfuerzo normal total en el plano considerado [kPa]
u = Presion del agua en los poros (también llamada neutra o intersticial)
[kPa]
"= Esfuerzo normal efectivo en el plano considerado [kPa]
7, 7 = Esfuerzos tangenciales (total y efectivo) en el plano considerado
[kPa]

Las deformaciones y los cambios de volumen que sufre el suelo por efecto de las cargas
aplicadas son el resultado de las variaciones producidas en los esfuerzos efectivos.
Cualquier modificaciéon del estado de esfuerzos que no produzca variaciones de los
esfuerzos efectivos no tiene ningun efecto.

Se admite que la resistencia al corte de los suelos sigue la ley de Coulomb, segun la cual la
resistencia al corte en cualquier plano de falla potencial dentro del suelo es funcion del es-
fuerzo normal efectivo que actua sobre ¢l y puede ser cuantificada por la siguiente
expresion:

r'=c +0 tang Ecuacion 3.2
En donde:
7 = Resistencia al corte efectiva en el plano de falla [kPa]
¢” = Cohesion en términos de esfuerzos efectivos [kPa]
¢ = Angulo de friccion en términos de los esfuerzos efectivos [°]

Los parametros resistentes ¢’ y ¢" deberan obtenerse de ensayos de corte (triaxial o directo)
drenados, sobre muestras inalteradas saturadas. También podran obtenerse de ensayos
triaxiales con consolidacion previa, corte sin drenaje y medida de las presiones de poro.

En un analisis de esfuerzos efectivos, los esfuerzos cortantes resistentes, calculados a partir
de la ecuacion anterior, deben ser comparados con los esfuerzos efectivos actuantes como
resultado de la aplicacion de las acciones de disefio. Por tal motivo, es necesario incorporar
en el analisis, no solo las presiones de poro existentes previamente a la construccion, sino
también las variaciones de la presion de poro producto de las acciones de disefo.

En el andlisis a largo plazo, si la construccion no provoca modificaciones permanentes de la
posicion del nivel fredtico o los niveles piezométricos del agua en el terreno, las presiones
de poro coinciden con las que existian previamente (una vez que se han disipado los
excesos o defectos de presion de poro inducidos a corto plazo por las acciones de disefo).
El andlisis se hace en esfuerzos efectivos, sin considerar mas variaciones de las presiones
de poro iniciales que aquellas que, eventualmente, podrian inducir las construcciones con
caracter permanente (por ejemplo, en ocasiones un muro - pantalla que obstaculice la
circulacion de agua subterranea, puede provocar una elevacion permanente del nivel
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freatico; también, puede haber bombeos permanentes que causen un descenso del nivel
freatico).

En suelos de alta permeabilidad (suelos granulares secos), la disipacion de los excesos o
efectos de presion neutra producidos por las acciones de disefio es muy rapida y
practicamente simultanea a la aplicacion de las cargas, por lo que no cabe diferenciar entre
situaciones a corto y largo plazo.

A corto plazo, en suelos de baja permeabilidad, el analisis de esfuerzos efectivos es
tedricamente posible; pero es necesario conocer los cambios de presion de poro debidos a la
aplicacion de las acciones de disefo, lo que en la practica resulta normalmente muy dificil.
Por esta razon, a menudo se recurre a analizar los problemas de cimentaciones en términos
de esfuerzos totales. La resistencia al corte en el plano de falla potencial se define en este
caso de la expresion de la ley de Coulomb en esfuerzos totales:

T=c+otang Ecuacion 3.3

En donde,

Resistencia al corte total en el plano de falla

= Resistencia no drenada o “cohesion”

Angulo de friccion del suelo en términos de esfuerzos totales
= Esfuerzo normal total en el plano de falla

ST SUR IR
I

Los parametros resistentes ¢ y ¢ deberan obtenerse de ensayos de corte sin drenaje y de
ensayos de campo.

Las posibilidades que ofrecen las etapas de consolidacion y carga en el ensayo triaxial o de
corte directo permiten obtener los parametros especificos de resistencia correspondientes al
tipo de analisis que se realice, ajustando las condiciones de ensayo a la situacion real de
consolidacioén previa del terreno, velocidad de aplicacion de las cargas y drenaje. En
ensayos con consolidacion previa y carga rapida o sin drenaje (CU), la resistencia medida
en términos de esfuerzos totales proporciona los pardmetros ¢ y ¢ (los subindices CU
provienen del inglés “consolidated undrained”).

En suelos saturados (S = 100%), los ensayos de corte sin consolidacion y sin drenaje
conducen a ¢ = 0. La resistencia al corte es exclusivamente debida a la cohesion total, que
recibe entonces el nombre de resistencia al corte no drenada (c,) o resistencia al corte sin
drenaje en la literatura geotécnica. Uno de tales ensayos es el de compresion simple o
compresion inconfinada. Si el angulo de friccion total es nulo, resulta que la resistencia no
drenada es igual a la mitad de la resistencia a compresion simple del suelo (¢, = 2q., donde
¢u es la resistencia obtenida en el ensayo de compresion simple).

En un andlisis de esfuerzos totales, los esfuerzos cortantes existentes, calculados a partir de
la ecuacion anterior, deben ser comparados con los esfuerzos totales actuantes como
resultado de la aplicacion de las acciones de disefio.
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Debe hacerse notar que el analisis riguroso es en términos de esfuerzos efectivos; pero la
dificultad de su aplicacion a la situacion de corto plazo en suelos cohesivos (o de baja
permeabilidad) hace que normalmente se efectiie el andlisis de esfuerzos totales. La
experiencia muestra que los factores de seguridad asi obtenidos reflejan bien la realidad,
aunque la superficie de falla que se deduce no corresponde con la superficie de falla real.

En el problema de la capacidad de carga de una cimentacion en arcilla, la condicion critica
de estabilidad (menor factor de seguridad) en general se presenta hacia el final de la
construccion, y puede ser comprobada utilizando la modalidad de andlisis en términos de
esfuerzos totales, mediante el empleo de parametros de resistencia en esfuerzos totales. A
largo plazo, la disipacion de los excesos de presion de poro y la consiguiente transferencia
de esfuerzos efectivos al suelo, hacen que las condiciones suelan ser menos criticas; el
analisis debe realizarse en términos de esfuerzos efectivos, utilizando los pardmetros de
resistencia en esfuerzos efectivos.

En la construccion de edificios, la aplicacion de cargas de cimentacion al terreno es
relativamente lenta, por lo que hacia el final de la construccion se suele haber producido un
cierto grado de drenaje o disipacion de los excesos de presion de poro y una cierta
transferencia de esfuerzos normales efectivos al esqueleto solido del suelo, que aumenta
paulatinamente su capacidad de carga (ain a costa de aumentar los asentamientos). Por
esta razon, el analisis de la situacion de final de construccion en términos de esfuerzos
totales, o sin drenaje, en la hipotesis de aplicacion instantdnea de las acciones de disefio, se
ubica en el lado de la seguridad. No obstante, este hecho no autoriza a rebajar los factores
de seguridad exigibles.

El ingeniero encargado del andlisis de la cimentacion es el responsable de juzgar que tipo
de anélisis es el mas adecuado. En general, el andlisis de esfuerzos efectivos, en la practica,
queda limitado a los casos en donde las presiones de poros son conocidas o pueden ser
estimadas con precision razonable; por ejemplo, en la resolucion de problemas de
estabilidad a largo plazo, con condiciones de agua establecidas. El analisis de esfuerzos
totales puede ser mas facilmente aplicado a los problemas de estabilidad a corto plazo en
arcillas saturadas, en las cuales no hay suficiente disipacion de presion de poro. Este es un
caso comun en la mayoria de los problemas de cimentaciones y taludes al final de la
construccion.

Cualquiera de las metodologias que se utilice requiere que el ingeniero decida qué
parametros de resistencia son los mas realistas y cuales tipos de ensayos seran los mas
indicados para determinarlos.

3.3. ACCIONES DE DISENO

Para el analisis y disefio de cimentaciones y otras estructuras geotécnicas se consideraran
los valores de carga permanente, carga temporal y carga accidental (sismo y viento)
establecidas en el Cdodigo Sismico de Costa Rica 2002 (Colegio Federado de Ingenieros y
Arquitectos 2003) y en el Reglamento de Construcciones de Costa Rica (INVU 1983).
Ademas, deben considerarse el peso propio de los elementos de la cimentacion, las



Codigo de Cimentaciones de Costa Rica 17

descargas por excavacion, los pesos y los empujes de los rellenos, los eventuales empujes
laterales del terreno y friccidn negativa sobre los pilotes, las presiones de hinchamiento en
suelos expansivos (si no se adoptan disposiciones de disefio para evitarlas), la aceleracion
de la masa deslizante durante un sismo, la presion del agua y cualquiera otra accion que se
genere sobre la cimentacion o en su vecindad.

Se deben considerar en el disefo las inclinaciones y las excentricidades de las cargas con
respecto al centro de rigidez del sistema de cimentacion, que presenten las diversas
combinaciones de acciones.

Cuando se utilizan las acciones provenientes de los analisis estructurales en los analisis
geotécnicos, debe tenerse claro si incluyen factores de carga (cargas mayoradas) o si no los
incluyen (cargas sin mayorar). Como se expone en el siguiente punto, la definicion del
factor de seguridad aceptable depende del tipo de accion considerada.

3.4. ESTADO LIMITE DE FALLA

3.4.1. Capacidad de soporte

3.4.1.1. Método de resistencia ultima

Para la determinacion de la capacidad de soporte para un sistema de cimentacidén
convencional superficial pueden utilizarse los factores de reduccion para la capacidad
soportante ultima propuestos en el CSCR 2002 (Colegio Federado de Ingenieros y

Arquitectos 2003). Por medio de esta metodologia se indica que para soportar las cargas
ultimas y sus combinaciones el suelo debera satisfacer la siguiente relacion:

quma'x < @ ' qult EcuaCién 34
En donde:
qumax = Esfuerzo méximo trasmitido al suelo por la cimentacién con las
cargas ultimas [kPa]
qu: = Capacidad soportante ultima del suelo [kPa]

Los factores @ se proporcionan en el Cuadro 3.1.

Cuadro 3.1: Factores de reduccion ® para la capacidad soportante de los suelos (CFIA

2003)
Combinacion de carga © Relacion g, min/ qu max Factor @
Combinaciones 6-1 y 6-2 Mayor o igual que 0.25 0.5
Menor que 0.25 0.6
Combinaciones 6-3 y 6-4 Mayor o igual que 0.25 0.66
Menor que 0.25 0.85

® Tal y como se definen en el CSCR 2002
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Donde ¢, max Y ¢u min SON la presion maxima y minima en el suelo, que se calculan
suponiendo una distribucion lineal entre ellas.

3.4.1.2. Método de esfuerzos de trabajo

También es posible utilizar la metodologia de esfuerzos de trabajo para determinar la
capacidad de soporte. La comprobacion de una cimentacion ante el estado limite de falla
consiste en comparar su capacidad de carga con las correspondientes acciones de disefio.
Para esto se define el concepto de Factor de Seguridad (FS) como la relacion entre la
capacidad soportante ultima de la cimentacion (q.) y el esfuerzo maximo de trabajo o
admisible (guqm)-

De tal manera que,

_ qult L4
Goim = = Ecuacion 3.5

FS

Como regla general debera aplicarse un factor de seguridad de 3.0 si el terreno es de tipo
normal y si sus propiedades se han investigado en forma correcta (segin se indica en el
Capitulo 2). Este factor de seguridad no debe ser inferior a 2.0 aunque se conozcan las
cargas con un grado de precision elevado y se conozcan excepcionalmente bien las
propiedades del suelo.

Para la primera de las condiciones anteriores (terreno normal e investigacion correcta), se
resume en el Cuadro 3.2 los factores de seguridad que deben utilizarse para condiciones de

carga estatica y dinamica.

Cuadro 3.2: Factores de seguridad para capacidad de soporte

Condicion de Factor de Seguridad
carga Tradicional
Estatica 3.0
Estatica + Dinamica 2.0

Para condiciones de carga excéntrica y en término de presiones maximas (g, max) Yy minimas
(g4 min) pueden utilizarse los valores del factor de seguridad indicados en el Cuadro 3.3.

Cuadro 3.3: Factores de seguridad para cargas excéntricas

Combinacion de carga | Relacion g, min/ . mix | Factor de seguridad
Estatica Mayor o igual que 0.25 3.0

Menor que 0.25 2.5
Estética + Dinamica Mayor o igual que 0.25 2.0

Menor que 0.25 1.6

Para utilizar estos factores de seguridad, las cargas no deben estar afectadas por factores de
carga y las resistencias utilizadas tampoco deben incluir factores de reduccion.
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3.4.2. Factores de reduccion y seguridad para otros aspectos

En el andlisis del estado limite de falla existen otros aspectos a revisar como por ejemplo
deslizamiento y volcamiento. Los factores de seguridad minimos a considerar en cada caso
se presentan en los capitulos correspondientes. Para facilidad del usuario se presenta el
Cuadro 3.4, donde se resumen de los factores de seguridad recomendados en cada caso.

Cuadro 3.4: Factores de reduccion y seguridad para distintos aspectos geotécnicos

Elemento Concepto Factor de reduccion FS minimo
Cimentacion Capacidad soportante Ver seccion 3.4.1.1 | Ver seccion 3.4.1.2
superficial Deslizamiento 0.9 1.50 (@stfitigo)

1.15 (dindmico)
Vuelco 0.7 1.5
Cimentacion Capacidad axial a compresion Ver Cuadro 5.12 Ver Cuadro 5.13
profunda Capacidad axial a extraccion Ver Cuadro 5.12 Ver Cuadro 5.13
Resistencia pasiva * 3.0
Friccion lateral * 1.5
Estructuras Capacidad soportante Ver seccion 3.4.1.1 | Ver seccion 3.4.1.2
de retencion Deslizamiento 0.9 1.5
Volcamiento 0.7 1.5
1.5 (estatico
Falla global ) 1.3 (pse(udoestét)ico)
Excavaciones * 1.5 (estatico
a cielo abierto Falla del talud * 1.3 (pse(udoestét)ico)
Falla de fondo * 2.5
Falla por subpresion * 2.0
Falla por gradientes de filtracion * 3.0

* Nota: Consultar con el especialista
3.5. ESTADO LiMITE DE SERVICIO

La revision de una cimentacion ante estados limites de servicio consiste en la comparacion
de los asentamientos, inclinaciones y deformaciones diferenciales maximos admisibles con
los valores calculados. Los asentamientos, inclinaciones y deformaciones diferenciales
deben estimarse considerando las acciones de disefio promedio. Los valores resultantes
deben ser tales que no causen dafios intolerables a la propia cimentacion, a la
superestructura y sus instalaciones, a los elementos no estructurales y acabados, a las
construcciones vecinas, ni a los servicios publicos.

La revision del estado limite de servicio es una tarea complicada, especialmente en lo
concerniente a la heterogeneidad del terreno y representatividad de los ensayos. Si tal labor
es especialmente dificil para el calculo del asentamiento total, mas lo serd todavia para las
distorsiones angulares o los giros. No obstante, como referencia se presentan en el Capitulo
7 algunas recomendaciones en este sentido.
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También deben tenerse presentes las deformaciones transitorias o permanentes de la
cimentacion bajo carga accidental (sismo), especialmente cuando la importancia de la
estructura lo amerite.

El asentamiento total puede utilizarse como criterio de limite de asentamientos permisibles,
solamente en el caso de cimientos rigidos tipo losa de fundacion. Algunas directrices

simples de este criterio se presentan en el Cuadro 3.5.

Cuadro 3.5: Asentamiento total admisible (Adaptado de Sowers 1979)

Tipo de Factor limitativo Asentamiento
movimiento maximo
Asentamiento | Drenaje 15-30cm
total Acceso 30 —-60 cm
Estructuras con muros de mamposteria |2,5 — 5,0 cm
Estructuras reticulares 5,0—-10,0 cm
Silos y placas 7,0-30,0 cm
Inclinacion o | Estabilidad frente al vuelco Depende de altura y
giro ancho
Inclinacion de chimeneas y torres 0,004 /
Rodadura de caminos, etc. 0,01/
Almacenamiento de mercancias 0,01/
Funcionamiento de maquinas telares
de algodon 0,003 /
Funcionamiento de maquinas turbo
generadoras 0,0002 /
Carriles de gruas 0,003 /
Drenaje de soleras 0,01 -0,02/
Asentamientos | Muros de ladrillo continuos y elevados | 0,0005 — 0,001 /
diferenciales |Fabrica de una planta, fisuracion de
muros de ladrillo 0,001 — 0,002 /
Fisuracion de repellos 0,001 /
Marcos de concreto reforzado 0,0025 - 0,004 /
Muros de concreto reforzado 0,003 /
Marcos metalicos continuos 0,002 /
Marcos metalicos sencillos 0,005/

Nota: “I” es la distancia entre columnas adyacentes con asentamientos diferentes o entre dos
puntos cualesquiera con asentamiento diferencial. Los valores mas elevados son para los
asentamientos homogéneos y estructuras mas tolerantes.  Los valores inferiores
corresponden con asentamientos irregulares y estructuras delicadas.

Los dafios en edificios se producen usualmente a causa de los asentamientos diferenciales y
las distorsiones angulares (A) entre cimientos vecinos. El Cuadro 3.6 presenta un criterio
usualmente utilizado para la definicion de valores admisibles de la distorsion angular.
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Cuadro 3.6: Distorsion angular limite para distintas condiciones (Adaptado de Bjerrum

1963)

Distorsion angular
A

Descripcion

1/150

1/150

1/250

1/300

1/300

1/500

1/500

1/650

1/750

Limite en el que se debe esperar dafio
estructural en edificios

Considerable agrietamiento en paneles y
muros de mamposteria

Limite en el que la pérdida de verticalidad
de edificios altos y rigidos puede ser
visible

Limite en que se debe esperar dificultades
con puentes gruas

Limite en que se deben esperar las
primeras grietas en muros

Limite seguro para edificios en los que no
se permiten grietas

Limite para cimentaciones  rigidas
circulares o para anillos de cimentacion de
estructuras rigidas, altas y esbeltas

Limite para edificios de concreto
cimentados sobre un solado de espesor
aproximado de 1,20 m

Limite donde se esperan dificultades en
maquinaria sensible a asentamientos

21

Un asentamiento total o diferencial puede afectar una estructura al punto de producir su
falla, por lo tanto la capacidad de soporte admisible debe restringirse a un valor que no
produzca problemas de asentamientos.

En resumen, en el proyecto de cimentaciones se debera exigir lo siguiente:

- Se deberan estimar los asentamientos esperables maximo y minimo en funcién
de la distribucion y magnitud de las diferentes cargas de cimentacion y si es de
aplicacion, de las diferencias de compresibilidad entre unas zonas y otras del
terreno bajo una misma estructura.

- Se debera disenar de manera que el asentamiento maximo no exceda de los
valores admisibles indicados en el Cuadro 3.5. Para arenas este valor se debera
restringir a un maximo de 25 mm. En el caso de cimentaciéon mediante losa
corrida para edificios altos, se debera poner un limite al giro de conformidad con

dicho cuadro.

- Se deberan estimar las distorsiones angulares esperables y compararlas con el
criterio de dafios que se incluye en Cuadro 3.6.
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Para profundidades de cimentacién importantes (del orden de 2,0 m o mas), y en regiones
sismicas, es obligatoria la utilizacion de vigas de amarre entre placas individuales vecinas,
cuya funcidn serd evitar los desplazamientos horizontales que suelen ser muy dafiinos.
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4. CIMENTACIONES SUPERFICIALES
4.1. GENERALIDADES
4.1.1. Tipos de cimentaciones superficiales

La cimentacion es el elemento soportante de una estructura. Incluye no solo la parte
estructural que transmite la carga de la superestructura al suelo (placa), sino también al
suelo o la roca soportante.

Desde el punto de vista de su profundidad las cimentaciones se clasifican en superficiales,
profundas y semi-profundas. Se entiende por superficiales aquellos tipos de cimientos en
que la relacion D/B (Dy= nivel de desplante, B = ancho del cimiento) es menor o igual que
1; semiprofundas cuando esta relacion estd entre 1 y 4 y profundas cuando D/B es mayor
que 4.

Se utilizan cimientos superficiales cuando existe a poca profundidad en el terreno, una capa
resistente como para soportar el peso de la estructura, en condiciones estables de seguridad
y con asentamientos o movimientos admisibles, segiin se define en el Capitulo 3 de este
Codigo. De acuerdo con la resistencia del terreno y la importancia de la edificacion, se
utilizan en nuestro medio: placas individuales, placas corridas, placas combinadas, placas
sobre rellenos de sustitucion, losas de cimentacion, bloque rigido y pozos de cimentacion.

Los cimientos corridos consisten en construir, debajo de los muros o paredes con cargas
longitudinales, placas de concreto también longitudinales que repartiran la carga sobre una
superficie mayor (L/B > 10; siendo L = largo). Usualmente se utilizan para construcciones
ligeras como viviendas o para la cimentacion de muros de carga en edificios.

Las placas individuales son utilizadas para brindar soporte a columnas o pilares que
transmiten cargas concentradas. Consisten también en losas de concreto, cuya geometria es
usualmente cuadrada o rectangular, y cumplen la funcion de repartir la carga sobre un area
mayor.

Cuando el estrato resistente no se encuentra a una profundidad adecuada, existe la opcion
de apoyar los cimientos (aislados o corridos), sobre un relleno de material selecto (que
cumpla con las condiciones establecidas en la seccion 4.3.3), que transmita la carga del
edificio sobre la capa soportante seleccionada. Se consigue con esto disminuir la altura de
las columnas o paredes del primer nivel. A este sistema se le denomina placas sobre
rellenos de sustitucion. Normalmente su utilizacion se restringe a profundidades de
cimentacion maximas de 4 6 5 m. Este sistema exige que el relleno sea de excelente
calidad. Se deberd excluir toda posibilidad de apoyar cimientos sobre rellenos que no
cumplan las disposiciones de calidad indicadas en la seccion 4.3.3.

Las cimentaciones mediante losas permiten disponer de una superficie continua que puede
cubrir total o parcialmente el area del edificio y en algunos casos hasta puede excederla.
Distribuyen las cargas sobre un area muy amplia, asegurando un soporte uniforme. Todos
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los puntos de apoyo estan unidos, lo que asegura, si su espesor es suficiente, la rigidez
general del conjunto. Se utilizan usualmente para la cimentacion en areas con suelos muy
blandos o sueltos o para el caso de edificios de gran altura, donde la utilizacién de otros
sistemas produce el traslape de las areas de fundacion. Se suele utilizar cuando el area de
cimentacion supera el 60% del area de construccion.

En cimentaciones sometidas a valores altos de momento y carga lateral puede utilizarse el
bloque rigido. Este tipo de cimentacidn consiste en un bloque de material rigido (de forma
rectangular o circular) que transmite las cargas tanto al suelo en la subbase como en las
caras laterales. La accion de las fuerzas de resistencia pasiva en las caras laterales ayuda a
reducir la excentricidad en la base. EIl material que conforma el bloque es usualmente
concreto reforzado. En este tipo de cimientos debera existir una continuidad entre la
superestructura y el bloque rigido que garantice su unidad.

Finalmente y a pesar de ser escasa su utilizacién en nuestro medio, existe el recurso de la
cimentacion por pozos. Esta es una opcion viable y muestra un gran futuro. Consiste en un
orificio cilindrico con didmetro del orden de 0,6 m o mayor que se rellena de concreto o
grava, de manera que pueda transmitir los esfuerzos hasta las capas resistentes. Los pozos
se emplazan bajo los puntos mas cargados de la edificacion.

4.1.2. Nivel de desplante

La profundidad de cimentacion o nivel de desplante deberd cumplir por los siguientes
requisitos:

1- La cimentacion debe ser segura contra la falla por cortante del suelo.
2- No deben producirse deformaciones excesivas en el suelo ni en la estructura.

3- Los cimientos no deben colocarse directamente dentro de la zona de cambios
volumétricos, en rellenos no compactados, o en suelo orgénico.

4- El nivel de fundacion deberd establecerse con base en los datos que ofrezca el
estudio de suelos requerido segun lo establece el Capitulo 2.

5- Los cimientos deberdn estar por debajo del nivel de socavacién probable por
causas de agua.

4.1.3. Efecto de la rigidez

El disefio de una placa de cimentacién puede efectuarse considerando un comportamiento
rigido del cimiento, en el cual la base de la placa se mantiene siempre plana o considerando
que el mismo es un elemento flexible.

El disefo de cimientos flexibles requiere de la aplicacion de metodologias especiales de
calculo, basadas en las teorias de vigas sobre fundacién elastica, o bien utilizando métodos
numéricos.
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Tradicionalmente las placas de cimentacion en concreto reforzado se disefian como
elementos rigidos. Para que un cimiento sea rigido se deberd verificar que se cumple la

siguiente relacion:

En donde:

= Ancho del cimiento

N@WN
Il

4E_ 1

Dimension maxima del cimiento

Modulo de elasticidad del concreto
= Momento de inercia de la seccion transversal del cimiento
= Modulo de reaccion vertical del suelo (Cuadro 4.1) dentro de la zona

de influencia de la cimentacion

Ecuacion 4.1

Cuadro 4.1: Médulo de deformacion E, y Modulo de reaccion vertical del suelo (K;;)
(Adaptado de Jiménez Salas 1980)

Modulo de Modulo de
TIPO DE SUELO Deformacion reaccion vertical
E, (kg/cm®) K,; (kg/cm?)
**  Suelo fangoso 11.00 a 33.00 0.50 a 1.50
*  Arena seca o humeda, suelta (Nspr 3 2 9) 0.16H a 0.48H 1.20a3.60
*  Arena seca o humeda, media (Nspr 9 a 30) 0.48H a 1.60H 3.60a12.00
*  Arena seca o humeda, densa (Nspr 30 a 50) 1.60H a 3.20H 12.00 a 24.00
*  @Grava fina con arena fina 1.07H a 1.33H 8.00a 10.00
*  Grava media con arena fina 1.33H a 1.60H 10.00 a 12.00
*  Grava media con arena gruesa 1.60H a 2.00H 12.00 a 15.00
*  (Grava gruesa con arena gruesa 2.00H a 2.66H 15.00 2 20.00
*  Grava gruesa firmemente estratificada 2.66H a 5.32H 20.00 a 40.00
**  Arcilla blanda (q, 0.25 a 0.50 kg/cm?) 15a30 0.65a1.30
**  Arcilla media (qq 0.50 a 2.00 kg/cm?) 30a90 1.30 24.00
**  Arcilla compacta (qq 2.00 a 4.00 kg/cm?) 90 a 180 4.00 a 8.00
Arcilla dura (q, 4.00 a 10.00 kg/cmz) 180 a 480 8.00a21.00

H: Profundidad del pozo de cimentacion en cm

*: Los terrenos granulares si estan sumergidos se tomaran con E, o K, igual a los del cuadro multiplicados por
0.6

**: Los valores considerados corresponden a cargas de corta duracion. Si se consideran cargas permanentes
que produzcan V' y M y ha de tener lugar la consolidacion, se multiplican los valores de E, y K, por 0.25
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La distribucion de presiones bajo un cimiento depende de los valores relativos del modulo
de reaccion del suelo (K;;) y de la longitud y espesor del cimiento. Conforme aumenta el
moddulo de reaccion del suelo (Kj;), es necesario un mayor espesor de la placa para
mantener una distribucion uniforme o planar de presiones en la base del cimiento.

En suelos suaves la presion contra el fondo de la losa se aproxima a una distribucion planar,
por lo tanto, es plenamente justificado diseflar la losa usando el método rigido
convencional. En cambio, para suelos rigidos se debe usar el método no rigido que
considera deflexiones por flexion en las losas

Para un medio estratificado (incluyendo un relleno compactado debajo de la losa) el valor
de K,; debe ser un valor ponderado hasta la profundidad donde se presentan los mayores
esfuerzos y no solo el K; del relleno, que generalmente corresponde con un alto valor.

En el caso de rocas y suelos rigidos la reaccion del medio soportante para una placa cargada
concéntricamente se acentia en la zona bajo las columnas y disminuye hacia los bordes de
la placa. Esto se contrapone al comportamiento rigido de la placa; por lo tanto, en estos
casos en que no se da una distribucion uniforme de presiones en la base del cimiento, se
debe suponer el comportamiento flexible de la placa y cumplir con lo estipulado en la
seccion 4.3.4.

En el caso de rocas y suelos rigidos la reaccion del medio soportante para una placa cargada
concéntricamente se acentda en la zona bajo las columnas y disminuye hacia los bordes de
la placa. Esto se contrapone al comportamiento rigido de la placa; por lo tanto, en estos
casos en que no se da una distribucion uniforme de presiones en la base del cimiento, se
debe suponer el comportamiento flexible de la placa y cumplir con lo estipulado en la
seccion 4.3.4.

4.2. CAPACIDAD SOPORTANTE
4.2.1. Estimacion de la capacidad de soporte

La capacidad de carga de una cimentaciéon se puede definir a partir de formulaciones
tedricas o mediante pruebas in situ. Entre las pruebas in situ mas importantes que podrian
usarse para esa finalidad figuran las pruebas de carga con placas rigidas o la utilizacion de
presiometros, CPT y otros.

Tradicionalmente, se ha recurrido a la utilizacion de férmulas clasicas de equilibrio limite
para la definicion de la capacidad de soporte. Con esta metodologia, la capacidad de carga
se calcula por la siguiente expresion:

B
= 7/17 N,+cN,+y,D/N, Ecuacion 4.2

ult



Codigo de Cimentaciones de Costa Rica

En donde:

quit
B

c
i
72

Dy
N, N, N,

Capacidad de soporte ultima [kPa]
Ancho minimo de la cimentacién [m]
Cohesion del material [kPa]

Peso volumétrico del suelo por debajo del nivel de desplante [kN/m’]
Peso volumétrico del suelo por encima del nivel de desplante

[KN/m”]
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Nivel de desplante (en el caso de s6tanos usar la minima) [m]
Factores de capacidad de carga

Los factores de capacidad de carga son dependientes del angulo de friccion del material y
de la teoria de analisis que se utilice. La escogencia del factor N,, N,, N, por utilizar en un
determinado disefio quedara a criterio del especialista. No obstante, a manera de ejemplo,
se presentan en la Figura 4.1 los valores propuestos por Reissner (1924) y Meyerhof

(1955).
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Figura 4.1: Factores de capacidad de carga para la ecuacion general de capacidad de

soporte (Reissner 1924 y Meyerhoff 1955)

En el caso de cimientos sobre arenas muy sueltas o arcillas muy blandas, se deberan utilizar
valores de cohesion y de tangente del angulo de friccion reducidos a dos tercios de los
considerados como caracteristicos del terreno.
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Los factores de capacidad de carga indicados en la Figura 4.1 corresponden a:

- Cimiento corrido

- Carga concentrada

- Carga vertical

- Profundidad de desplante nula o la no consideracion de la resistencia al corte del
terreno situado por encima del nivel de desplante (teniendo en cuenta solamente
como sobrecarga lateral)

- Superficie del terreno horizontal, base del cimiento horizontal y no proximidad
de los cimientos a un talud

- Terreno formado por suelo homogéneo

Para condiciones diferentes a las que se indican (por ejemplo, placas rectangulares, cargas
excéntricas, cargas inclinadas, cimientos en o sobre taludes, etc.), los valores de N, N,y N,
deberdn corregirse o modificarse de acuerdo con las indicaciones de los apartados de este
Capitulo 4.

El peso del suelo sobre el cimiento puede ser considerado como una carga externa adicional
o alternativamente reducido de la capacidad soportante. En este ultimo caso se trabaja con
lo que se denomina capacidad de soporte ultima neta (g,,), y que se define por:

B
q,, = %Ny +cN, + 72D(Nq - 1) Ecuacion 4.3

La capacidad soportante que debera utilizarse para el disefio puede ser determinada
utilizando la ecuacién 3.4 o bien a partir de la expresion 3.5.

En suelos arcillosos firmes o duros y en suelos granulares densos, el disefio de
cimentaciones superficiales con los factores de seguridad por capacidad de carga
establecidos en este Codigo conduce, normalmente, a asentamientos admisibles de las
estructuras.

Para suelos arcillosos suaves o granulares sueltos, los asentamientos excesivos pueden

producir la pérdida de funcionalidad de una estructura, en cuyo caso la capacidad de
soporte admisible debe regirse por asentamientos y no por falla de cortante (ver Capitulo 3

y 7).
4.2.2. Cimientos rectangulares o circulares

Deberan aplicarse valores corregidos N,y N,' definidos por:

N, = Nc(l + 0,2§j Ecuacion 4.4

N = Ny(l -0,4 %) Ecuacién 4.5
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En donde:

B = Ancho del cimiento [m]
L = Largo del cimiento [m]

4.2.3. Cargas excéntricas

Se define una carga excéntrica como aquella en la que la resultante de las fuerzas esta
desplazada en relacion con el centro geométrico del area de fundacion. Cuando esto
sucede, se dice también que la superficie inferior de la cimentacion no esta cargada
uniformemente.

Si la carga excéntrica esta posicionada dentro del nucleo central de la cimentacion (e, <

B/6, e, < L/6) toda la placa se encuentra sometida a compresion y las presiones maximas y

minimas pueden ser calculadas por la siguiente expresion:

P 6
D = — | 1 bt ber Ecuacién 4.6
min A B L
En donde:
gmix =  Presion maxima [kPa]
gmin = Presion minima [kPa]

e» = Excentricidad en el sentido de la dimension menor [m]
e, = Excentricidad en el sentido de la dimension mayor [m]
B = Ancho minimo de la placa [m]

L = Lado mayor de la placa [m]

P = Carga vertical [kN]

A = Areade laplaca [m?]

Esta condicién de cargas es la mas adecuada para el disefio de cimientos con carga
excéntrica. No obstante, en algunos casos su utilizacion puede llevar a aumentar los costos
de los cimientos, sobre todo cuando la excentricidad es temporal. Bajo tal circunstancia se
puede permitir que la excentricidad esté fuera del nucleo central (B/6 < e, < B/2, L/6 < e, <
L/2). En este caso la presion minima es cero y la presion maxima puede calcularse por la
siguiente expresion:

9 pmax = KB_F)L Ecuacion 4.7

En donde K es una constante que puede ser obtenida de la Figura 4.2.

Si la carga excéntrica actia en una sola direccion, también se puede obtener g4, a partir de
la siguiente expresion:
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2P

Quix =75 N
3L(B - e]
2

El area de la placa debe ser obtenida considerando el equilibrio de las fuerzas verticales,
para efectos de utilizar los respectivos diagramas de presion bajo la placa.

Ecuacion 4.8

Una simplificacion para definir el area de cimentacion de las placas con carga excéntrica
consiste en trabajar con dimensiones reducidas del cimiento (B', L'), que pueden ser
utilizadas para determinar los factores modificadores de la capacidad de carga (cercania a
taludes, forma del cimiento, inclinacion de la carga, etc.). Las dimensiones reducidas del
cimiento pueden ser determinadas por:
B =B-— 2e, Ecuacion 4.9
L =L —2e, Ecuacion 4.10

El area efectiva de la placa puede ser determinada como: A'= B'L'

Valores de constante K
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Figura 4.2: Distribucion de esfuerzos por cargas excéntricas (adaptado AASHTO 1992)

El valor de la capacidad de carga g, obtenida utilizando las dimensiones reducidas de la
placa, representa una presion de soporte uniforme ideal y no la distribucion de presion real
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bajo el cimiento. Esta presion equivalente debe ser multiplicada por el area reducida para
obtener la carga resistente ultima que soportara el cimiento.

La forma como se distribuye la presion real (trapezoidal o triangularmente) que se produce
para las dimensiones reales del cimiento (B x L), debe ser utilizada para el disefio
estructural de la placa.

Cuando toda la placa esta sometida a compresion (g.» > 0) no hay peligro de volcamiento.
En el caso contrario (e, > L/6 0 e,> B/6) debera verificarse la seguridad del cimiento contra
el volcamiento (Ver seccion 6.3.3).

4.2.4. Cargas inclinadas

Deben aplicarse factores de correccion a los factores de capacidad de carga cuando la
resultante de las cargas sea inclinada. Los factores de correccion se indican en el Cuadro

4.2.

Cuadro 4.2: Factores de correccion para cargas inclinadas (Sowers 1990)

Factor de Nivel de Inclinacion de la carga con respecto a la vertical
capacidad de desplante(Dy) 0° 10° 20° 30°
carga
N, 0 1.0 0.5 0.2 0
N, B 1.0 0.6 0.4 0.25
N, 0aB 1.0 0.8 0.6 0.4

La condicion de falla por deslizamiento debe ser también verificada tal y como se indica en
la seccion 6.3.2.

4.2.5. Suelos estratificados

Para el disefio de cimientos sobre suelos estratificados deberan tomarse en cuenta los
siguientes aspectos:

a. Si los parametros de resistencia al corte (¢’, ¢’) de las capas que se encuentran
dentro del bulbo de esfuerzos atin con valores significativos, no varian en mas
de un 10%, se puede trabajar con los valores promedio de dichos pardmetros.

b. Si bajo el nivel de desplante y dentro de la profundidad significativa aparecen
capas suaves por encima de capas duras, se deberan utilizar los parametros de
las capas suaves para la estimacion de la capacidad de soporte.

c. Si a determinada profundidad, tal que se considere ain bajo la influencia del
bulbo de esfuerzos, aparecen capas duras por encima de las capas suaves, se
debera verificar que los esfuerzos en la parte inferior de las capas duras no
excedan el valor de capacidad soportante admisible de las capas suaves.
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d. En el caso de suelos arcillosos y cuando la diferencia entre la rigidez de las
capas sea pequefia, de tal forma que no pueda decirse que una de ellas sea
extremadamente dura o suave, en relacion con la otra, se podran utilizar teorias
especialmente concebidas para estos casos (e.g. Button o similares).

4.2.6. Cimientos sobre taludes o laderas — base del cimiento inclinada

Los cimientos sobre taludes o en laderas o con base inclinada, no permiten desarrollar las
superficies de resistencia al corte en su totalidad, tal y como se generarian si el terreno
fuera horizontal. Por tal motivo se debe aplicar también una reduccion a los factores de
capacidad de carga (N., N,, N,) para que tomen en cuenta esta situacion. Algunos casos
particulares de esta solucion se encuentran en la literatura y se pueden utilizar a criterio del
disefiador.

Por otro lado, la estabilidad de los cimientos en estas circunstancias puede ser analizada a la
luz de los métodos clasicos de analisis de estabilidad de taludes. En estos casos la presion
admisible de cimentacion, seria tal que permita mantener un factor de seguridad adecuado
contra la falla del talud. Se requiere por lo tanto emplear el procedimiento correspondiente
segun la metodologia escogida.

4.2.6.1. Método de disefo ultimo

a. Verificar la estabilidad del talud o de la ladera en su estado original (es decir sin
la obra civil), bajo las condiciones usuales (estaticas, pseudo-estaticas,
variaciones del nivel freatico, u otras).

b. Calcular las sobrecargas que aportaria la obra al talud o la ladera. Condicion de
cargas mayoradas.

c. Analizar la forma como estas sobrecargas actuarian e influenciarian la
estabilidad.

d. Recalcular la presiéon de cimentacion ultima (q.;) que conduce a un valor
unitario del factor de seguridad (retroanalisis); para una superficie de prueba
que pase por el borde interior de la cimentacion, es decir que la superficie
analizada considere el peso de la o las cimentaciones.

e. Calcular la presion de cimentacion de trabajo (g, mq) considerando cargas
mayoradas.

f. Calcular el factor @ = qy max/qui- Este valor deberda cumplir con lo estipulado en
el Cuadro 3.1.

g. Si los valores de @ no cumplen con lo estipulado en el Cuadro 3.1 se deberan
reducir las presiones de cimentacion hasta que se cumpla con este factor.
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4.2.6.2. Método de esfuerzos de trabajo

a. Verificar la estabilidad del talud o de la ladera en su estado original (es decir sin
la obra civil) bajo las condiciones usuales (estaticas, pseudo-estaticas,
variaciones del nivel freatico y otras).

b. Calcular las sobrecargas que aportaria la obra al talud o la ladera. Condicion de
cargas sin mayorar.

c. Analizar la forma coémo estas sobrecargas actuarian e influenciarian la
estabilidad.

d. Recalcular la estabilidad del talud o de la ladera incluyendo la sobrecarga, para
una superficie que pase por el borde interior de la cimentacion, es decir que la
superficie analizada considere el peso de la o las cimentaciones.

e. Si el factor de seguridad asi calculado no cumple con lo establecido en este
Codigo, se debe variar la geometria y las presiones de cimentacion y proceder
de nuevo a calcular la estabilidad. Este procedimiento se deberd continuar hasta
que el factor de seguridad cumpla con los valores indicados en los Cuadros 3.2 y
3.3 de este Codigo.

4.2.7. Cimentaciones en roca
4.2.7.1. Consideraciones generales

Los tipos de estructura que requieren cimentarse sobre roca son de las més variada indole e
incluyen desde estructuras cuyas cargas son de magnitud muy importante, como por
ejemplo: presas o diques, muros de retencion importantes, edificios o estructuras muy altas
0 con cargas muy excéntricas y puentes; hasta estructuras mucho mas livianas como
edificaciones de uno y dos pisos y otros.

Los principios generales para el disefio de las cimentaciones en suelos son igualmente
aplicables en las cimentaciones en roca. Sin embargo, en este tipo de materiales de
cimentacion el proceso de toma de decisiones se apoya en forma muy importante en el
criterio y el juicio ingenieril del especialista, dada la dificultad para su caracterizacién
geomecanica y la complejidad del comportamiento del material.

Para las cimentaciones en macizos fracturados sera de interés el conocimiento del niimero
de familias de discontinuidades, espaciamiento, orientacion, abertura, rugosidad, espesor y
tipo de material de relleno de las discontinuidades, planos de estratificacion, condiciones
hidrogeoldgicas del macizo, grado de alteracion de las caras de la discontinuidad y
persistencia.

La exploracion geotécnica minima del terreno deberd realizarse conforme a lo estipulado en
el Capitulo 2. En macizos fracturados, este estudio deberd orientarse basicamente al
conocimiento de las discontinuidades del mismo, que son las que gobiernan su
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comportamiento, aunque también deberd incluirse el aporte de la roca intacta cuando se
emplean metodologias empiricas. Por otra parte, en los materiales masivos, en los que el
mecanismo de falla no es estructuralmente controlado, serd de particular interés la roca
intacta. La evaluacion de estos pardmetros puede llevarse a cabo tanto mediante ensayos de
campo y laboratorio; como a partir de metodologias empiricas desarrolladas para este
proposito. La seleccion de la metodologia dependerd, entre otros, del conocimiento que se
tenga del macizo, de la etapa en que se encuentre el proyecto y de la magnitud del mismo.

4.2.7.2. Requisitos de la cimentacion en roca
El disefio de la cimentacion en roca debe cumplir tres requisitos:

a. Capacidad de soporte del medio rocoso (seccion 4.2.7.3)
b. Deformaciones y asentamientos admisibles (Capitulos 3 y 7)
c. Estabilidad de la masa rocosa (seccion 4.2.7.4)

El primero de estos requisitos se refiere a la capacidad de la roca para soportar las cargas
impuestas por la estructura. El segundo se refiere al analisis de la estructura particular en
relacidon con la cimentacion en roca para definir cudles deformaciones son tolerables y el
tercero, busca garantizar que la masa rocosa resistira las cargas impuestas sin sufrir
deslizamientos o volcamientos.

4.2.7.3. Capacidad de soporte

Uno de los aspectos centrales del andlisis y disefio de las cimentaciones en roca, es la
determinacion del modo de falla de la masa rocosa. Cada sitio en particular, segiin sus
condiciones especificas, deberd ser analizado con el primer objetivo de determinar cual o
cuales serian los modos de falla probables. A manera de guia, se presenta la Figura 4.3 que
muestra varios posibles modos de falla por capacidad soportante asociados a diversas
condiciones del macizo rocoso y las ecuaciones para su estimacion.
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Condiciones del Macizo Rocoso Ruptura Ecuacién de
Discontinuidades Capacidad
. .. Ilustracion Mecanismo de
Buzamiento | Espaciamiento Soporte
Roca fragil:
Falla de cortante local
producida por ruptura
fragil Ecuacion
4.16
2
s
=
; NA 5>>B Roca ductil:
e Falla en general de
N
= cortante a lo largo de
superficies de ruptura | Ecuacién
bien definidas 411
Discontinuidades
abiertas:
Falla por compresion de
columnas individuales Ecuacion
de roca. Juego de 4.17
discontinuidades  con
8 poco espaciamiento
< entre si.
S S>B
5 Discontinuidades
E cerradas:
g Falla generalizada por
5 cortante a lo largo de Ecuacién
g 70 < o < 90 sgperﬁmes de ruptura 4.11
- bien definidas.
-§ Discontinuidades muy
= verticales.
=
-§ Discontinuidades
§ abiertas y/o cerradas:
2 Falla  iniciada  por
a punzonamiento,
S>B tendiendo a la falla Ecuacion
generalizada por | 4.1824.20
cortante.
Juego de
discontinuidades muy
verticales.
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Condiciones del Macizo Rocoso Ruptura Ecuacién de
Discontinuidades Capacidad
. .. Hustraciéon Mecanismo de
Buzamiento | Espaciamiento Soporte
Falla generalizada por
S>B o S<B cortante con potencial
S Si la cufia de de ruptura a lo largo de
P 20 <0 <70 falla puede las  discontinuidades. | geyacién
E ¢ desarrollarse a Juegos de 4.22
a lo largo de las discontinuidades  con
discontinuidades buzamiento moderado.
Capa superior rigida y
gruesa:
La falla es iniciada por
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Figura 4.3: Modos de falla por capacidad soportante asociados con diversas condiciones
del macizo rocoso (Adaptado de ASCE 1996)

A continuacion se describen cada uno de estos casos:
a. Roca intacta

Se considerard esta condicion cuando el espaciamiento tipico de las
discontinuidades (S) sea mas de cuatro a cinco veces el ancho B de la placa de
fundacion. La Figura 4.3.a y 4.3.b muestra la caracteristica para esta condicion
y en la ultima columna se incluye la ecuacién para la determinacion de la
capacidad de soporte.
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Para roca ductil:

4. =C¢N.+05yBN, + DN, Ecuacion 4.11
En donde:
qu: = Capacidad de soporte ultima [kPa]
y = Peso unitario efectivo del macizo rocoso [kN/m"]
B = Ancho de la fundacion [m]
D = Nivel de desplante de la cimentacion [m]
¢ = Cohesion del macizo rocoso [kPa]
N, N,, N, = Factores de capacidad de carga definidos de la siguiente forma
N, =2[N,(N, +1) Ecuacién 4.12
N, =A/N¢(N;—l) Ecuacion 4.13
N, = N; Ecuacion 4.14
N, = tan’ [45 + ﬁj Ecuacion 4.15
En donde:
¢ = Angulo de friccién del macizo rocoso [°]
Para roca fragil:
4, =cN.+0.5)BN, Ecuacion 4.16

Los términos de la ecuacion estan definidos anteriormente.

Para esta condicion la capacidad de soporte admisible no debe exceder el 40%
de la resistencia a la compresion inconfinada medida en el laboratorio sobre
especimenes de roca intacta.

b. Macizo fracturado
La capacidad de soporte del macizo dependerd en este caso del espaciamiento,

orientaciéon y condicion de las discontinuidades. En general, se pueden
presentar tres condiciones:
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i) Discontinuidades con inclinacion muy alta y con muy poca separacion
(Figura4.3.cy 4.3.d)

G =2¢ tan[45 + ?j Ecuacién 4.17
ii) Discontinuidades con inclinaciéon muy alta y con separaciéon grande
(Figura 4.3.e)
Para cimentaciones circulares:
4 =JCN,, Ecuacion 4.18
Para cimentaciones cuadradas:
q,. =0.85JcN, Ecuacion 4.19

Para cimentaciones corridas con L/B < 32:

SNy Ecuacion 4.20

qult =
(2.2 +0. 18Lj
B

En donde:
J = Factor de correcciéon que depende del espesor de la roca de
cimentacion y del ancho de la cimentacion (Figura 4.4)
L = Dimensién maxima del cimiento [m]
N, = Factor de capacidad de carga dada por:
2

CI”:1

NZ S 1
¢ .7
C0t¢ — | 1=-——|-N C0t¢ +2 /N Ecuacion 4.21
+N¢ ( {BJ( N¢j ¢( ) ’
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Factor de reducdon, J

0.3 4

0.2

014

0.0 t t t f
0.0 2.0 4.0 6.0 3.0 10.0

Espacianuento de las discontunndades, H'B

Figura 4.4: Factor de correccion J para espaciamiento de las discontinuidades con la
profundidad (Bishnoi 1968)

iii) Discontinuidades inclinadas (Figura 4.3.1).
9 =0.57BN, + DN, Ecuacion 4.22

c. Macizo estratificado

Los modos de falla de macizos multicapa, en donde cada capa posee
propiedades diferentes, son complejos. Existen dos casos particulares en los
cuales la capa de fundacion consiste de una roca rigida subyacida por un
material suave, muy deformable, con inclinaciones « de al menos 20° con
respecto al plano de cimentacion. En el primer caso (Figura 4.3.g) una capa
gruesa rigida sobreyace la capa blanda. Para el segundo caso (Figura 4.3.h) la
capa rigida es delgada.
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d. Macizo altamente fracturado

Es aquel que contiene dos o mas familias de discontinuidades con separaciones
tipicas (S) pequenas con respecto al ancho de la cimentacion (Figura 4.3.1). En
general, su comportamiento se modela como el de un material granular
(friccionante), cuyo modo de falla es por cortante.

Las expresiones incluidas en la Figura 4.3 son validas para placas largas y continuas, con
relaciones largo/ancho mayores que 10. En todos los casos se deberan emplear factores de

correccion por geometria de la placa segun se indica en el Cuadro 4.3.

Cuadro 4.3: Factores de correccion para los factores de capacidad de carga (Sowers

1979)
Forma Cc Cr
Circular 1.20 0.70
Cuadrada 1.25 0.85
Rectangular

L/B=2 1.12 0.90
L/B=5 1.05 0.95
L/B=10 1.00 1.00

c.: Factor de correccion para N,
c¢: Factor de correccion para N,

En aquellos casos en que se cuente con informacion proveniente ya sea de perforaciones,
galerias o levantamiento de afloramientos, podran emplearse sistemas de clasificacion
geomecanica empiricos como por ejemplo el RMR de Bieniawski o la definicion de un
criterio de ruptura tipo Hoek & Brown y la obtencion de los pardmetros de resistencia al
corte del criterio de Mohr-Coulomb.

La forma general del criterio de Hoek & Brown en la mas reciente version del 2002 es la
siguiente:

: . o .
o, =0,+ Gt{mb -+ S:| Ecuacion 4.23
Uci
En donde:
o', 03 = Esfuerzos principales mayor y menor a la falla [kPa]
o. = Resistencia a la compresion uniaxial de la roca intacta [kPa]
mp, a,s = Constantes del material que pueden ser obtenidas como sigue

m, =m, exp(Mj Ecuacion 4.24
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s = exp(G;SY;lDOO] Ecuacion 4.25
11 e
a= 2+6(e 5 g3 J Ecuacion 4.26

El parametro m; se define en funcion de la clasificacion geologica del material o su textura,
a partir del Cuadro 4.4.

El pardmetro D es un factor que depende del grado de alteracion al que la roca se ve
sometida por el proceso de excavacion y relajamiento de esfuerzos, por lo que se define
considerando el procedimiento de excavacion que se empleara. El valor del mismo varia
entre 0 para trabajos con excelente control de la excavacion y 0.8 para situaciones en que la
excavacion produce dafio severo al material. Para proyectos en que la excavacion es en
rocas blandas y que la misma se realiza mecanicamente, por ejemplo mediante escarificado,
se recomienda un valor de 0.7. En el Cuadro 4.5 se presentan los valores recomendados
para el parametro D de acuerdo con las condiciones de excavacion al cual estard sometida
la roca.

El GSI es el Indice Geolégico de Resistencia y es funcion de la estructura del macizo y de
la condicion de la discontinuidad. Su valor se puede determinar a partir de la Figura 4.5.

Una vez calibrado el criterio, los parametros de Mohr-Coulomb obtenidos podran
emplearse para la determinacion de la capacidad soportante del macizo rocoso.

El empleo de estas ultimas metodologias permite determinar la capacidad soportante del
macizo a partir de mayores elementos de juicio, considerando las condiciones particulares
del macizo en el sitio, tales como RQD, resistencia a la compresion uniaxial de la roca
intacta, condicion de las discontinuidades, espaciamiento y condiciones de agua, entre
otros.
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Cuadro 4.4: Valores de la constante m; para roca intacta y por tipo de roca (Hoek et al.
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2002)
Tipo
de Clase Grupo Textura
Roca Gruesa | Media | Fina | Muy fina
Conglomerado  Arenisca  Limolita Lutita
Clastica (22) 19 ? 4
«— Grauwacas —
2 (1)
> «— Tiza —
= . 7
Z Organicas  Carbén —
m
= N G2 _
A L Brecha Caliza Caliza
m clasticas .. .
n Carbonatos (20) esparitica  micritica
(10) 8
. Gypsum  Anhidrita
Quimicas 16 13
2 Marmol Hornfel Cuarcita
O  |No foliadas 9 (19) 24
o
[a
o : : Migmatita  Anfibolita  Milonita
<2C Ligeramente foliadas (30) 31 (©6)
B . Gneiss Esquisto Filita Pizarra
%—1 Foliadas (*) 13 (10) (10) 9
Granito Riolita ~ Obsidiana
33 (16) (19)
Claras Granodiorita Dacita
(30) (17)
%) Diorita Andesita
5 (28) 19
% Gabbro Dolerita Basalto
- Oscuras 27 (19) (17)
Norita
22
Extrusivas piroclasticas Aglomerado Brecha Toba
(20) (18) (15)

Nota: Valores para especimenes de roca intacta ensayados normales a la foliacion. Los valores en
paréntesis son estimaciones.
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Cuadro 4.5: Valores recomendados para el parametro de alteracion D (Hoek et al. 2002)

Descripcion del macizo rocoso

Valor recomendado
para D

Excavacion mediante voladura, utilizada con un excelente
control de calidad, o mediante maquina TBM resulta en una
alteraciéon minima del macizo rocoso confinado que rodea el
tunel.

D=0

Excavacion mecanica o manual (sin explosivos) en macizos
rocosos de caracteristicas pobres resulta en una alteracion
minima del macizo que rodea el tunel.

Excavacion mediante voladura, sin un control de calidad
adecuado, resulta en un dafo severo que se extiende 2 — 3 m
dentro del macizo rocoso que lo rodea.

D=0.38

Voladura a pequefia escala, utilizada en taludes, resulta en un
dafios moderado del macizo rocoso, particularmente si se
realiza voladura de buena calidad. La relajacion de esfuerzos
también produce alteracion.

D=0.7
Voladura buena calidad
D=10
Voladura mala calidad

Taludes en extracciones mineras de gran tamafio y a cielo
abierto sufren alteracion significativa debido al requerimiento
de voladura para satisfacer la produccion. La remocion de la
sobrecarga también ocasiona relajacion de esfuerzos.

En algunas rocas mas blandas la excavacion puede realizarse
mediante escarificado, lo que resulta en un menor grado de
alteracion al talud.

D=1.0

Voladura para produccion
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CONDICION DE LA SUPERFICIE

Muy . Muy
B Buena | Media | Pobre Pobre
ESTRUCTURA Disminuye calidad de la superficie —=>

INTACTA O MASTVA - roca
intacta o roca masiva in situ con
algunas discontinuidades muy
espaciadas

~ .| BLOCOSA - macizo rocoso no
| alterado, bien entrabado, com-
7| puesto por blogues formados por 3
familias de discontinuidades

w0 MUY BLOCOSA - macizo par-

"] cialmente alterado, entrabado, con
*#.| blogues angulares formados por 4

_ | 6 mis familias de discontinuidades
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trabamiento entre bloques de roca
<
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S

—— BLOCOSA/ALTERADA/VETAS - / 40 Y /
4 Plegado, bloques angulares forma- £ / /
/| dos por muchas discontinuidades; o
ranir| persistencia de estratigrafia y E / 30
esquistacidad g ’ i
77| DESINTEGRADA - entrabamiento 2 / /
:| pobre, macizo altamento fracturado, 20
;| con mezcla de particulas angulares
“Hl vy redondeadas !l S/ / /

juntos

/
LAMINADA/CIZALLADA - [ / :
. . 10
no hay presencia de bloques debido
a planos débiles o cizallados muy N/A N/A / /
Vi

Figura 4.5: Valores de GSI con base en las condiciones geologicas (Hoek et al. 2002)

Otra correlacion empirica que se reporta en la literatura para la estimacion de la capacidad
soportante admisible del macizo, es la que se presenta en la Figura 4.6, que relaciona el
fndice de Calidad de la Roca (RQD) con la misma. Se llama la atencién de que esta
correlacion debe ser empleada solamente como un criterio general preliminar en macizos
fracturados.
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Figura 4.6: Valores de capacidad de soporte admisible en roca discontinua (ASCE 1996)

Para el empleo de sistemas o procedimientos empiricos es necesaria la participacion de un
especialista.

Finalmente, en anteproyectos pueden emplearse los valores de presion admisible mostrados
en el Cuadro 4.6. Estas presiones son valores aproximados, que pretenden ofrecer
solamente una idea general sobre el posible rango de variacidon de la capacidad de soporte
de cimientos apoyados sobre roca y nunca se deben considerar como sustitutivos de
metodologias mas detalladas como las que se han discutido antes. El valor que se vaya a
emplear en un proyecto especifico debe ser definido por un especialista en la materia.
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Cuadro 4.6: Valores nominales de presiones admisibles
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Presiones
. Consistencia admisibles (kPa)
Tipo de roca s
en el sitio Intervalo
Normal

Rocas igneas, y Rocasanay 6000 a 10000
metamorficas  cristalinas: compacta
granito, diorita, basalto,
gneiss, conglomerado
cementado sano (con grietas
pequenias)
Rocas metamorficas Roca sana 3000 a 4000
foliadas como pizarras y medianamente
esquistos (son admisibles compacta
grietas pequefias)
Rocas sedimentarias: Roca sana 1500 a 2500
lutitas, limolitas, areniscas y medianamente
calizas sin cavidades con compacta
alto grado de cementacion
Rocas blandas o Rocablanda 800 a 1200
intemperizadas de cualquier
tipo de lutitas compactas y
sanas
Lutita blanda Roca blanda 200 a 600

En cimientos apoyados sobre laderas y cuando la inclinacion de los estratos sea
desfavorable, se deberdn realizar las correcciones del caso para cimientos en esta
condicion; asi como los estudios especiales de estabilidad de taludes en roca.

4.2.7.4. Estabilidad de la masa rocosa

La Figura 4.3 muestra algunos ejemplos de posibles condiciones de inestabilidad. La
condiciéon de inestabilidad de la fundacion puede ser analizada por los métodos
tradicionales de equilibrio limite, segiin los cuales el esfuerzo cortante admisible (aplicado
por el elemento estructural en la superficie de la discontinuidad) corresponde a la
resistencia al esfuerzo cortante de la discontinuidad, dividido por un factor de seguridad
cuyo valor se indica en la seccion 3.3. Por lo tanto, se puede considerar estable la

fundacion si, para cualquier superficie potencial de falla, los esfuerzos cortantes aplicados
son menores que la resistencia al corte de dicha superficie.

Cuando no esté garantizada la condicion de estabilidad de la cimentacion, deben tomarse
medidas apropiadas en el disefio, las cuales estan enfocadas a provocar un aumento en la
resistencia al corte del macizo rocoso y se pueden agrupar como: aumentar el esfuerzo
compresivo normal a la superficie potencial de falla (aumentando la masa de la estructura o
instalando drenajes), incrementar la resistencia de la cuifia pasiva soportante (aumentando la
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profundidad de desplante) y proveer fuerzas restrictivas (pernos, anclajes y otros). Luego
debe revisarse nuevamente la condicion de estabilidad, seglin lo establecido en este Codigo.

4.2.8. Nivel freatico

La comprobacion de la capacidad soportante se debe hacer considerando la posicion mas
alta que pueda alcanzar el nivel freatico.

En andlisis a corto plazo, la posicion del nivel freatico solo se tendra en cuenta cuando esté
situado por encima del nivel de desplante, para estimar la magnitud de la presion total
lateral debida al peso de las tierras al nivel de la base de la cimentacion.
En andlisis a largo plazo deben distinguirse tres posibles situaciones:
a. Nivel freatico coincidente con el nivel de desplante o por encima de éste:
El andlisis, en términos de esfuerzos efectivos, se hara considerando el peso
especifico sumergido del terreno. La presion lateral debida al peso de las tierras

por encima del nivel de desplante por considerar sera la efectiva.

b. Nivel freatico a una profundidad por debajo del nivel de desplante o0 menor o
igual que el ancho B de la cimentacion:

Para el término debido al peso del terreno, se tomard un peso especifico
equivalente medio igual a:

1 z '
y=y + (?Wj(ym -y ) Ecuacion 4.27
En donde:
y = Peso especifico medio a considerar
¥’ = Peso especifico sumergido
ym = Peso especifico humedo
z, = Profundidad del nivel freatico por debajo del nivel de desplante

c. Nivel freatico a una profundidad por debajo del nivel de desplante mayor que el
ancho B de la cimentacion:

Se considerara el peso especifico himedo.
4.2.9. Estructuras vecinas

El ingeniero a cargo de la construccion de un nuevo edificio debera prever y evitar que se
dafien las cimentaciones de los edificios vecinos. Se advierte que la construccion de un
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nuevo edificio puede afectar la estabilidad de las construcciones vecinas, principalmente
durante el proceso de excavacion de los cimientos y sotanos.

El riesgo de ejecutar excavaciones cerca de cimientos existentes debe analizarse a la luz de
las teorias clasicas de estabilidad de equilibrio limite; sin embargo algunas directrices
simples se presentan en la Figura 4.7.

A) EXCAVACIONES EN ARCILLA .
) T,
7 FUNDACION EN AR
SUPERFICIES LIMITES 3
PARA EXCAMACIONES ]
CON O SIN ADEMES

Zh. MIN. &m b

i MAXIMA PEMDIENTE MATURAL

B) EXCAVACIONES EN ARENA

SUPERFICIE LIMITE PLRA
EXCAVARIDNES SIN ADEMES

SUPERFICIE LIMITE PARA EXCEWACION
CON ADEME TN ANMCHO

MAX.DE O.im O Q.5L. PERD

M EXCERIEMDOD DE Z,5m

= MiKIMA PENDIENTE NATURAL

Figura 4.7: Excavaciones cerca de cimentaciones (Adaptado de Rico Rodriguez 1988)

Se advierte que la excavacién junto a una cimentacion existente, hasta su nivel de
desplante, incluso sin profundizar a niveles inferiores, puede causar asentamientos
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inducidos. En efecto, de los tres términos que contribuyen a la capacidad de carga (ver
seccion 4.2.1), se elimina uno de ellos. En suelos granulares, solo hay dos términos y la
contribucion del que se elimina puede tener una importancia relativamente grande, hasta el
punto de ser a veces la mayor. Mientras que se reduce la capacidad de carga, se mantiene
la carga aplicada, con lo que disminuye el factor de seguridad. Toda reducciéon del factor
de seguridad (o aumento de la movilizacion de resistencia) va acompanada de
asentamientos. Se debe tener en cuenta que el suelo es un material deformable. El
ingeniero encargado del disefio de la nueva cimentacion deberd comprobar que, a pesar de
la eliminacién de la presion debida al peso de las tierras al nivel de desplante, la
cimentacion existente conserva un coeficiente de seguridad aceptable.

Para la ejecucion de excavaciones a distancias menores a las indicadas en la Figura 4.7, se
deben utilizar soluciones especiales, tales como excavaciones en trinchera por etapas o
construcciéon previa de estructuras de contencidn como pantallas de tablestacas,
muros-pantalla de concreto armado, u otras opciones. En el caso de ser aplicable la
solucion de excavaciones en trinchera, se haran de forma alterna, las dimensiones de las
secciones seran las minimas compatibles con la posibilidad de trabajo en su interior, y se
ademaran si hubiera riesgo de desprendimientos de suelo.

Si se emplearan pantallas, se dispondran los sistemas de sustentacion temporal (puntales,
anclajes provisionales, bermas, etc.) que garanticen que no se producen asentamientos ni
desplazamientos laterales intolerables por las cimentaciones de los edificios vecinos.

Las cargas de cimentacion de un nuevo edificio pueden también afectar la estabilidad de las
construcciones vecinas, bien sea por asentamientos inducidos en las cimentaciones
proximas existentes (el asentamiento de una cimentacion no se limita al area cargada) o por
empujes laterales del terreno sobre pilotes.

El ingeniero encargado del disefio de una cimentacién debera comprobar que no se inducen
en las estructuras vecinas asentamientos no admisibles. En este sentido, se debera tener en
cuenta que los criterios habituales sobre admisibilidad de asentamientos de cimentaciones
se refieren a edificios de nueva construccion. En edificios existentes, los limites de
admisibilidad son mas bajos, ya que algunos asentamientos totales y diferenciales (no
conocidos, normalmente) se habran producido de antemano, quedando un margen reducido
para asentamientos adicionales. Ese margen de admisibilidad dependeré del estado de la
estructura y de otros factores de practicamente imposible determinacién, por lo que el
ingeniero deberd ser especialmente prudente y, de ser posible o necesario, adoptar medidas
de diseno o construccion tendientes a minimizar los efectos inducidos.

En el caso de suelos cohesivos blandos, si en un edificio existente se optd por la solucion de
pilotaje para la cimentacion, la alternativa de losa de cimentacion deberd ser desechada para
todo nuevo edificio adyacente (a menos que un estudio muy detallado permita tener la
seguridad de que los empujes laterales del terreno blando sobre los pilotes, como
consecuencia de la asimetria con respecto a ellos de la presion transmitida por la losa de
cimentacion, producen unos esfuerzos de flexion y unas deflexiones admisibles). El riesgo
de rotura y giro de los pilotes en tales casos es muy alto. Asimismo, se debera comprobar
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que el rozamiento negativo inducido en los pilotes no afiade una carga sobre ellos que,
sumada a la de servicio, excede la capacidad de carga admisible.

4.3.

4.3.1.

CONSIDERACIONES DE DISENO

Placas individuales o corridas

A menos de que se disefien como una viga sobre una fundacién elastica, el
espesor de la placa debera ser tal que se asegure su comportamiento rigido (ver
seccion 4.1.3). En el caso de los cimientos corridos, se pueden utilizar placas
de fundacion en forma de viga "T" invertida para cumplir con esta exigencia de
rigidez.

La placa de fundacion se debera disenar para resistir la flexion y el esfuerzo
cortante producido por la carga de la columna. El célculo de los momentos
flectores y el esfuerzo cortante critico deberd estimarse para cargas mayoradas,
de acuerdo con las exigencias del CSCR. Lo anterior en el caso de que se disefie
con "método ultimo".

Para los tamafios de placa calculados, se deberda realizar un estudio de
asentamientos para todas las placas de fundacion. Se debe verificar que los
asentamientos totales y las distorsiones angulares entre las placas vecinas no
excedan los limites admisibles indicados en el Capitulo 3. En caso contrario, se
debe disefiar el area de las placas con base en la capacidad de soporte admisible
por asentamientos.

Tanto bajo la accion de cargas excéntricas permanentes como eventuales, se
debe verificar que no sean excedidas las presiones admisibles sobre el terreno.
En el caso de cargas excéntricas permanentes sobre suelos cohesivos, se debe
estudiar la posible rotacion de la placa como producto de la carga excéntrica a
menos que existan restricciones de tipo estructural que lo impidan.

Si el valor de la excentricidad es tal que no se puede cumplir con los requisitos
anteriores, se deberdn utilizar cimientos combinados, con el proposito de reducir
parcial o totalmente el problema de la excentricidad.

Para el caso de edificios con marcos rigidos cuyo nivel de fundacién sea mayor
de 2,0 m, se deberan utilizar vigas de amarre entre las placas. Si estas vigas
tuvieran como funcién Unica evitar los desplazamientos laterales de las
columnas, se deberan disefiar de acuerdo con las recomendaciones del CSCR.
Si por el contrario la viga de amarre cumpliera la funcion de reducir también los
efectos de la excentricidad, entonces se deberan disefiar como parte de un
cimiento combinado.

El diseno del acero y del concreto de la placa de fundacion se debera realizar, de
acuerdo con las especificaciones propias de los elementos de concreto reforzado,
estipuladas en el CSCR.
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4.3.2. Cimientos combinados

a. Las consideraciones de disefio estipuladas en el apartado 4.3.1 son también
validas en este caso.

b. El drea y la geometria de la placa de fundacion en los cimientos combinados se
debe proyectar preferiblemente de manera que se elimine el efecto de la
excentricidad. Para ello es necesario que el centro geométrico de la placa
combinada coincida con la posicion de la resultante de las cargas externas. De
cumplirse esta condicion, las presiones de fundacidon se consideraran como
constantes y uniformes, y con ello no existiran problemas de asentamientos
diferenciales o giros en la placa.

c. Si por razones de espacio fisico disponible no fuera posible eliminar la
excentricidad, el cimiento combinado se debe disenar como si estuviera
sometido a presiones variables, de acuerdo con las indicaciones de la seccion
4.2.3. Se deberan ser estudiar los efectos de giros en la placa producto de la
excentricidad.

4.3.3. Rellenos de sustitucion

a. Desde el punto de vista de la capacidad de soporte, el caso de un relleno de
sustitucion es equivalente al de un medio estratificado (dos o mds capas), en
donde existe una capa muy dura por encima de una capa suave. Se debe
verificar por lo tanto, que la presion bajo el relleno (qr) no exceda la capacidad
soportante del suelo blando. Para este calculo se considera una placa
equivalente al nivel del fondo del relleno.

b. Si las dimensiones del material de sustitucion (largo y ancho) son iguales a los
de la placa, éste servira tinicamente como capa transmisora de los esfuerzos
hacia un nivel mas profundo. En este caso, la presion bajo el relleno (q;) debera
calcularse por la siguiente férmula:

Para placa individual:

q, =——~+y,T Ecuacion 4.28

Para placa corrida:

P
q, = EL +y, T Ecuacién 4.29

En donde:

P = Cargaindividual de la columna [kN]
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P, = Carga por unidad de longitud de la placa [kN/m]

B = Ancho minimo de la placa [m]

L = Largo delaplaca [m]

% = Peso volumétrico total de material de relleno. En caso de que el
bloque de relleno esté sumergido debera restarse el peso volumétrico
del agua [kN/m’]

T = Espesor de la sustitucion [m]

Para evitar las rupturas en el borde del material sustituido, es preferible que el
relleno sea de concreto pobre o lastre-cemento, con una resistencia a la
compresion minima de 3000 kPa a los 28 dias.

c. Puede considerarse el efecto de la distribucion de los esfuerzos en el material de
relleno, siempre que el area de la sustitucion sea mayor que el area de la placa.
La distribucion mas eficiente se produce cuando el ancho de la sustitucion
excede al ancho de la placa en una dimension igual al espesor sustituido (7). En
este caso, la presion bajo el relleno puede estimarse a partir de la formula
siguiente, obtenida de una distribucion de esfuerzos simplificada 2:1 (vertical:
horizontal).

Para placa individual:

_ P
1 (B+T)\L+T

) +y,T Ecuacion 4.30

Para placa corrida:

q, = L +y,.T Ecuacion 4.31
(B+T)

El material de sustitucion, en este caso, podria ser cualquiera de los antes
mencionados, incluyendo material granular compactado. En tal caso se debe
garantizar un porcentaje de compactacion minimo del 95% seglin el ensayo
Proctor Modificado. La compactacion del material granular se debe hacer en
capas no mayores de 0,3 m después de compactadas, con una humedad en obra
proxima y algo inferior a la 6ptima del ensayo mencionado como referencia para
el peso especifico seco.

d. Una vez disefiada la geometria de la cimentacion, se debera proceder al estudio
de los asentamientos. Si fuera necesario, se deben modificar el area y las
presiones de cimentacion para efectos de cumplir con las exigencias de
asentamientos maximos indicadas en el Capitulo 3.
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4.3.4. Losas de fundacion

a. Para el caso de losas de gran rigidez, en que se cumpla la ecuacion 4.1, las
presiones de cimentacion seran uniformes si la excentricidad de las cargas es
nula, o linealmente variable para las losas con excentricidad. En este caso la losa
se debe proyectar en forma similar a una losa de entrepiso invertida, siguiendo
las regulaciones del CSCR y los métodos tradicionales de disefio de elementos
en concreto reforzado.

b. Para el caso de losas flexibles en que no se cumple la ecuacion 4.1, las presiones
de cimentacion no serdn ya uniformes, sino que se concentraran principalmente
en los puntos de apoyo de las columnas. Para su disefio, se recurre normalmente
a la teoria de las vigas sobre fundaciones elasticas.

Las losas flexibles solo deberan ser utilizadas en terrenos homogéneos y que
aseguren un asentamiento regular, pues en general no poseen una rigidez
suficiente como para impedir asentamientos diferenciales que pueden darse en
terrenos heterogéneos. Cuando es probable que ocurran tales movimientos, es
necesario prever una construccion que forme un conjunto muy rigido que
sustituira la relativa flexibilidad de la losa. Se debe evitar, en este sentido, la
colocacion de la losa en el limite de dos materiales de diferente compresibilidad.

De cualquier forma, es necesario tener en cuenta la débil rigidez de las losas
flexibles y tomar todas las medidas y precauciones necesarias a fin de evitar los
asentamientos diferenciales.

c. Preferiblemente y en especial en terrenos blandos y compresibles, la geometria
de la losa se debe seleccionar de forma tal que la excentricidad de las cargas sea
nula. Esto se logra haciendo coincidir la posicion de la resultante de las cargas
con el centro geométrico de la losa. Bajo tal condicion, la distribucion de
presiones bajo la misma sera uniforme.

d. Si no fuera posible disefiar la losa bajo la condicién de excentricidad nula, se
debe considerar la distribucion trapezoidal o triangular de las presiones bajo la
misma. Se debe garantizar un factor de seguridad adecuado contra la falla por
cortante del suelo.

e. Si la excentricidad de la resultante de las cargas que actia sobre la losa es
permanente, se debe efectuar un estudio muy cuidadoso de los asentamientos,
dado que pueden producirse asentamientos diferenciales entre los distintos
puntos bajo la losa. Ello conlleva a giros de la losa y consecuentemente a un
desplome del edificio.

f. Para las losas sobre terrenos suaves, se debe efectuar un cuidadoso estudio de
los asentamientos, totales o diferenciales, segiin sea la condicion de la
excentricidad. El establecimiento de los limites admisibles quedara a criterio
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del disenador. Otros aspectos como el uso de la estructura, instalaciones de
servicios, tuberias que entran al edificio, niveles en relaciéon a la calle,
materiales de construccion, etc. se deben considerar adicionalmente para la toma
de esta decision.

Si existe algun edificio vecino cimentado por pilotes en el mismo terreno de
arcilla blanda, no se debe emplear el sistema de losa de fundacion a menos que
se realice un estudio detallado de la estabilidad lateral de los pilotes existentes.

4.3.5. Cimentacion con pozos

a.

Cuando se utilice concreto como material de relleno del pozo, el area del mismo
sobre la que sera transmitida la carga de la superestructura, se debe proyectar de
manera que la presion en su base no exceda la capacidad soportante del suelo.
Por ser generalmente de corta longitud, usualmente no se considera la
resistencia por friccion lateral. Tal aseveracion se fundamenta también en el
hecho de que los procedimientos de construccion normalmente no aseguran un
perfecto contacto de las paredes con el terreno. Quedara a criterio del disenador
considerar la contribucion de la friccion.

Se debe garantizar que la presion con que se disefian los pozos no exceda la
resistencia a la compresion simple del concreto utilizado.

Para el célculo del nimero de pozos (n), se debe considerar que no hay un
aporte de resistencia del suelo bajo las placas de fundacion, es decir, que toda la
carga se transfiere a los pozos.

La distribucion en planta de los pozos se debe establecer de tal forma que el
conjunto sea estable contra las cargas laterales. Si es necesario y para cumplir
con este requisito, se deberan colocar pozos adicionales.

La viga de fundacion puede quedar simplemente apoyada sobre los pozos y
debera tener la rigidez suficiente como para soportar el apoyo puntual que
inducen los pozos.

Cuando se utilice grava como material de relleno del pozo debe compactarse
enérgicamente.  Adicionalmente, debe estudiarse su estabilidad interna
utilizando los métodos apropiados.

Debe verificarse la estabilidad lateral del terreno contra la accion de las cargas
horizontales, de acuerdo con las indicaciones del punto "f" de la seccion 4.3.5.

Existen métodos especiales para el disefio de pozos con columnas de grava,
basados no solo en la resistencia del pozo, sino en la disminucion de la
compresibilidad del medio. Las columnas de grava en este caso funcionan
como un método de mejoramiento del suelo. Esta teoria permite contar con una
cierta colaboracion de la resistencia del terreno bajo las placas.
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4.3.6. Cimentacion con bloque rigido

a.

En caso de cimentaciones sometidas a valores importantes de carga lateral y/o
de momento, puede adoptarse una cimentacion con bloque rigido, que transmita
las cargas a su base y considera ademas la colaboracion lateral del terreno en su
interaccion con el bloque de cimentacion. Los mismos pueden ser de seccion
prismatica rectangular o cilindrica.

En este tipo de cimientos se debe comprobar lo siguiente:

e Que el suelo en la base del bloque no falle por cortante y mantenga un factor
de seguridad (FS) o factor de reduccion (@) adecuado; segiin se especifica
en el Capitulo 3 de este Codigo.

e Que no se produzca la falla lateral del terreno. La presion lateral maxima
producida por las cargas externas debera mantener un factor de seguridad
adecuado contra la falla por resistencia pasiva del suelo; segun se especifica
en el Capitulo 3 de este Codigo.

e Que se obtenga un factor de seguridad adecuado contra el volcamiento del
bloque; segun se especifica en el capitulo tercero de este Codigo.

e Que el desplazamiento en la parte superior del bloque sea admisible, en
funcion del estado limite de servicio.

Para calcular los esfuerzos en la base del bloque, se debe considerar una
excentricidad reducida, definida por las siguiente ecuaciones:

Para bloque rigido rectangular:

M +VH | .
e= =e I’ Ecuacion 4.32
N oY)
1+4n| —
- B -
Para bloque rigido circular:
M +VH 1 .
e= =e F Ecuacion 4.33
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En donde:

Momento actuante en la parte superior del bloque [kN-m]
= Fuerza horizontal actuante en la parte superior del bloque [kN]
= Fuerza vertical actuante en la parte superior del bloque mas el peso
del bloque [kN]
Altura del bloque rigido [m]
= Lado minimo del bloque rigido [m]
= Didmetro del bloque rigido [m]
= Kh/Kvl
= Coeficiente de balasto horizontal
K;; = Coeficiente de balasto vertical
e, = Excentricidad en la base del bloque sin considerar la presion lateral
[m]
e = Excentricidad en la base del bloque considerando la presion lateral
del suelo [m]
F = Factor de reduccion de la excentricidad

s Owxy =<

d. Para calcular la presion lateral méaxima (p;) del bloque contra el suelo se deben
aplicar las siguientes ecuaciones:

Para bloque rigido rectangular:

P, = U(M +VH)H Ecuacion 4.34
LB’ LH®
+4n
12 12
Para bloque rigido circular:
p, = M + VE)H Ecuacion 4.35
D" DH’
+4n
64 12

e. Los valores K, y K,; (Cuadro 4.1) se deben obtener a partir de ensayos de carga
con placa rigida. De no disponerse de estos valores, se pueden utilizar los
siguientes valores aproximados:

Para bloque rigido rectangular:

E
K,=133—=;L>B Ecuacion 4.36

3 BL2
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Para bloque rigido circular:

E
K, =157—= Ecuacion 4.37
‘ D
Para bloque rigido rectangular:
E, y
K, =0.75— Ecuacion 4.38
B
Para bloque rigido circular:
E, .,
K, =0.75 D Ecuacion 4.39

Los valores del modulo de deformacion E, pueden obtenerse en el Cuadro 4.1.
44. RECOMENDACIONES SOBRE SUELOS ESPECIALES
4.4.1. Cimientos sobre suelos expansivos

a. A menos que se utilicen técnicas especiales para el mejoramiento de los suelos
expansivos, el nivel de fundacion deberd ser tal que asegure el apoyo de la
estructura por debajo de la capa expansiva activa (zona de cambios
volumétricos). Normalmente, en nuestro medio esta capa puede oscilar entre
1,0 y 2,0 m de profundidad.

b. Para alcanzar el nivel de fundaciéon propuesto en el punto anterior, se puede
cimentar en forma directa a esa profundidad, o bien utilizar algin sistema
especial como los rellenos de sustitucion, pilotes cortos, pozos o columnas de
grava. En estos casos es comun que el nivel del piso se separe suficientemente
del nivel general del terreno, dejando un espacio vacio interior en que puede
ocurrir la expansion sin ocasionar dafios en los cimientos o pisos. Se requiere,
para ello, que el piso se disefie estructuralmente como un entrepiso. En caso de
utilizarse pilotes cortos, la viga de union debe quedar separada del terreno. De
otro modo, los pilotes habrian de tener suficiente longitud por debajo de la capa
activa y estar dotados de suficiente resistencia a traccidbn como para ser capaces
de anclar el edificio.

c. Si no fuera posible cumplir con los requisitos anteriores, se puede permitir la
cimentacion sobre la capa expansiva (capa activa), a condicion de que se
utilicen cimientos rigidos, como por ejemplo los tipo viga "T" invertida. La
rigidez de la placa o viga de fundaciéon debe garantizar el levantamiento o
descenso de la placa en forma general y no diferencial.
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Todas las vigas de fundacion, en el caso de cimentaciones corridas, deberan
estar debidamente integradas para conformar una reticula de gran rigidez. En
caso de existir placas individuales, éstas se deberan integrar al resto de la
fundacion por medio de vigas de amarre, que se disefien como parte de un
cimiento combinado.

d. Las presiones de hinchamiento del suelo sobre un cimiento disefiado de acuerdo
con la alternativa "c", pueden ser muy elevadas. Su valor dependera de factores
como: época en que se construye la obra, métodos de aislamiento de humedad
que se empleen, condiciones hidraulicas del suelo, propiedades expansivas del
material, etc. Para el disefio de la placa rigida se debera estimar la presion de
hinchamiento maxima a la que podria ser sometida la placa. Para ello, se
requiere ejecutar ensayos especiales de hinchamiento y aplicar teorias especiales
de analisis.

La distribucion de las presiones de expansion bajo la placa puede ser muy
variada, dependiendo de la época del afo en que se inicia la construccion. Los
valores maximos de la presion pueden presentarse ya sea en los bordes o en el
centro. El disefio de la placa debe garantizar que, para la condicion de las
presiones criticas, no ocurran deformaciones importantes que puedan danar la
estructura.

Se advierte que la solucion con cimientos rigidos protege de dafios a la
estructura, pero no asi a los pisos. Para esto se deberan utilizar otras técnicas.

e. Para los cimientos sobre suelos expansivos se recomienda no sembrar arboles en
las cercanias de las paredes, ni colocar drenajes de aguas negras paralelamente a
las mismas.

f. Para reducir el nivel de los dafios por expansion o contraccion del terreno, se
puede recurrir a técnicas de estabilizacion del terreno con cal, cemento o algun
tipo similar de estabilizador i6nico. Alternativamente, se pueden utilizar
métodos de control de humedad como muros de impermeabilizacion enterrados,
aceras perimetrales a las areas de la construccion, entre otros.

g. De ser posible, se recomienda remover y sustituir, en su totalidad, el espesor de
las arcillas expansivas en la capa activa, dentro de las areas de construccion. La
sustitucion parcial, unida a la utilizacién de técnicas de impermeabilizacion y
aislamiento puede llevar a soluciones también satisfactorias.

4.4.2. Cimientos sobre suelos colapsables
a. Para la cimentacion en estas areas se deberan ejecutar ensayos especiales para

analizar el colapso en laboratorio y que permitan estimar el potencial de colapso
del material, asi como la curva presion versus colapso.
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b. El nivel de fundacién en regiones con suelos potencialmente colapsables debera
ser tal que se encuentre por debajo de la zona de saturacion del terreno por las
lluvias, ruptura de tuberias, inundaciones, etc.

c. Para cumplir con el requisito anterior se pueden utilizar métodos de fundacion,
como por ejemplo: rellenos de sustitucion, pozos o pilotes profundos. El uso de
losas rigidas puede ser también una opcién viable, siempre que se demuestre
que el asentamiento no sera excesivo. No obstante, esta ultima alternativa es
discutible y se debera estudiar cuidadosamente.

d. No se debera permitir la utilizaciéon de placas aisladas o cimientos de poca
rigidez sobre terrenos colapsables, a menos que se realice un estudio muy
cuidadoso sobre los asentamientos diferenciales y las distorsiones angulares que
podrian ocurrir. En estos calculos debe suponerse la probabilidad de que una de
las placas se asiente por colapso en relacion con otra, en la cual esto no ocurre.

e. Para reducir el riesgo de un colapso después de la construccion, se puede utilizar
el método de mejoramiento de suelos a base de la inundacion del terreno. Esta
operacion preferiblemente deberd realizarse con la ayuda de explosivos.

f. Las presiones de fundacion para cimientos apoyados sobre suelos colapsables,
se debera establecer no solo en funcidn de la capacidad de carga admisible, sino
también de acuerdo con los asentamientos admisibles obtenidos de la curva
presion versus colapso.

g. No se deberd permitir la construccion de drenajes en sitios cercanos a las
paredes exteriores, dado que estas pueden asentarse por colapso. Asimismo, las
construcciones sobre suelos colapsables exigen un cuidadoso control y
supervision del proceso constructivo y de los materiales de las instalaciones de
servicio. No se deberan utilizar tuberias rigidas que puedan quebrarse con
facilidad y propiciar el colapso.

4.4.3. Cimientos sobre terrenos licuables

a. Para la cimentacion sobre este tipo de suelos se deberdn ejecutar estudios
especiales y ensayos de laboratorio o de campo que permitan estimar el
potencial de licuacion.

b. Preliminarmente y en caso de no haber suficiente informacién disponible, se
debera suponer como de alto potencial las areas sismicamente activas, en donde
se presenten arenas sueltas muy finas, mal graduadas y nivel freatico poco
profundo.

c. Si el estudio recomendado en la parte "a" demostrara que existe un alto
potencial de licuefaccion en el sitio, se deberan utilizar sistemas de cimentacion
profunda como por ejemplo los pilotes. Conviene analizar el uso de técnicas de
mejoramiento de suelos como la compactacion dindmica, compactacion por
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explosivos, vibroflotacion, "jet grouting", etc. (ver Capitulo 8). De utilizarse
pilotes, la longitud de los mismos deberd ser tal que su estabilidad quede
garantizada por capas no licuables dentro de la longitud del fuste.

d. En las regiones con suelos potencialmente licuables no se recomienda la
utilizacion de cimentaciones individuales.

4.4.4. Cimentaciones sometidas a vibracion

Cuando se requiere de la instalacion de maquinas con masas en movimiento, se deben
tomar precauciones especiales en las cimentaciones y en los anclajes de estas maquinas y
en el propio edificio. Las cimentaciones clasicas en estos casos, pueden ser capaces de
transmitir las vibraciones hasta las construcciones vecinas, lo que puede poner en peligro su
estabilidad, o molestar con ruidos y las propias vibraciones a sus ocupantes. Ademas de
éstas, también debe considerarse si existen otras fuentes externas de vibraciones, como el
paso de camiones pesados o ferrocarriles. Se han observado asentamientos inmediatos de
gran magnitud en el caso de fundaciones para maquinas vibrantes en suelos arenosos
sueltos.

Por todo ello, las cimentaciones sometidas a vibraciones deben ser proyectadas para
minimizar los dafios e inconvenientes producidos por la proximidad de la fuente vibratoria.

Los cimientos antivibratorios deberan satisfacer los siguientes requisitos:

a. Ser suficientemente rigidos como para no deteriorarse bajo la accién de cargas
repetidas.

b. Tener una frecuencia de vibracidon propia, tan diferente como sea posible, de la
frecuencia de vibracion impuesta.

c. Desempenar un papel de "filtro" de estas vibraciones, a fin de absorberlas en su
mayor parte y lograr que su transmision quede reducida a una fraccion
despreciable.
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5. CIMENTACIONES PROFUNDAS
5.1. USO Y DEFINICIONES

Una cimentacion profunda es un elemento que transmite la carga de la estructura hacia
estratos profundos. Esta transferencia de la carga puede realizarse por friccion entre el
fuste del pilote y el suelo que lo rodea, en cuyo caso se cataloga al pilote como de friccioén o
flotante, o la carga puede transmitirse directamente a la punta, en cuyo caso se habla de un
pilote de punta.

Normalmente, la carga es transferida por medio de una combinacion de los efectos de
friccion y de punta, aunque la mayoria de las veces trabajan basicamente por fricciéon. La
distribucion de la carga aplicada, por medio de la resistencia por friccion y la resistencia
por punta del pilote, dependera de factores tales como las condiciones del suelo (perfil), las
caracteristicas y tamafio del pilote y el nivel de la carga aplicada.

Usualmente, se utiliza una cimentacion profunda cuando los esfuerzos inducidos en el
terreno, por las cargas aplicadas, son mayores que la capacidad de soporte de las capas
superficiales o cuando los asentamientos potenciales de una cimentacion superficial
exceden los valores permisibles para el tipo de estructura considerado, segun lo establecido
en el Capitulo 3. También se utilizan cimentaciones profundas para resistir las cargas
horizontales provenientes del viento, de un sismo o de movimientos laterales de la masa de
suelo.

El disefio adecuado de una cimentacion profunda es una tarea que requiere conocimientos y
experiencia en el disefio y la construccién. Debido a que este tipo de cimentacion, a
diferencia de las fundaciones superficiales, no puede ser examinado una vez instalado, se
requiere de una supervision y control adecuados durante el proceso de construccion. Sin
embargo, se han desarrollado procedimientos de auscultacion que permiten detectar
defectos en el concreto de pilotes colados en sitio o hincados.

5.2. TIPOS DE CIMENTACIONES PROFUNDAS
5.2.1. Micropilotes

Son elementos de pequeno didmetro (en general entre 0,10 y 0,20 m), que se construyen
bajo el sistema de excavacion y colado en sitio. Por su pequefio diametro, los micropilotes
se refuerzan con una varilla de acero (usualmente de varilla #6 a #9) o con un tubo de
acero, ambos centrados en su interior.

Los micropilotes en general son muy eficientes bajo condiciones de carga axial. En el caso
de que existan cargas laterales se deberan estudiar con mucho cuidado, pues su resistencia a
cortante y flexion es baja.
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El proceso constructivo (secuencialmente) es el siguiente: perforacion del agujero,
descenso del refuerzo (acero o tubo) y finalmente inyeccion de una lechada de cemento o
mortero de manera que envuelva totalmente el elemento de refuerzo del agujero.

Los principios de disefio de los micropilotes son en general similares a los de los pilotes.
Debe calcularse por lo tanto su resistencia de punta (que por su pequeiio diametro
usualmente es baja), la resistencia por friccion (componente principal de la carga sobre un
micropilote); asi como la resistencia del elemento estructural como columna, considerando
ademas el efecto de esbeltez.

5.2.2. Pilotes

Es el tipo de cimentacion profunda de uso mdas generalizado. Pueden ser de concreto
(seccion cuadrada o circular) o acero (seccion I, H o tubular). Por razones constructivas los
diametros de pilotes varian entre 0,25 y 0,60 m. En cuanto al proceso constructivo los
pilotes pueden ser prefabricados e hincados o colados en sitio. Los prefabricados pueden
ser de concreto reforzado, acero o madera. La hinca suele realizarse utilizando martinetes
de caida libre o martinetes diesel o de vapor, en algunos casos especificos mediante
vibracion.

En la construccion de pilotes excavados y colados en sitio, el proceso constructivo es
secuencialmente el siguiente: perforacion, descenso del refuerzo (armadura de acero o tubo
de acero) y bombeo de concreto de abajo hacia arriba. El proceso de perforacion puede
realizarse con o sin ademe provisional, dependiendo de si el agujero es estable.
Alternativamente a la soluciéon de ademado provisional puede utilizarse perforaciéon con
lodos bentoniticos. En este caso especifico el ingeniero debera ser especialmente prudente
con los valores de adherencia que utilice para el calculo de la resistencia por friccion, pues
la bentonita reduce significativamente ese valor. Preferiblemente, no se debera contar con
la resistencia de friccion en el caso de que los agujeros sean excavados con bentonita.

En los pilotes colados en sitio debera realizarse una cuidadosa limpieza del fondo del
agujero, de manera que se eliminen totalmente los sedimentos del fondo. Se advierte que
una limpieza inadecuada puede producir asentamientos importantes causados por la
compresion de estos sedimentos.

5.2.3. Pilas o pilares

Son un tipo de cimentacidon profunda usada con frecuencia en cimentaciones de puentes o
estructuras pesadas. Su proceso constructivo es similar al de los pilotes colados en sitio,
por lo que valen las mismas indicaciones citadas. La tnica diferencia es que normalmente
en el proceso de perforacion se requiere del uso de maquinas perforadoras de gran potencia,
pues su didmetro suele ser muy grande (normalmente entre 0,60 m y 2,0 m; aunque pueden
ser mayores). Alternativamente para pilas con didmetros mayores que 0,80 m y terreno
estable (roca o suelos cohesivos), puede emplearse perforacion con instrumentos manuales,
tales como picos, palas o rompedoras neumaticas.
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Los principios generales para el disefio geotécnico de las pilas, son similares a los de los
pilotes.

5.2.4. Cilindros de fundacion

Es el tipo de cimentacion profunda de mayor didmetro (mayor de 3.0 m), normalmente
utilizada para cimentaciones de puentes con cargas muy elevadas. Consiste en introducir
en el terreno anillos consecutivos prefabricados de concreto reforzado, de gran didmetro,
que se colocan excavando internamente dentro de los mismos con herramientas de
perforacion tipo cucharon de almeja. El producto final es un cilindro de gran diametro
(hueco), que tiene en toda su base un tapoén de concreto reforzado que asegura la
transferencia de las cargas en toda el area de su base. Por ello la capacidad de carga por
punta es la componente principal de la resistencia de los cilindros. Para que sea factible su
proceso constructivo es necesario que exista una primera capa muy suave, que pueda ser
excavada de la manera antes indicada y una capa subyacente muy firme sobre la que se
apoyaria la base del cilindro. El didmetro interno del cilindro debe ser tal que permita el
acceso de personal o buzos -si hubiera nivel freatico- con equipos especiales de excavacion
en caso de aparezcan obstaculos (rocas, troncos, etc.), que dificulten su avance.

5.3. CARGAS
5.3.1. Cargas estructurales

Las cargas para el analisis del problema seran las establecidas de acuerdo con el criterio
discutido en el Capitulo 3 de este Codigo.

5.3.2. Friccion negativa

Una cimentacion profunda que atraviesa un estrato compresible puede verse afectada por el
fendmeno de la friccion negativa, si la resistencia del pilote es esencialmente de punta.
Esta situacion ocurre tipicamente cuando alguna sobrecarga externa consolida la capa
blanda. En este caso el movimiento del suelo, relativo al pilote, es hacia abajo y genera
una fuerza de arrastre sobre el pilote denominada friccion negativa. Esta fuerza hacia abajo
debera ser sumada a las cargas de la estructura para establecer la carga total sobre el pilote.

La magnitud de la fuerza debida a la friccion negativa (Fiveguiiva) puede estimarse a partir de:

Fegativa = (ﬂ) oAy Ecuacién 5.1
En donde:
p = Factor empirico equivalente al producto del coeficiente de empuje en
reposo por la tangente del angulo de friccion entre el pilote y el suelo
oo = Esfuerzo vertical efectivo promedio a lo largo del tramo sometido a

la friccion negativa [kPa]
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A; = Area del fuste del pilote en contacto con el tramo del suelo que
genera la friccion negativa [m’]

Bjerrum (1969) propone los siguientes valores para f:

Cuadro 5.1: Valores propuestos para 3 (Bjerrum 1969)

Tipo de Material Valor de S
Arcilla limosa 0,25
Arcilla poco pléstica 0,20
Arcilla plastica 0,15
Arcilla muy pléstica 0,10

Existen otras teorias que pueden emplearse para el calculo de la friccion negativa.

Conviene advertir que en muchos casos de rozamiento negativo, debido a la colocacion de
rellenos sobre suelos cohesivos blandos, el mayor rozamiento negativo corresponde al
relleno, especialmente si es granular y bien compactado. Entonces el factor £ podria llegar
a valer 0,5 e incluso mas.

Otro criterio comunmente empleado es que un pilote interior puede ser sobrecargado, por
friccion negativa, como maximo con un peso igual al del volumen de arcilla tributaria de
dicho pilote. En un pilote de borde, sin embargo, la sobrecarga podra ser mayor y este
efecto puede acentuarse en los pilotes esquineros. En estos ultimos, un limite a la
sobrecarga que puede llegar a producir la friccidon negativa, lo impone la adherencia entre el
suelo y el pilote en todo el fuste del mismo.

5.3.3. Empujes laterales del terreno

Una cimentacion profunda que atraviesa un estrato compresible de suelo cohesivo puede
verse afectada también por el fendmeno de los empujes laterales del terreno sobre los
pilotes, si se construye un relleno asimétrico con relacion a ellos.

Cualquier otra sobrecarga en el terreno, sea cual sea su origen, asimétrica con relacion al
pilotaje (por ejemplo, la presion de cimentacion de una losa de un edificio adyacente, o un
talud) puede causar este fendmeno. Asimismo, la excavacion a un lado del pilotaje puede
generar empujes laterales.

Los empujes laterales del terreno se tendran en cuenta como una accidn, en el disefio de los
pilotes, cuando el incremento de la presion vertical sobre el estrato compresible sea mayor
o igual que el triple de su resistencia al corte no drenada c,,.

Se han propuesto diversas formas de estimar la magnitud de los empujes laterales del
terreno sobre los pilotes, asi como varios criterios para el calculo de las flexiones inducidas,
que conducen a resultados dispares, por lo que debe quedar en manos de un especialista.
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Es relativamente frecuente ignorar este fenomeno. La no consideracion de los empujes
laterales cuando se dan las condiciones para que existan conduce, en la mayoria de los
casos, a la rotura de los pilotes, a grandes movimientos de las estructuras cimentadas en
ellos y a severos dafios.

Los problemas de friccion negativa y de empujes laterales se pueden evitar si se instalan los
pilotes después de que se hayan producido las deformaciones del estrato compresible
debidas a las sobrecargas.

54. CAPACIDAD DE CARGA AXIAL ULTIMA DE LOS PILOTES

La capacidad de carga axial de un pilote es el valor menor de: la capacidad estructural del
pilote o la capacidad soportante del suelo. La capacidad estructural del pilote dependera
del material y tipo de pilote y de las condiciones particulares de su aplicaciéon. Excepto en
fundaciones sobre roca, en la gran mayoria de los casos, la capacidad soportante del suelo
controlard el disefio. Aun asi, serd responsabilidad del ingeniero evaluar la capacidad
estructural del elemento seleccionado.

Los métodos disponibles para evaluar la capacidad de carga axial de un pilote a base de la
capacidad soportante del suelo son los siguientes: a) calculo estatico, b) correlaciones
empiricas, c¢) pruebas de carga, y d) métodos dindmicos.

5.4.1. Calculo estatico

La capacidad de carga ultima de un pilote (Q.x), es la suma de la friccion generada entre el

fuste y el suelo que le rodea (Qpiccisn) Yy la carga resistida en la base o punta (Qpuma). En
forma de ecuacion esto es:

Qult = Qﬁ’iccio’n + qunta EcuaClon 52

La capacidad admisible del pilote podra ser obtenida mediante la metodologia de
resistencia ultima o esfuerzos de trabajo (ver Capitulo 3).

54.1.1. Capacidad de carga en suelos granulares

El componente de friccion puede ser expresado bajo la forma de:

L
O iccion = D So - P*-AlL =Y K -0 tan§ - P*-Al Ecuacién 5.3
i=0
En donde:
K = Coeficiente de empuje lateral que actia sobre el fuste
oy = Esfuerzo vertical efectivo promedio en el tramo A/; [kPa]
5 = Angulo de friccién entre el material del pilote y el suelo [°]

P* = Perimetro [m]
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Al = Longitud del tramo analizado [m]
fs = Friccion entre el suelo y el pilote [kPa]

A manera de guia se presentan en el Cuadro 5.2 los valores comunes utilizados para los
parametros K y en el Cuadro 5.3 los valores recomendados para J.

Cuadro 5.2: Valores recomendados para el coeficiente de empuje lateral K (Tomlinson

1994)

Tipo de pilote K/K,
Perforado con chorro 1/2a2/3
Preexcavado 2/3al
Bajo Desplazamiento 3/4all/4
Alto Desplazamiento la2

K, corresponde con el coeficiente de empuje en reposo tal y
como se define en la ecuacion 6.12

Cuadro 5.3: Coeficientes de friccion entre suelos no cohesivos y pilotes u otras estructuras
similares (Tomlinson 1994)

Material o
Madera 0.8¢020.9¢
Concreto rugoso, colado en sitio 1.0¢
Concreto liso, prefabricado 0.8¢a1.0¢
Acero liso 0.5¢0a0.7¢
Acero corrugado 0.7¢a0.9¢

Los valores de friccion indicados son apropiados para elementos de fundacidon con una
longitud no mayor de 15 veces el diametro. Para las longitudes mayores, los valores f; no
continllan aumentando sino que alcanzan un valor maximo y luego permanecen constantes,
lo mismo que g, esta limitado por gi.

Por su parte, el componente de la resistencia en la base se puede expresar como:

Qmmm =q, A, = (G'N; )Ab <q,,4, Ecuacion 5.4
En donde:

o: = Esfuerzo vertical efectivo al nivel de la base del pilote [kPa]

N, = Factor de capacidad de carga para una fundacion profunda (distinto a
N, para cimientos superficiales)

A, = Area seccional del pilote en la base [m’]

q» = Capacidad de soporte del suelo a nivel de la punta [kPa]
qim = S0N,* tang [kPa]

Se han propuesto diversas teorias para la determinacion del factor Nq*. La eleccion de la
teoria que se emplee quedard a criterio del especialista. No obstante, se destaca que de
estas teorias, el criterio de Meyerhof (ver Figura 5.1) es de amplia aceptacion.
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Figura 5.1: Factor de capacidad de carga N,* para cimentaciones profundas (Meyerhof
1976)

Para el uso de los factores de capacidad de carga de la Figura 5.1 deberd garantizarse que el
pilote queda empotrado dentro de la capa de apoyo una distancia D definida por:

D=4-B- tan(45 + %) Ecuacion 5.5

En donde:

B = Ancho o diametro del pilote [m]
@ Angulo de friccion efectiva del suelo [°]

En caso contrario se deberan aplicar factores de reduccion segun el criterio del especialista.
5.4.1.2. Capacidad de carga en suelos cohesivos (condicion no drenada)

En suelos cohesivos puros, los componentes de capacidad de carga por friccion lateral y
punta toman la forma:

ericcion = CA ) Af Ecuacion 5.6
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qunta = qub =Cy N: : Ab Ecuacion 5.7

En donde:

C4 = Abherencia suelo-pilote que se debera establecer con base en la
resistencia al corte no drenada (c¢,), de conformidad con lo
establecido en el Cuadro 5.4

c. = Resistencia al corte no drenada promedio del suelo (para el caso de la
capacidad de carga por friccion, debe utilizarse el valor ponderado de
c, a lo largo del fuste. En el caso de la punta debe considerarse el
valor ponderado a una profundidad bajo la base igual a 1,5 — 2

diametros)
Ay = Area del fuste en contacto con el suelo
Ay, = Areadelabase del pilote
N.° = Factor de capacidad de carga para pilotes en arcilla (usualmente se

toma como 9,0)

Cuadro 5.4: Valores de la adherencia entre la arcilla y pilotes (Adaptado de Tomlinson

1957)
Material del Consistencia de Resistencia no Adherencia C,4
Pilote la arcilla drenada c, [kPa] [kPa]
Concreto y madera Blanda 0-40 0-35
Firme 40 - 80 35-45
Dura 80 —150 45 -170
Acero Blanda 0-40 0-30
Firme 40 - 80 30-40
Dura 80— 150 ?

En el caso de pilotes preexcavados y colados en sitio, la adherencia se debera calcular a
partir de la siguiente expresion:

C,=a-c, Ecuacion 5.8
En donde:
a=a,a,0,¥ Ecuacion 5.9
a; = 0.65 (pilote redondo)
o, a3 = (1-0.75/L) donde L es la longitud del pilote en m

Los valores de y recomendados para distintas condiciones de excavacion se presentan en el
Cuadro 5.5.
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Cuadro 5.5: Valores recomendados de

Condicion de la Valor de
excavacion "
Excavacion seca 1.00
Excavacion con agua 0.80
Excavacion sostenida con lodos 0.60

Los valores recomendados para la adherencia podran ser modificados por el disefiador si
tiene la informacion adicional que respalden los nuevos valores (pruebas de carga, ensayos
especiales de laboratorio o campo, cono eléctrico, etc.).

La resistencia por friccion en el caso de arcillas normalmente consolidadas, puede también
ser evaluada en términos de esfuerzos efectivos, a partir de la siguiente expresion:

O piccion = 0.3P" - 0, - AL Ecuacién 5.10
i=1
En donde:
P° = Perimetro del pilote
Al; = Espesor de la capa considerada
o’o; = Esfuerzo efectivo vertical en el punto medio de la capa considerada

5.4.2. Correlaciones empiricas

Existen distintas correlaciones para calcular la capacidad de carga de un pilote. Estas
tienen grandes limitaciones y deben ser usadas con sumo cuidado. Estas correlaciones son
particularmente adecuadas cuando se han desarrollado y basado en la experiencia local.
Sirven principalmente para estimaciones preliminares.

5.4.3. Pruebas de carga

Una prueba de carga se ejecuta, por lo general, con el objetivo de verificar un disefio
particular. En otros casos se ejecuta para establecer pardmetros de disefio mas realistas que
permitan una mejor utilizacion de la fundacion y un ahorro potencial en el sistema de
fundacion.

El procedimiento consiste en la aplicacion gradual y controlada, sobre el pilote, de una
carga mayor que la carga de disefio. La carga se puede aplicar mediante un peso muerto o
mediante un gato hidrdulico actuando contra un sistema de reaccion. Comunmente, la
carga se aplica en etapas y su magnitud maxima es de dos veces la carga de disefio; aunque
existen distintas variantes para su ejecucion. Durante la prueba se lleva un registro de los
movimientos verticales (asentamientos) del pilote durante la aplicacion y luego de
removida la carga.
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La prueba de carga provee informacion sobre la relacion carga-asentamiento del pilote.
Debido a que existen distintos procedimientos para ejecutar la prueba y debido a que existe
variabilidad en los depositos de suelos, la evaluacion e interpretacion de esta informacion
requiere de conocimiento, experiencia y juicio, por parte del ingeniero.

La ejecucion de una prueba de carga requiere de atencion a los detalles de planificacion.
Su ejecucion e interpretacion debe ser encomendada a un especialista y se recomienda
ejecutarla siempre que sea posible.

5.4.4. Métodos aproximados

Los métodos aproximados consisten en la aplicacion de ecuaciones dindmicas que se usan
para determinar si el pilote ha alcanzado un valor de carga satisfactorio a la profundidad
predeterminada.

Todos los andlisis dinamicos estdn basados en la transferencia al pilote y al suelo de la
energia cinética de la masa al caer. Esta realiza un trabajo util forzando al pilote a
introducirse en el suelo venciendo su resistencia dindmica. La energia se gasta en el
rozamiento mecanico del martillo, en transferir la energia del martillo al pilote por el
impacto y en la compresion temporal del pilote, sombrerete y el suelo.

Igualando el trabajo realizado en la hinca del pilote y la energia disponible en el pilote,
resulta la ecuacion general 5.11:

CEf Wy h W+’ W,

O, = Ecuacion 5.11
S+C  Wy+W,
En donde
Ef Eficiencia del martillo
Wr = Peso del martinete [kN]
W, = Peso del pilote [kN]
h = Altura de caida del martinete [m]
S = Penetracion del pilote por golpe del martillo [m]
C = Constante [m]
n = Coeficiente de restitucion entre el martinete y el cabezal del pilote
1 .,
C= E(Cl +cy + 63) Ecuacion 5.12
En donde
c; = Compresion eléstica del sombrerete
c; = Compresion elastica del pilote obtenida preferiblemente de un

grafico de hinca



Codigo de Cimentaciones de Costa Rica 71

c; = Compresion eléstica del suelo obtenida preferiblemente de un grafico
de hinca

El factor de seguridad recomendado para calcular la resistencia admisible del pilote es entre
4y 6. En los Cuadros 5.6 y 5.7 se dan algunos rangos de valores para la eficiencia de
martillos, asi como valores del coeficiente de restitucion, los cuales se usan para evaluar la
formula dada en la ecuacion 5.11.

Cuadro 5.6: Coeficiente de eficiencia para distintos tipos de martillos (Das 2005)

Tipo de martillo Eficiencia Ef
Martillo de simple y doble efecto 0,70 — 0,85
Martillos de diesel 0,80 - 0,90
Martillo de caida libre 0,70 - 0,90
Cuadro 5.7: Coeficiente de restitucion para distintos tipos de material del pilote (Das
2005)
Material del pilote Coeficiente de restitucion 7

Martillo de hierro fundido y pilote de concreto

: 0,40 - 0,50
(sin cabezal)
Amortiguador de madera en pilotes de acero 0,30 - 0,40
Pilotes de madera 0,25-0,30

En los Cuadros 5.8 a 5.10 se dan valores de las constantes c;, ¢, y ¢; propuestos por Hiley.

Cuadro 5.8: Valores de constante c;

¢; (mm)
Esfuerzos del hincado Q,/A en la
cabeza del pilote (MPa)
3,5 7,0 10,5 14,0

Material del pilote

Pilote o tubo de acero

-Directamente en la cabeza 0 0 0 0
-Directamente en la cabeza del pilote
de madera 0,0127 0,0254 0,0381 0,0508
Pilote con 7,5 — 10 cm de paquete dentro del
cabezal 0,0305 0,0635 0,0939 0,127

Pilote de acero tipo H con cabezal de madera 0,0102 0,0203 0,0305 0,0406
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Cuadro 5.9: Valores de constante c;
)

0,L
AE

P

Compresion elastica del pilote

En donde:
Q. = Capacidad ultima del pilote
A = Areade laseccion del pilote
E, = Modulo de elasticidad del pilote
L = Longitud del pilote
Cuadro 5.10: Valores de constante c;
Tipo de suelo ¢; (cm)
Suelo duro (roca, arena muy densa y gravas) 0
Otros suelos 0,254 - 0,508

También es posible determinar los valores de S (penetracion neta/golpe) y de (catcs),
usando un registro grafico que relacione la penetracion neta contra la recuperacion eléstica
del pilote al final del proceso de hinca del pilote.

Ademas de las ecuaciones dinamicas es posible usar el llamado andlisis de Ecuacién de
Onda que se basa en suponer que el proceso dinamico de la hinca del pilote es andlogo al
del choque de una masa concentrada contra una varilla elastica. Este método puede ser
aplicado para pilotes de gran longitud y su aplicacion requiere de la participacion de un
especialista.

Para una aplicacion preliminar se cuenta con una de las foérmulas dindmicas de la
Engineering News Record (ENR).

Ecuacion 5.13

En donde

Wr = Peso del martinete

= Altura de caida del martinete

Penetracion del pilote por golpe del martillo
Constante

A=
|

Los valores recomendados de la constante C se indican en el Cuadro 5.11.
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Cuadro 5.11: Valores de la constante C para la formula de ENR (Das 2005)

Tipo de martinete C (mm)
Martillo de caida libre 1 pulg (25,4 mm)
Martillo de vapor 0,1 pulg (2,54 mm)

Los factores de seguridad a usar dependen de la ecuacidon dindmica aplicada (por ejemplo
Hiley usa 3, ENR usa 6) o bien si se utiliza el método de ecuacion de onda el factor de
seguridad sera igual que 3.

Por otro lado los factores de reduccion y/o de seguridad a aplicar en el disefio de los pilotes
dependeran del método para determinar la capacidad de carga (teorias de suelos, ecuaciones
dindmicas, analisis de hinca, pruebas de carga, etc.) y de la condicion de la carga
(permanente, transitoria, accidental).

Alternativamente a los factores de seguridad, se puede aplicar coeficientes de reduccion
que se aplican a la capacidad tltima de los pilotes, definiéndolos no solo en funcion de la
probabilidad de ocurrencia de las cargas, sino también de la forma en que se determine esta
capacidad. Los criterios se resumen en los Cuadros 5.12 y 5.13.

Cuadro 5.12: Factores de reduccion ® para el calculo de la capacidad admisible de los
pilotes (Modificado de US Army Corps of Engineers )

Método para determinar capacidad Condicion de Factor de reduccion @
carga Compresion Tension
, . L. . Usual 0.7 0.7
Teérica o empirica verificada con
Inusual 0.9 0.9
prucbas de carga Extrema 1.0 1.0
. , . . Usual 0.6 0.45
Tedrica o empirica verificada con
analizador de hinca Inusual 0.95 0.6
Extrema 0.85 0.8
Tedrica o empirica NO verificada con Usual 0.45 0.45
ruebas de carga Inusual 0.6 0.6
p Extrema 0.8 0.8
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Cuadro 5.13: Factores de seguridad para el calculo de la capacidad admisible de los

pilotes (US Army Corps of Engineers)

74

Método para determinar capacidad Condicion de Factor minimo de seguridad
carga Compresion Tension
- . . Usual 2 2
Tedrica o empirica verificada con
ruebas de carga Inusual 1.5 1.5
P Extrema 1.15 1.15
L L . Usual 2.5 3
Teodrica o empirica verificada con
analizador de hinca Inusual 1.9 2.25
Extrema 1.4 1.7
L. L. . Usual 3 3
Tedrica o empirica NO verificada con Inusual 295 295
prucbas de carga Extrema 1.7 1.7

La carga en los pilotes puede clasificarse en carga usual, inusual y extrema, a saber:

Carga Usual: carga permanente
Carga Inusual: permanentes mas transitoria
Carta Extrema: carga permanente + transitoria + accidental

5.5. EFECTOS DE HINCA

Dependiendo de las caracteristicas geotécnicas del suelo, del tipo de martinete y de la
energia de hinca, se pueden producir cambios importantes en el comportamiento del suelo,
tanto en medios arcillosos como granulares.

Conforme el pilote penetra dentro del terreno el suelo alrededor del pilote se mueve hacia
fuera de la punta, movimiento que causa distorsiones cortantes y compresivas.
Adicionalmente ocurren distorsiones como resultado de la friccion lateral a lo largo de las
paredes del pilote especialmente en pilotes de alto desplazamiento tales como pilotes
tubulares con el extremo cerrado.

La hinca de pilotes también comprime el suelo adyacente y tratandose de arcillas saturadas
esta compresion genera elevados excesos de presion de poros que a sus vez producen una
reduccidon importante de la resistencia al corte del suelo que hacen mas facil la hinca pero
temporalmente disminuyen su capacidad de carga.

La disminucion de presion de poros, la tixotropia (aumento de resistencia que presenta el
suelo cuando se deja en reposo) y la consolidacion, eventualmente restauran y aun
aumentan la resistencia de la arcilla con el tiempo.

En cierto tipos de arcillas, especialmente de origen marino, el uso de martinetes vibratorios
o de impacto de alta energia produce este fenomeno que es la causa de la reduccion de
capacidad de carga de los pilotes en el momento de la hinca la cual se recupera lentamente
al transcurrir el tiempo prolongéndose hasta un mes después del hincado.
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En el caso de pilotes hincados en arenas sueltas saturadas también se generan presiones de
poro en exceso, sin embargo, las arenas tienen una permeabilidad mucho mayor que las
arcillas lo que produce que el exceso de presion de poros se disipe mas rapido, de modo
que, la capacidad total del pilote se desarrolla inmediatamente.

Cuando se hincan pilotes en arenas muy densas puede ocurrir alguna expansion local lo que
genera un incremento temporal en la presion de poros negativas. Este incremento provoca
un aumento de la resistencia al corte, lo que dificulta el proceso de hinca.

5.6. PILOTES SOBRE ROCAS

Las cimentaciones profundas apoyadas o empotradas en roca generalmente son capaces de
soportar grandes cargas. Para su construccion se pueden seguir dos procedimientos: el mas
comun consiste en pilas coladas en sitio, aunque también se recurre al hincado de pilotes de
acero o de concreto con punta de acero. Con el primer procedimiento se puede conocer el
area de contacto con la roca por inspeccion visual y la capacidad de carga se puede evaluar
por medio de los métodos de disefio que se presentan mas adelante. En el segundo caso,
cuando se hincan pilotes de acero de seccion H, pilotes de tubo metalico a veces con la
punta obturada, o pilotes de concreto prefabricados con punta de acero quedan
incertidumbres en cuanto a la profundidad de penetracion que puede alcanzarse y de la
calidad de la roca al nivel de desplante.

Las caracteristicas de dureza y orientacion de las discontinuidades presentes en la roca
condicionan la seleccion del tipo de pilote y el disefio de su punta, por ejemplo, aun en los
pilotes H, la punta se refuerza agregando placas soldadas o remachadas para reducir la
presion entre el acero y la roca.

5.6.1. Capacidad de carga por punta en roca

Los principios generales para la estimacion de la capacidad de carga de punta de pilotes en
suelo son igualmente validos para los pilotes de punta sobre roca; siempre que se realice un
estudio geotécnico apropiado que conduzca a una caracterizacion del macizo rocoso en
términos de ¢ y ¢ (cohesion y angulo de friccion del macizo). No obstante el disehador
debera ser especialmente prudente y tomar en cuenta que:

a. En el caso de pilotes hincados la capacidad de carga podria verse disminuida en
caso de que el pilote no pueda empotrarse suficientemente en la roca (al menos
2 veces el didametro).

b. Que la hinca del pilote en roca produce un fracturamiento adicional del macizo
rocoso, que debe ser considerado a la hora de definir los pardmetros c y ¢.

c. Que en el caso de pilotes excavados y colados en sitio, la capacidad de punta
podria ser drasticamente disminuida en caso de que el proceso constructivo
utilizado no garantice la total remocion de los sedimentos del fondo.
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5.6.2. Capacidad de carga por friccion entre concreto y roca

En el caso de que la carga se transmita lateralmente a lo largo de la longitud empotrada en
roca, la capacidad de carga Ultima estard dada por la expresion:

Q,=n-D-H-t, Ecuacion 5.14
En donde:
QOu = Capacidad de carga ultima [kN]
D = Diametro del pilote [m]
Hs = Profundidad de empotramiento en la roca sana [m]
7, = Resistencia por friccion entre concreto y roca [kPa]

Adicionalmente debera tomarse en cuenta la capacidad estructural del pilote para garantizar
que soportard la carga impuesta por la estructura.

5.7. PILOTES SOMETIDOS A FUERZAS DE EXTRACCION

La resistencia a la extraccion altima Py, es similar a la resistencia por friccion con pequefias
modificaciones:

By =0 piccion v W Ecuacién 5.15

En donde

Opiccisn =  Resistencia a la friccion tal y como se define en el apartado 5.4.1
w Peso total del pilote o la pila

El factor de reduccidon y/o seguridad contra la extraccion de pilotes deberd ser como
minimo el establecido en los Cuadro 5.12 y 5.13.

5.8. PILOTES CON CARGA LATERAL

Los pilotes son capaces de equilibrar cargas laterales y momentos flexores, generando
reacciones de presion pasiva. La reaccion pasiva debe estar por debajo de la resistencia
pasiva cuando se realiza un andlisis de esfuerzos mediante comportamientos elasticos. La
reaccion pasiva puede ser igual o mayor que la resistencia pasiva cuando se realiza un
analisis de resistencia ultima.

Segun sea la rigidez del pilote y la del suelo y las condiciones de apoyo de la cabeza, el
pilote se puede comportar como pilote corto o rigido o como pilote largo o flexible.
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5.8.1. Pilotes cortos
Se considerara que el pilote es rigido (pilote corto) cuando:

L/Z < 2.0 en terrenos granulares

L/Z <1.5 en terrenos cohesivos

En donde:

L = Longitud del pilote [m]
Z = Longitud eléastica de suelo-pilote [m] que a su vez asume los
siguientes valores:

ExlnL

7 =5/ P~ Ecuacion 5.16
0,75E),

/ =4 % Ecuacion 5.17
0,75E,

En terreno granular:

En terreno cohesivo:

En donde:
Ep = Modulo de elasticidad del material del pilote
Ip = Momento de inercia de la seccion del pilote
Ey = Moddulo de deformacién del suelo en la punta del pilote (Cuadro 4.1)

El andlisis de estabilidad, deformaciones y presiones al suelo se hara siguiendo las teorias
de pilote corto y los valores admisibles de los parametros de disefio seran los obtenidos de
la resistencia y rigidez del suelo dividido por los factores de seguridad o multiplicados por
los factores de minoracion de resistencia indicados en el Capitulo 3.

Para el analisis de pilote corto bajo resistencia ultima, se usara la teoria de Broms (1964)
para pilotes cuyo comportamiento ineldstico esté gobernado por el material del pilote.
Cuando el suelo sea el que presente el comportamiento ineldstico, se podra utilizar la teoria
de Meyerhof.

5.8.2. Pilotes largos

Se consideran pilotes largos aquellos que cumplan la siguiente desigualdad:
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L/Z > 2 en terreno granular
L/Z >1,5en terreno cohesivo

Para el anélisis del pilote bajo la teoria de esfuerzo de trabajo, se podran utilizar las
soluciones eldsticas. La teoria de Reese y Matlock (1956) se podra utilizar para el calculo
de presiones, deformaciones y fuerzas internas en pilotes colocados en suelo granular.

En pilotes colocados en suelo cohesivo la solucion de Davisson y Gill (1963) podra ser
usada para el célculo de presiones, deformaciones y fuerzas internas.

Los parametros de disefio no podran exceder los calculados con la resistencia y rigidez del
suelo divididos por el factor de seguridad indicados en el Capitulo 3.

Para el calculo de pilotes largos mediante resistencia ultima, se podra utilizar la teoria de
Broms (1964) o la teoria de Meyerhof, segin sea el pilote o el suelo el que presente el
comportamiento ineléstico.

La teoria de Broms (1964) considera que el comportamiento inelastico estd gobernado por
la capacidad a flexion de la seccion del pilote. Esta teoria considera el calculo de los
parametros de disefio para suelos cohesivos y calculo para suelos granulares. Se debera
proveer confinamiento especial en pilotes de concreto en las zonas de posible rotulacion, en
pilotes de acero las zonas de rétula deberan ser de seccion compacta, segun se define en el
Cddigo Sismico de Costa Rica 2002 (CFIA 2003).

La teoria de Meyerhof considera que el comportamiento ineldstico estd gobernado por el
suelo y ofrece soluciones tanto para suelos granulares como para suelos cohesivos.

En todos los casos cuando se utilice resistencia ultima, la capacidad ultima del pilote sera la
obtenida mediante la teoria correspondiente (capacidad nominal) multiplicada por el factor
de reduccion de resistencia @.

5.8.3. Métodos alternativos de analisis

Para realizar el analisis de deformaciones y esfuerzos se podra utilizar el método de viga
apoyada en un medio flexible. Las caracteristicas de flexion y cortante del pilote serdn las
siguientes:

a) Pilote de concreto reforzado

El, =05E1, Ecuacion 5.18

GAeq =0.5G, Ag Ecuacion 5.19
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b) Pilote de acero

E]eq =E; ]g Ecuacion 5.20
G Aeq =G, 4, Ecuacién 5.21
En donde:
E., G. = Mobdulos de elasticidad y de cortante del concreto
E,, G; = Modulos de elasticidad y de cortante del acero
Iy, Ag, = Momento de inercia y area bruta para secciones de concreto, y el

area del alma para secciones de acero

Para determinar las caracteristicas de flexibilidad del medio flexible de suelo, se podran
utilizar las curvas p-y (presion-deformacion lateral). Para andlisis bajo cargas de servicio,
la presion en el suelo circundante no excedera el limite de proporcionalidad de la
correspondiente curva p-y. Para el andlisis bajo cargas ultimas se toleraran presiones
superiores a la presion del limite de proporcionalidad, siempre y cuando se mantenga la
estabilidad lateral del pilote. Como limite superior de deformacion lateral en la cabeza del
pilote, se tolerard el 10% del didmetro.

Para el analisis del pilote como viga apoyada en medio flexible se podra utilizar el método
de diferencias finitas o el método de elemento finito. También se podrd recurrir a la
discretizacion de la viga (pilote) apoyada en resortes ficticios que representan al suelo.

Para la elaboracion de las curvas p-y se podra recurrir a las curvas propuestas por Matlock
para suelos cohesivos y a las curvas propuestas por Reese, Cox y Koop (1974) para suelos
granulares.

5.9. PILOTES EN GRUPO SOMETIDOS A MOMENTO

Para el analisis de pilotes en grupo sometidos a fuerzas laterales y momentos flexores, se
podré recurrir al andlisis elastico de la estructura formada por la placa de amarre y por los
pilotes. Se podra suponer que la placa de amarre es un elemento rigido a flexion y a carga
axial.

En el caso de pilotes paralelos verticales, la carga vertical que recibe cada pilote estd dada
por la siguiente expresion:

Pk, + Pexdxi ki + Pe}’d}’i ki

P=— Ecuacion 5.22

e = Ecuacion 5.23
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MyO ’
e = Ecuacion 5. 24
’ P
En donde:
M, M,y = Momentos respecto al punto 0 que a su vez es el centro de rigidez del
grupo de pilotes.
Con respecto a este punto 0 debe cumplirse:
Z kd,=0 Ecuacion 5.25
Z kd,=0 Ecuacion 5.26

x, y son los ejes principales del grupo de pilotes. Respecto a estos ejes principales debe
cumplirse que:

D kd,d,=0 Ecuacion 5.27
En donde:
k; = Rigidez axial del pilote dada por la siguiente expresion:
k, = ALIZE Ecuacion 5.28
K, = Z k, Ecuacion 5.29
K, = Z kidf,l. Ecuacion 5.30
K, :Zkidji Ecuacion 5.31
En donde:
L; = Longitud de apoyo puntual equivalente del pilote. Para pilote por

punta igual a L; y para pilotes por friccion igual a 0.5L;
La carga P; debe cumplir la siguiente desigualdad:
Para analisis por resistencia ultima:

P < ¢gs P, Ecuacion 5.32

Para analisis por teoria de esfuerzos de trabajo:



Codigo de Cimentaciones de Costa Rica 81

P<e L Ecuacion 5.33

En donde:

¢ = Eficiencia del grupo de pilotes

En grupos de pilotes paralelos, la carga lateral se distribuye entre los pilotes segun su
rigidez lateral de la siguiente manera:

V.=V Ecuacion 5.34
Z K Li
En donde:
Vi, V.. = Cortantes en el pilote individual y en el grupo de pilotes
K;; = Rigidez lateral relativa del pilote definida como
E. I
K, = IL3P Ecuacion 5.35
En donde:
Ip = Momento de inercia de la seccion del pilote

Cuando los pilotes no son paralelos se podra utilizar un analisis de sistema estructural con
seis grados de libertad por placa y considerando todos los efectos de flexion, cortante y
carga axial en cada pilote. El analisis de cada pilote se realizard utilizando las teorias para
pilotes individuales descritas en los articulos anteriores.

5.10. EFECTO DE PILOTES EN GRUPO

La capacidad de carga de un grupo de pilotes es generalmente distinta a la suma de las
capacidades individuales de los pilotes que componen el grupo. Se utiliza el término
"Eficiencia" para designar la relacion de la capacidad del grupo respecto a la suma de las
capacidades individuales de los pilotes. En los suelos arenosos, la eficiencia del grupo
puede exceder la unidad, como resultado de la compactacion de la arena que incrementa la
friccion lateral. Por su parte, en los suelos cohesivos, el factor de eficiencia normalmente
es menor de la unidad y puede ser tan bajo como 0,5.

El ingeniero debera evaluar cuidadosamente la eficiencia (&) al establecer la capacidad de
carga de un grupo de pilotes.
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Aunque existen diversas metodologias para estimar la eficiencia de grupos de pilotes de
friccion en arcilla, se presenta, a continuacion, la féormula propuesta por Converse —
Labarre, en la que se calcula la eficiencia (&) a partir de la siguiente expresion:

{arctan(DH(n —Dm+(m—1D)n
s

90mn

c=1- Ecuacion 5.36

En donde:

Eficiencia del grupo de pilotes
Diametro del pilote [m]

= Separacion centro a centro del pilote [m]
= Numero de hileras de pilotes en el grupo
= Numero de pilotes en cada hilera

= 3 v Un
Il

5.11. OTROS ASPECTOS
5.11.1. Pérdida o aumento de la capacidad de carga del pilote

Cuando se ejecuta una prueba de carga en un pilote hincado en un suelo cohesivo, se debera
permitir que transcurra un periodo adecuado entre la finalizacion del proceso de hinca y la
ejecucion de la prueba de carga. Esto permite la disipacion de las presiones de poro gene-
radas durante la hinca y una evaluacion mas realista de la capacidad de carga del pilote.

En el caso de pilotes hincados en suelo granular fino, medianamente denso o denso,
saturado, al utilizar las formulas de hinca debera evaluarse con cuidado la resistencia a la
penetracion que serd aplicada en la formula. Bajo estas condiciones, la generacion de
presiones de poro negativas, puede resultar en una resistencia a la penetracion aparente
mayor que la real y por lo tanto inducird una sobreestimacion de la capacidad de carga del
pilote.

5.11.2. Efectos sismicos

En regiones con depositos arenosos, se debera considerar el posible efecto del fendémeno de
licuacion al evaluar el comportamiento de la fundacion. De existir un potencial de
licuacion elevado, en el analisis de la capacidad de carga del pilote se debera despreciar la
resistencia contribuida por los estratos potencialmente licuables y de aquellos estratos
superiores. Aun mas, se deberd considerar la posibilidad de que estratos superiores
cohesivos generen una friccion negativa sobre el pilote luego de la licuacion de las capas de
arena subyacentes.

En estructuras importantes cimentadas sobre pilotes en suelos blandos, se deberan estudiar
los efectos de la interaccion suelo-estructura.
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5.11.3. Flexion de pilotes esbeltos en depositos suaves

En el caso de pilotes esbeltos que atraviesan capas suaves, pero con apoyo de punta en un
estrato firme, se deberd analizar el efecto de pandeo de los pilotes. Tal estudio es
especialmente importante cuando existen sobrecargas en superficie que puedan inducir
esfuerzos laterales.

5.11.4. Dafios a otros pilotes o estructuras durante la hinca

El disefiador debera prever la posibilidad de que, durante la hinca, puedan producirse dafios
a otros pilotes o estructuras vecinas. Estos dafios pueden ocurrir por desplazamiento en el
caso de las arcillas o por compactacion en el caso de arenas sueltas.

5.11.5. Reduccion de la friccion negativa

La magnitud de la fuerza de friccion negativa puede ser considerable y llegar, en casos, a
ser igual o mayor que la carga estructural del pilote. Varios métodos se han desarrollado
con el proposito de reducir dicha carga. El méas comin de éstos consiste en recubrir con
bitumen, el segmento del pilote que estaria sometido a este fenomeno. Esta alternativa se
debe utilizar con reserva y su efectividad se debe comprobar en el campo mediante un
programa de pruebas de carga.

5.11.6. Pilotes para viviendas

En terrenos blandos arcillosos es posible la utilizacion de pilotes cortos o micropilotes para
la cimentacion de viviendas.

Por razones econdmicas suelen utilizarse pilotes de concreto preexcavados y colados en
sitio de profundidad variable entre 2,0 y 5,0 m. De acuerdo con las solicitaciones de carga
el diametro de los mismos varia normalmente entre 20 y 30 cm.

Su refuerzo es una armadura de acero corrugado con aros transversales o helicoidales.

Los micropilotes son elementos similares a los pilotes anteriormente descritos, pero de
mucho menor didmetro (usualmente entre 0,10 y 0,20 m). Su proceso constructivo es
parecido al de los pilotes preexcavados (perforacion, colocacion del refuerzo y concretado),
con la diferencia de que el tipo de refuerzo es una varilla de acero corrugada centrada
dentro del agujero o un tubo de acero. Por el poco espacio disponible dentro del agujero se
utiliza una lechada de cemento o mortero. Alternativamente pueden emplearse también los
micropilotes inyectados en los que el ancho del agujero se aumenta mediante el uso de
inyecciones de lechada de cemento a alta presion.

Como aspectos importantes de disefio a tomar en consideracién en este tipo de
cimentaciones se destacan los siguientes:

a. La viga de cimentacion deberd tener rigidez suficiente para soportar el apoyo
puntual que inducen los pilotes o micropilotes.
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b. Para estimar la cantidad de pilotes o micropilotes debera considerarse que toda
la carga la soportan los mismos, sin ninguna colaboracion del suelo bajo la
placa.

c. Los pilotes no estaran sometidos a carga lateral por sismo o viento si la viga de
cimentacion esta suficientemente enterrada para transmitir esa presion en forma
pasiva al suelo.

d. Es necesario realizar una cuidadosa supervision del proceso de excavacion que
asegure la total remocion de los sedimentos del fondo; previo al colado del
concreto.
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6. OBRAS DE RETENCION Y EXCAVACIONES
6.1. GENERALIDADES

Para los efectos de este capitulo, se trataran solamente las estructuras de retencion y las
excavaciones que tengan relacion con la construccion de edificios y cimientos. Se
mencionan por ejemplo: excavaciones para fundaciones, excavaciones para sOtanos y
zanjas.

Se deben distinguir dos tipos de estructuras de retencion: a) las rigidas o semirigidas, es
decir, aquellas cuya forma de la estructura no cambia como resultado del empuje lateral y
solo experimentan una rotaciébn o traslacion como un todo, sin que aparezcan
deformaciones por flexion y b) las flexibles, que son aquellas que experimentan
deformaciones apreciables de flexion o extension, sin dafios importantes.

En el Cuadro 6.1 se resumen los distintos tipos de muros, sus ventajas y desventajas.
6.2. EMPUJE DE TIERRAS
6.2.1. Condicion de empuje

Dependiendo de las deformaciones laterales que puedan ocurrir en los muros, se deben
disefar para la condicion activa, pasiva o de reposo.

La condicion de empuje en reposo se produce cuando la construccion del muro se ejecuta
de tal forma que no se permite su deformacion lateral.

Si se prevé que el muro se mueva hacia afuera (alejandose del relleno), de modo que el
suelo se desplaza lateralmente, se produce la condicion de empuje activo y
consecuentemente una reduccion de la presion lateral, en relacion con la de reposo.

Si el suelo es comprimido por el muro, es decir hay desplazamientos hacia adentro de la
masa de suelo, impera la condicion de empuje pasivo.
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Cuadro 6.1: Tipos de muros y sus caracteristicas
Muro Esquema Ventajas Desventajas
Concreto Los muros de concreto | Requieren de buena
Reforzado reforzado requieren | cimentacion.
volumenes de concreto | Requieren de
menores en alturas | formaletas especiales.
pequenas. Se utilizan | Por ser livianos son
métodos inadecuados en
convencionales de | muchos casos de
construccion, en los | estabilizacion de
cuales la mayoria de | deslizamientos de
los maestros de | masas grandes de
construccion tienen | suelo.
experiencia.
Concreto Relativamente simples | Se requiere una muy
masivo de construir y | buena cimentacion y
mantener, pueden | no permite
construirse en curvas y | deformaciones
” en diferentes formas | importantes.
S para propositos
= arquitectonicos y
2 pueden colocarse
5 enchapes para mejorar
= su apariencia exterior.
Concreto Similares a los de | El concreto ciclopeo
ciclopeo concreto masivo. | no soporta grandes
Utilizan  bloques o | esfuerzos de flexion.
cantos de roca como
material embebido,
disminuyendo los
e A volimenes de
sn Concrate concreto. Su
apariencia se
aprovecha para
propositos
arquitectonicos y
ambientales.
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Cuadro 6.1: Tipos de muros y sus caracteristicas (continuacion)

Muro Esquema

Ventajas

Desventajas

Muros flexibles

Gaviones

Gaotexiil : 2

Mollas Metollicos
Lienos de Cant

de
agua.

alivio
de

Facil
presiones
Soportan
deformaciones
importantes.  Son de
construccion sencilla.

Las mallas de acero
galvanizado  pueden
corroerse en ambientes
acidos. Se requiere
cantos o bloques de
roca sana, los cuales
no necesariamente
estan disponibles en
todos los sitios.

Celosias

Largueros
Prefobricados

Relativamente simples
de construir y
mantener, pueden
construirse en curvas y
en diferentes formas
para propositos
arquitectonicos y
pueden colocarse
enchapes para su cara
exterior.

Se requiere material
granular drenante.
Generalmente no
funcionan en alturas
superiores a 7 m.
Dificil compactacion
dentro y cerca de las
celosias.

Suelo
reforzado
con llantas

Amarres de
soga de

Polipropliano

Liantas
Rellenas
de Suelo

Son faciles de construir
y ayudan en el reciclaje
de los elementos
utilizados

No
procedimientos
confiables de disefio y
su vida util no es
conocida. Susceptible
al fuego.

existen
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Cuadro 6.1: Tipos de muros y sus caracteristicas (continuacion)

Tipo Esquema Ventajas Desventajas
Refuerzo Los refuerzos metélicos | Las zonas de refuerzo
con tiras le dan rigidez al relleno | requieren  proteccion
metalicas y los prefabricados de | especial contra la

concreto en su cara de | corrosion.
fachada  los  hace | Se requieren
e decorativos. caracteristicas
Sualo Compdctade i
e e e especiales en relleno
TR utilizado  con  los
¥ S e elementos de refuerzo.
“ .
2 | Refuerzo Generalmente son | Son flexibles y se
N ; . , .
5 | con faciles de construir. deforman facilmente.
= . - .
o | geotextil Puede dafarse si se
9 utiliza agregado
3 loso. El geotextil
5 anguloso. geotexti
3 se descompone con la
2 luz solar por lo que no
g debe quedar expuesto.
=
w0
84|
Refuerzo La malla le da cierta | Dependiendo del
con malla rigidez al relleno y el | material constitutivo,
metalica o efecto de anclaje es|la malla metilica
geomalla i e mas efectivo. puede corroerse.
omellc o
malla metallico
Susle Compactade
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Cuadro 6.1: Tipos de muros y sus caracteristicas (continuacion)
Estructura Esquema Ventajas Desventajas
Pernos Permiten la | Pueden sufrir
individuales estabilizacion de | corrosion.
bloques individuales o
puntos especificos
dentro de un macizo
de roca. Su eficacia
puede mejorar con el
uso de malla
electrosoldada y
concreto lanzado.
Muros Se pueden construir en | Los  elementos  de
., | anclados forma progresiva de | refuerzo pueden sufrir
S arriba hacia abajo, a | corrosidon. Se puede
= medida que se avanza | requerir un
8 con el proceso de | mantenimiento
g excavacion. Permiten | permanente
g excavar  junto a | (tensionamiento).
= edificios o estructuras
0 para minimizar
deformaciones.
Permiten alturas
considerables.
Suelo Muy eficientes como | Generalmente se
cocido elemento de refuerzo | requiere una cantidad

en suelos. No requiere
tension de los
elementos de refuerzo.

grande de pernos para
estabilizar un talud.
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Cuadro 6.1: Tipos de muros y sus caracteristicas (continuacion)

Estructura

Esquema

Ventajas

Desventajas

Estructuras enterradas

Tablestaca

R RS

Su  construccion  es
rdpida y no requiere
cortes previos. Son de
facil construccion junto
a los cuerpos de agua o
rios. Anclados
permiten una altura
mayor.

Requieren ser
hincadas.  No se
pueden construir en
sitios con presencia de
roca o cantos.

Pilotes

Utiles para estabilizar
deslizamientos. No
requiere movimiento de
tierras. Su eficiencia
mejora si se anclan en
cabeza.

Se requiere de equipo
especial de
construccion.

Pilas

No se requiere cortar el
talud antes de
construirlo.

Se requiere
profundizar muy por
debajo del pie de la
excavacion. Debe
tener especial cuidado
en las excavaciones
para evitar accidentes.
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6.2.2. Teorias para el calculo de empuje
6.2.2.1. Teoria de Rankine

Esta teoria permite estimar la presion de tierras que actia sobre el paramento vertical de un
muro. Si la superficie del terreno es horizontal, el empuje proporcionado por esta teoria es
asimismo horizontal y estd dado por la siguiente expresion:

pa=7"Z'Ka—2'C/Ka+CI'Ka Ecuacion 6.1
En donde:

Presion activa del suelo [kPa]

Profundidad a la que se calcula la presion [m]

Peso volumétrico del suelo detras del muro [kN/m”]
Cohesion del suelo detras del muro [kPa]

= Presidn o sobrecarga sobre la superficie del terreno [kPa]
= Coeficiente de empuje activo; definido por:

QNQ (SN N?
Il

_ 1—seng'

L= Ecuacion 6.2
1+ seng'

O su equivalente:
K, = tan2(45 —%)

En donde:
# = Angulo de friccién del suelo detras del muro [°]

Para la resistencia pasiva del suelo, la teoria de Rankine conduce al siguiente resultado:

pp:;/-z-Kp+2-c,/Kp+q-Kp Ecuacion 6.3
En donde:
pp = Presion pasiva resistente [kPa]
K, = Coeficiente de empuje pasivo, definido por:

K =

1
=7 FEcuacion 6.4
Ka
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La teoria de Rankine no considera esfuerzos de friccion entre las paredes del muro y el
relleno. Por tal motivo las presiones activas o pasivas calculadas son horizontales y su
resultante se ubica a 1/3 de la altura del muro.

En el caso de existir sobrecargas sobre la coronacion del relleno, se debe considerar si éstas
son lineales o puntuales para el respectivo calculo de empujes horizontales, a fin de calcular
su efecto sobre el muro. Este efecto se debe sumar al propio del suelo, asi como al efecto
del agua. El empuje hidrostatico es superior al de suelo, de aqui el interés en reducirlo
construyendo un adecuado drenaje.

La aplicacion de la teoria de Rankine para la estimacién de empujes de suelos finos a corto
plazo, en términos de esfuerzos totales, no es una practica adecuada ya que conduce a
sobreestimaciones o subestimaciones de los empujes dependiendo de los valores de
cohesion.

Normalmente, la teoria de Rankine es de gran utilidad y confianza cuando el material detras
el muro es arenoso o en el caso de arcillas bajo condicion de analisis en esfuerzos efectivos,
siempre y cuando se trate de un suelo arcilloso normalmente consolidado; pues en estos
casos ¢’ = 0. En caso de que se trate de un suelo arcilloso preconsolidado, este presenta un
comportamiento dilatante cuando se somete a esfuerzos menores que la presion de
preconsolidacion; por lo tanto en estos casos se recomienda obtener el valor de ¢ de
ensayos triaxiales drenados (CD).

La teoria de Rankine puede ser extendida a un relleno detras del muro con una superficie
inclinada. En ese caso se deben calcular los coeficientes K, o K, tomando en cuenta esta
inclinacion y se puede considerar siempre una presion con distribucion triangular detras del
muro, pero con una inclinacion paralela a la superficie del terreno.

Si el suelo tiene cohesion el empuje activo sobre el muro se reduce, formandose una grieta
de traccion en la superficie (asociada a valores de presion negativa) pues se profundizan

hasta:

2
Zp = = Ecuacion 6.5

7K,
En donde:
zo = Profundidad de la grieta de traccién [m]

Ante estas condiciones, el valor de la fuerza activa por unidad de longitud sera:

K
P, = Sy (H -z, ) Ecuacion 6.6

a
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En donde:

P, = Fuerzaactiva [kN]
H Altura del muro [m]

Asimismo, la fuerza pasiva por unidad de longitud esta dada por la siguiente expresion:

1

P, = EKp;/H2 + ZCEH Ecuacion 6.7
En donde:
P, = Fuerza activa [kN]
6.2.2.2. Teoria de Coulomb

La teoria de Coulomb considera que el empuje sobre el muro se debe a una cuiia de suelo
limitada por la pared de ese muro, la superficie del terreno y una superficie de falla dentro
del terreno, la que se supone es plana.

Este método toma en consideracion los esfuerzos de friccion que actian entre el muro y el
terreno. El empuje activo o pasivo se obtiene considerando el equilibrio estatico de las
fuerzas que actian (ver Figura 6.1) y despreciando el equilibrio de momentos.

Con base en la Figura 6.1 se tiene que la fuerza activa por unidad de longitud que actta
sobre el muro para suelo puramente friccionante esta dada por la Ecuacién 6.8.

Pa:%-y-Hz-Ka Ecuacion 6.8
En donde
P, = Fuerza activa de Coulomb [kN]

Para evaluar esta ecuacion, el coeficiente de presion de tierras activo, K, se calcula segin
la expresion:

K = 56”2(5 +9) Ecuacion 6.9

a , B sen(p +5)sen(p— ) ’
sen” B sen(ﬂ 5){1 + \/sen(ﬂ —&)sen(a + 3)

En donde

£ = Angulo entre el respaldo del muro y la base del muro [°]
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= Angulo formado entre la superficie del relleno y la horizontal [°]

Angulo de friccidn interna del suelo [°]

= Inclinacion de la fuerza de empuje en relacion a la normal a la cara
del muro contra el relleno (1/2 ¢ < 6<2/3 @)

a
¢
o

Pa(mi.l] A

Fuerza activa

Movimiento del

(a)
Figura 6.1: Presion activa de Coulomb — suelos friccionantes (Adaptado de Das 1990)

Para la resistencia pasiva del suelo (Figura 6.2) de suelos friccionantes, la teoria de
Coulomb conduce al siguiente resultado:

Pp:%}/HU{p Ecuacion 6.10
En donde

P, = Fuerza pasiva de Coulomb [kN]

Para evaluar esta ecuacion, el coeficiente de presion de tierras pasivo, K, se calcula segun
la expresion:

K. = 53”2(13 _¢) Ecuacion 6.11
P

, B sen(¢+ ) sen(p+ ) 2
sen’ sen(ﬂ+5){l \/Sen(ﬂ+§)sen(a+/3)
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Fuerza
pasiva

1L
P ™ -'4/

p(min)

Movimiento del
—— = muro hacia
el suelo

Figura 6.2: Presion pasiva de Coulomb — suelos friccionantes (Adaptado de Das 1990)

Para suelos con cohesion y friccion se pueden utilizar métodos graficos (ver Figura 6.3) o el
analitico equivalente.

Figura 6.3: Poligono de fuerzas del método de Coulomb para suelos friccionantes y
cohesivos

Para suelos puramente cohesivos (i.e. ¢ = 0°) y bajo la metodologia de esfuerzos totales, la
teoria de Coulomb se reduce ecuaciones presentadas a continuacion. Estas ecuaciones
consideran que el muro es vertical, que no existe sobrecarga y que el terreno por detrés del
muro es horizontal.
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La fuerza activa por unidad de longitud del muro se determina de la siguiente forma:

2
E, :(HTJ/)—[Z.%-(H—ZO)-CM] Ecuacion 6.12
En donde:
E, = Fuerza activa por unidad de longitud [t/m]
H = Altura del muro [m]
y = Peso volumétrico del suelo [t/m’]
zo = Profundidad de la grieta de traccion [m]
¢, = Resistencia al corte no drenada en condicion saturada [t/mz]

Se destaca que en caso de que la altura del muro H fuera igual a la profundidad de la grieta
de traccion, entonces la fuerza activa que se produce sobre el muro es igual a 0.

Por otra parte, la fuerza pasiva por unidad de longitud estd dada por la siguiente ecuacion:

h’-
E, :(p—}/)+[2.88~h -c ] Ecuacion 6.13
2 P

En donde:

E, Fuerza pasiva por unidad de longitud [t/m]

h, = Altura del muro en el lado que actta la fuerza pasiva [m]

7 = Peso volumétrico del suelo [t/m’]
¢, = Resistencia al corte no drenada en condicion saturada [t/mz]

Para el caso de muros de retencion que se disefien para el sostenimiento de taludes se podra
utilizar las teorias de Rankine y Coulomb siempre y cuando la ladera sea estable (ver
Figura 6.4.a). Cuando se disefia un muro para soportar un deslizamiento (Figura 6.4.b) no
son validos los valores obtenidos de las teorias de Rankine o Coulomb y los empujes se
deben calcular con analisis de estabilidad de taludes.
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Eperrlci& da Falla -

gsumida por los maodelos
da Rankine o Coulemb
da acuerde cl flpo de maolerlal

A5+ @2
i
i
R Ry
a) Condiciones de talud Estable
A\
Superficie de Felle o
Superficie de deb’lidod
cblenida del Analizis
Gagtecnice del Tolud
Foo =P
EEAAN e N A T

b) Condiciones de talud Inestable

Figura 6.4: Empujes a considerar en obras de retencion de laderas — condicion estable e
inestable (adaptado de )

6.2.3. Coeficientes de empuje

Como se indicd en la seccidon 6.2.1, el coeficiente de empuje que se utilice (activo, pasivo o
en reposo) depende de los desplazamientos del muro y las consecuentes deformaciones del
suelo. En la Figura 6.4 se presentan valores tipicos del coeficiente K en suelos
friccionantes y cohesivos para la condicioén activa, pasiva y de reposo. Estos valores se
deben considerar tinicamente como referencia, pues pueden variar considerablemente aun
dentro de un mismo tipo de suelo.
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Lol
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L
2 =
*@ =3 RAMGC USUAL DE COEFICIENTE
i = =y DE PRESION DE TIERRA
L o
o e <h
| SUELOS SUELDS
- - FRICCIONANTES | COHESIWOS
PASIVO
— 1 3-14 1—2
a
—
=
5 EN REPOSO
5 0.4-0.6 0.4—0.8
=
o CASD ACTIVO
Q 0.33—-0.22 1—0.5
N
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Figura 6.5: Coeficientes de empuje tipicos en arenas y arcillas

Para la estimacion del coeficiente en reposo K, han sido propuestas diversas correlaciones
empiricas. Se mencionan por ejemplo:

Jaky (1944) para arenas y arcillas normalmente consolidadas:
K, = 1-seng Ecuacion 6.14
Brookeer e Ireland (1965) para arcillas normalmente consolidadas:
K, =095- seng Ecuacion 6.15
Alpan para arcillas normalmente consolidadas:
K, =0,19+0,233log IP Ecuacion 6.16

Teoria de elasticidad:
K, = a Ecuacion 6.17

En donde:

K, = Coeficiente de presion de tierra en reposo
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g = Angulo de friccion efectivo [°]
IP = Indice de plasticidad [%]
4 = Relaciéon de Poisson

La determinacion precisa de los coeficientes de empuje lateral, se debe hacer con base en la
ejecucion de un estudio de suelos y de ensayos especiales en laboratorio.

6.2.4. Empuje dinimico
De acuerdo con la recomendacion del CSCR 2002, los muros de retencion se deben diseniar

para resistir, ademas de los esfuerzos estaticos, la siguiente fuerza horizontal generada por
un sismo:

H? (3
P, = A — A pax Ecuacion 6.18
2 \4
En donde:
P; = Fuerza del sismo que actia a 0,6 H sobre la base [kN]
7y = Peso volumétrico del suelo [kN/m’]
H = Altura del muro [m]
amax = Aceleracion maxima, prevista para el sitio

Esta fuerza podra sustituirse por una fuerza distribuida, con una variacion trapezoidal en la
altura del muro, cuya resultante tenga la misma magnitud y punto de aplicacién que la
fuerza P;.

En el caso de suelos friccionantes o suelos arcillosos normalmente consolidado es posible
emplear el método de Mononobe-Okabe para determinar la fuerza pseudo-esttica
horizontal de sismo (P).

La figura 6.6 muestra las fuerzas que actian sobre la cufia de falla. El célculo de la fuerza
activa por unidad de longitud (P,.) se determina como:

1
Poe =57 H? (1-k,)K,, Ecuacion 6.19
En donde:
P,. = Fuerza sismica del suelo detras del muro [kN]
k, = Componente vertical de la aceleracion del sismo
K,. = Coeficiente de presion activa del terreno
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K sen2(¢+,3—9')

e Ecuacion 6.20

2
cos 9’sen2,8.sen(ﬂ - .9'_5)[1 n \/ sen(@+o)sen(¢p—60'-a)

sen(ff—0—8")sen(a + )
0'= tan_l( ki ]
1—k,

kn = Coeficiente de empuje sismico horizontal

En donde

Figura 6.6: Determinacion de la linea de accion de P,. (Adaptado de Das 1990)

Para el disefio de muros de retencién se recomienda utilizar los siguientes coeficientes

dindmicos propuestos para cada tipo de suelo y segun la zona de ubicacion, tal y como se
especifica en el Cuadro 6.2.

Cuadro 6.2: Coeficientes dinamicos para distintos tipos de suelo y segun el tipo de zona

(Laporte 2004)
Tipo de sitio | Zona Il | ZonaIll | Zona IV
S1 0.15 0.15 0.20
S2 0.15 0.20 0.20
S3 0.15 0.20 0.25
S4 0.15 0.20 0.25

A diferencia de la condicion activa esta resultante de presion del suelo no actia a una

distancia de H/3 desde el fondo del muro, sino que debe calcularse la localizacion del a
resultante con la expresion 6.19:
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H
(0.6H)(AP,,)+ [J(Pa)
z= Ecuacion 6.21
Pae
En donde:
AP, =P _ -P Ecuacion 6.22

6.3. CONSIDERACIONES DE DISENO

Para proyectar una estructura de retencion se necesita conocer, para cada tipo de material,
el peso especifico aparente del suelo o el sumergido, la cohesion, el angulo de friccion, si
existen varias capas de terreno, un terreno natural o un relleno.

Ademas se deberan considerar las fuerzas externas actuantes como: peso propio, intensidad
de carga horizontal, empuje hidrostatico, fuerzas sismicas, sobrecargas actuantes y fuerzas
de hinchamiento, en caso de que detras del muro se encuentren arcillas expansivas. Para la
verificacion de la estabilidad del muro, tales solicitaciones no deberan llevar factores de
mayoracion.

Se debe verificar la estabilidad del muro revisando la capacidad soportante, el riesgo de
volcamiento, el deslizamiento en su base y la seguridad de la obra contra una falla profunda
que pase por debajo de la cimentacion (estabilidad global). En el caso de muros rigidos se
deberan estudiar también los posibles dafios por asentamientos.

Para los muros flexibles como gaviones, tierra armada o suelo reforzado, se debera estudiar
ademas la estabilidad interna de cada uno de los componentes del sistema (malla de
gaviones, geotextil, bandas de refuerzo, etc.).

6.3.1. Capacidad soportante

La capacidad de soporte tltima del terreno sobre el que se apoya el muro de contencidn, se
debe estimar mediante la ecuacion 4.2; teniendo en cuenta las siguientes consideraciones:

Dy = Profundidad de desplante, medida a partir de la terraza inferior [m]

v = Peso volumétrico del material de la terraza inferior, por debajo del
nivel de cimentacion [kN/m’]

72 = Peso volumétrico del material de la terraza inferior, por encima del

nivel de cimentacion [kN/m’]

Para el célculo de la presion transmitida en la base del muro, se debe considerar el efecto de
la carga excéntrica (ver seccion 4.2.3)

El factor de seguridad contra la ruptura por cortante del suelo, debe ser conforme con lo
estipulado en la seccion 3.4.1.
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6.3.2. Estabilidad contra el deslizamiento

La condicion de falla por deslizamiento se debe verificar comparando la componente
horizontal de la fuerza de empuje (Py), con la fuerza resistente (Syax), calculada por la
ecuacion:

Shax =V tano+B-c, Ecuacion 6.23
En donde:

V= Componente vertical de la resultante de fuerzas en la base del muro
(no incluye la sobrecarga que actua en la proyeccion de la placa)
[kN]

5 = Angulo de friccion entre la placa y el suelo o la roca de cimentacion
(ver Cuadro 5.3) [°]

cs = Adherencia entre la cimentacion y el suelo; [kPa]. Valores tipicos de
adherencia se presentan en el Cuadro 5.4

B = Ancho de la base del cimiento por unidad de longitud en contacto con

el suelo [m?]

En el calculo de la fuerza horizontal Py, se debe considerar no solo el valor de la fuerza de
empuje de suelo, sino también el efecto lateral de las sobrecargas en superficie, presiones
hidrostaticas y fuerzas de un sismo. Un caso especial que se debe considerar es el empuje
horizontal producto de la presencia de arcillas expansivas detras del muro.

El factor de seguridad contra el deslizamiento se obtiene por medio de la siguiente
expresion:

FS =Sm;ax Ecuacion 6.24

Py

Para condicion estética y en caso de que se consideren esfuerzos de trabajo el factor de
seguridad debera ser igual o mayor de 1,5. Si se considera el sismo, el factor de seguridad
debera ser de 1,15.

Se puede adicionar a la fuerza resistente Spmax la componente del empuje pasivo del terreno
frente al muro tomando en consideracion las caracteristicas reales del suelo por encima de
la placa. En este caso, se debe aplicar un factor de seguridad adicional de 2,0 a la
resistencia pasiva. La fuerza resistente Sp.x se podra incrementar también mediante la
construccion de un diente debajo de la fundacion.

Cuando se disefie con el método ultimo se debera utilizar un factor de reduccion @ = 0.9
que debera ser aplicado a la fuerza resistente (Smax).
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6.3.3. Estabilidad contra el volcamiento

El factor de seguridad contra el volcamiento se calcula analizando el equilibrio de
momentos con relacion al pie del muro. Se calcula el factor de seguridad contra el
volcamiento a partir de la siguiente expresion:

M
FS, = est Ecuacién 6.25
M vol
En donde:
M., = Sumatoria de los momentos de las fuerzas estabilizadoras [KN-m]
M,,; = Sumatoria de los momentos de las fuerzas de volcamiento [KN-m]

El factor de seguridad contra el volcamiento (FS,) debera ser mayor o igual a 1,5. En caso
de suelos cohesivos el profesional debera ser cuidadoso ante la incertidumbre que se
introduce al estimar la resistencia al corte.

Cuando se disefie con el método ultimo se debera utilizar un factor de reduccion @ = 0.7
que debera ser aplicado al momento estabilizador (Mcg).

6.3.4. Estabilidad global

Se debera verificar siempre la estabilidad global del terreno, frente a una falla profunda que
pase por debajo de la cimentacion, donde pueden darse dos posibles tipos de falla: 1) falla
por cortante superficial, que tiene lugar en el suelo debajo de la base de un muro de
retencion a lo largo de una superficie cilindrica abc que pasa por el talon (Ver Figura 6.7.a);
y 2) falla por cortante profunda, la cual ocurre a lo largo de una superficie cilindrica abc,
como resultado de la existencia de una capa débil de suelo debajo del muro a una
profundidad cercana a 1.5 veces el ancho del muro de retencion (Ver Figura 6.7.b).

Este andlisis se puede efectuar utilizando los métodos tradicionales de analisis con
equilibrio limite, como por ejemplo el de dovelas.
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FIGURA 6.7.a FALLA POR CORTANTE SUPERFICIAL

0

SUELO DEBIL

FIGURA 6.7.b FALLA POR CORTAHTE PROFUHD O

Figura 6.7: Diagrama de posibles tipos de falla (Adaptado de Das 1990)
6.3.5. Estabilidad interna

En los muros flexibles se debe verificar siempre la estabilidad interna de sus componentes
estructurales, como por ejemplo: el rompimiento de la malla de gaviones, de los tirantes de
tierra armada, o de tela de geotextil. Tal verificacion es parte del disefio propio de cada
sistema, utilizando la informacién del fabricante, o preferiblemente por medio de ensayos
de calidad en laboratorio. En el caso de muros rigidos, se debe comprobar el disefio
estructural del muro.

6.3.6. Deformaciones

En caso de prever deformaciones importantes verticales en la fundacion u horizontales en la
pared, se deben utilizar muros flexibles, a menos que se realice un cuidadoso estudio de
deformaciones y que se asegure que las mismas no sean perjudiciales para las estructuras
rigidas.

Ademés de estas comprobaciones de tipo geotécnico, es necesario proceder al disefio
estructural del muro, comprobando si las tensiones a que se ve sometido son admisibles,
disefiando adecuadamente la armadura, anclajes, armado contra fisuracion, etc.
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6.4. CASOS ESPECIALES
6.4.1. Arcillas expansivas

Se deben catalogar como casos especiales los muros de contencidon que retienen masas
arcillosas expansivas. Tales estructuras se ven afectadas por presiones de hinchamiento
excesivamente altas, capaces de elevar el coeficiente de empuje activo hasta valores de 20 o
mas.

Para muros de contencion de dimensiones normales es practicamente imposible garantizar
su estabilidad, si los mismos retienen masas arcillosas expansivas. Se prefiere, en estos
casos, efectuar cortes importantes y sustituir los materiales expansivos detras del muro.
Adicionalmente a ello puede ser necesario emplear métodos de mejoramiento del terreno
detréas del relleno sustituido, como por ejemplo inyecciones de cemento o cal, métodos de
impermeabilizacion superficial, tirantes, etc. Es indispensable la colocacion de drenajes
detras del relleno sustituido.

Si no es posible efectuar las medidas anteriores, se debe disenar el muro para resistir el
empuje producto de la expansion. Bajo tales circunstancias se prefiere la utilizacion de es-
tructuras de contencion flexibles, que son menos susceptibles a sufrir dafios por las
deformaciones.

Dentro de la categoria de materiales expansivos se deben considerar también algunos
macizos de rocas sedimentarias como por ejemplo aquellos formados por lutitas.

6.4.2. Suelos parcialmente saturados

La condicidn de saturacion parcial induce el desarrollo de fuerzas capilares o de succion en
el suelo. Estas fuerzas producen esfuerzos de cohesion aparentes que pueden desaparecer
total o parcialmente si el terreno se satura.

Por tal motivo, para el disefio de estructuras de contencidon no se deberd contar con la
condicion de saturacion parcial a menos de que se tenga plena garantia que el terreno nunca
serd saturado a lo largo de toda la vida util de la estructura. Dado que es practicamente
imposible garantizar lo anterior, se debe disefiar toda estructura de contencion suponiendo
la saturacion total del terreno detras de la pared del muro. Ello obliga a que las
caracteristicas de resistencia ¢’y ¢’ del suelo, sean obtenidos a partir de ensayos de
laboratorio sobre muestras saturadas. No se deberan utilizar valores de ¢’y ¢’ obtenidos
por medio de ensayos in situ ejecutados durante las épocas de verano.

6.4.3. Presiones hidrostaticas

Se debe disponer de sistemas de drenaje eficientes para impedir el desarrollo de presiones
hidrostaticas contra la pared del muro. EIl drenaje de los muros de retencidon se debe
considerar como una precaucion obligada, pues nunca resultara econdémico proyectar una
estructura de contencion para resistir empujes hidrostaticos en adicion a los empujes de
tierras.
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El empuje hidrostatico es superior al del suelo, de aqui el interés en reducirlo, drenando
adecuadamente el relleno detras del muro.

Si por condiciones especiales no fuera posible utilizar drenajes o si se desconfiara de su
efectividad, se debe disefiar el muro para resistir también el empuje del agua. Desde esta
perspectiva el empuje total sobre el muro tendria dos componentes, una debida al empuje
hidrostatico (E),), definido por:

HZ
E, = 7W2 Ecuacion 6.26
En donde:
% = Peso volumétrico del agua [kN/m’]
H = Altura del muro [m]

La otra componente seria el empuje efectivo del terreno, estimado segun la seccion 6.2.

Se debe destacar que para la estimacion del empuje efectivo del terreno se debe emplear el
peso especifico sumergido para todo lo que quede por debajo del nivel freatico.

6.5. ASPECTOS CONSTRUCTIVOS
6.5.1. Estabilidad durante la construccion

Previamente y durante el proceso constructivo de los muros, hay que realizar estudios de
estabilidad del talud, para evitar accidentes. Tales estudios se deben efectuar a partir de los
métodos clasicos de andlisis de estabilidad. Si fuera necesario se debera proceder a colocar
soportes temporales durante este proceso. Durante la construccion y después de efectuar el
corte necesario para localizar el muro, se debe proteger el talud contra los cambios de
humedad, colocando lonas o geomembranas.

6.5.2. Filtros y drenajes

Como se indico en la seccion 6.4.3, la mayoria de los muros se disefia para soportar el
empuje de suelos pero no el empuje hidrostatico, por lo tanto es necesario asegurar el
drenaje del agua. Esto debido a que el empuje del agua es superior al del terreno seco, por
lo que su presencia inesperada puede originar la falla de la estructura.

La primera medida de drenaje consiste en dejar suficientes vias de salida al agua que pueda
acumularse. Esto se logra con tubos que atraviesan la estructura con didmetros del orden de
100 a 200 mm de didmetro, distribuidos en hileras paralelas a todo lo largo del muro y con
un relleno granular permeable a la entrada de los orificios. Se deben tomar todas las
medidas del caso para evitar que esta agua drenada caiga al terreno bajo la base del muro,
donde la presion sobre el suelo tiene el mayor valor.
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Alternativa o paralelamente, se pueden colocar tubos horizontales en el talon del muro que
recojan las aguas y las evacuen satisfactoriamente (ver Figura 6.8).

Para evitar que el suelo sea arrastrado dentro del material filtrante y lo obstruya, el material
de relleno debera cumplir con los siguientes requisitos:

Dls ﬁll‘l”o <5

< Ecuacion 6.27
Dgs  suelo

D5 filtro S5

> Ecuacion 6.28
D5 suelo

% de material del filtro que pasa la malla #200 = 3%
En donde:

D;s, Dgs = Diametros representativos de los granos correspondientes al 15% y
85% de material pasando en la curva granulométrica

DRENAJES ESPECIALES DE RELLENG CON MATERIAL

# 5cm MINIMO GRANULAR
MATERIAL GRANULAR DE TAMARO
" ADECUADO PARA EVITAR

DESCARG A
; OBSTRUCCIONES

TUBO DE DRENA.JE CUBIERTO
CON MATERIAL GRANULAR

Figura 6.8: Detalle del drenaje

Adicionalmente, en el area de orificios en la pared o en los tubos de drenaje longitudinales
se debe cumplir con:
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Desfogues no circulares:

D85 ﬁlﬂ"o

>1,2 Ecuacion 6.29
Ancho de los orificios de entrada del agua

Desfogues circulares:

Dy filtro

= — —2>1,0 Ecuacion 6.30
Diametro de los orificios de drenaje

Como una segunda opcidn se menciona la solucion a los problemas de drenaje mediante el
uso de geotextiles. Algunas de las aplicaciones de estos elementos son:

- Geotextil como filtro detras de muros de retencion

- Geotextil como filtro en revestimiento alrededor de tuberias

- Geotextil como filtro empleado debajo de estructuras de control de erosion
- Geotextil como filtro en barreras de aislamiento

La capacidad de evacuacion debera ser suficiente para evitar acumulacion de agua y la
generacion de presion hidrostatica.

Es recomendable utilizar un geotextil como proteccion de un filtro construido con arena
(ver Figura 6.9.a y 6.9.b) o un geocompuesto.

En forma similar se puede implementar el uso los geotextiles para las estructuras flexibles,
como pilotes o gaviones.

Arena
Arena

Geotextil

Geotextil—\x

renajes
. /_D

(2) (b)

Figura 6.9: Detalle de drenajes con geotextil
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6.5.3. Material de relleno

El relleno desempefia un papel fundamental en el comportamiento del muro. Se debe evitar
por lo tanto el uso de arcillas expansivas y rellenos mixtos con materiales susceptibles de
penetrar uno en otro, con restos organicos o elementos agresivos.

El material ideal es el que estd constituido por arenas, grava o piedra triturada, que se
comportan adecuadamente si se colocan en forma apropiada y mantienen sus cualidades
aun en presencia del agua.

6.6. EXCAVACIONES

Se debera revisar que toda excavacidn sea segura contra:

- Falla por la inestabilidad de las paredes

- Falla por capacidad de soporte en el fondo.

- Sifonamiento o falla de fondo por subpresiones.

- Daiios en estructuras vecinas o servicios publicos por deformaciones del terreno
producidas por la excavacion.

La profundidad de los estudios que se ejecuten deberd ser congruente con el tipo de
excavacion proyectada y su importancia asi como con las caracteristicas del medio (ver
Capitulo 2 de este Codigo). Debe quedar claro que el riesgo que se asume al no estudiar
una excavacion o no proveer con protecciones a las zanjas es siempre alto y puede
ocasionar incluso la pérdida de vidas humanas.

6.6.1. Estabilidad de las paredes
Para la revision de la estabilidad de las paredes se debera verificar:

- las condiciones del suelo

- la proximidad de los edificios, instalaciones de servicio publico, carreteras de
mucho trafico y cualquier otra fuente de vibraciones

- siel suelo ha sido alterado en alguna forma

- proximidad de arroyos, alcantarillas antiguas, cables enterrados, etc.

- equipos, equipos de proteccion del personal, materiales de apuntalamiento,
letreros, barricadas, luces, maquinaria, etc.

Adicionalmente se debera realizar un andlisis de estabilidad mediante métodos de equilibrio
limite (o similares) que garanticen un factor de seguridad minimo de 1,5.

Durante el proceso de la excavacion se debera observar lo siguiente:
- sl cambian las condiciones del suelo, especialmente después de haber llovido

- si las condiciones indican algo de oxigeno o gas en la zanja
- las condiciones del apuntalamiento y si es adecuado segun avanza la obra
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- la manera de entrar y salir de la excavacion

- cambios en el movimiento de vehiculos; mantenga los camiones lejos de las
paredes de la excavacion

- que el material excavado esté a mas de 60 cm de los bordes de la zanja

- colocacioén de los equipos pesados o tuberias

- sl las pantallas portatiles de proteccion de zanjas son adecuadas

- posicion correcta de las riostras atravesadas o gatos y si son adecuados para
evitar que pueda correrse el apuntalamiento

- que los trabajadores conocen los procedimientos apropiados y seguros y que no
se exponen pasando por alto estas verificaciones

Cuando se considere que la posibilidad de falla de un talud es alta, se debe recurrir a un
sostenimiento provisional de las paredes de las excavaciones (ademes). Algunos sistemas
de sostenimiento cominmente utilizados se presentan en la Figura 6.10.

TABLERT

BLogue CE I “BLoaUE o
SECCIOH  A—r REBEE AP
SEZCION B-B
ELAFICES

e WIRIL DE

OE ACERO

HIVEL FINAL
DEL TERREMQ

EXCavACIONES PROFUMDAS
ECAVALIGNES POCO FROFLINDAS

= BEACAVACIONES AMCHAS % PROFLINDEAS
= BEXCAVACIONES Cor TIRANTES

A—H
C-0
E
F

Figura 6.10: Sistemas tipicos de ademes (Jiménez Salas 1980)
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6.6.2. Falla por capacidad soportante en el fondo

Este aspecto deberd ser estudiado cuando el fondo de la zanja estd constituido por arcillas
blandas o arenas sueltas. En este caso el factor de seguridad contra la falla en el fondo (FS)
puede calcularse a partir de las siguientes formulas:

Arcillas:
6-c
FS=—— Ecuacion 6.31
72H +q
Arenas:
0.35B-y,-N
S = L7 Ecuacion 6.32
72H +q
En donde:
¢ = Cohesion no drenada de la arcilla en condicion saturada [kPa]
v = Peso volumétrico del suelo por debajo del fondo de la excavacion
[kN/m’]
72 = Peso volumétrico del suelo por encima del fondo de la excavacion
[kN/m’]
H = Profundidad de la excavacion [m]
g = Cualquier sobrecarga que se encuentre al lado de la excavacion [kPa]
B = Ancho de la excavacion [m]
N, = Factor de capacidad de carga segun la Figura 4.1

Por tratarse de una condicién temporal, el factor de seguridad obtenido no deberd ser
inferior a 2.0.

6.6.3. Sifonamiento o falla del fondo por subpresiones

El sifonamiento es la pérdida de resistencia al corte de un suelo producto de la accion de las
fuerzas de filtracion. Se puede producir principalmente durante la etapa de bombeo del
agua en las excavaciones cuando el gradiente hidraulico alcanza un valor critico (i.),
definido por la siguiente expresion:

-1
i = Lsar —2 Ecuacién 6.33

Vw

En donde:
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%a = Peso volumétrico saturado del suelo [kN/m’]
% = Peso volumétrico del agua [kN/m’]

Para la mayoria de los suelos este valor tiende a ser alrededor de 1,0 cuando se produce la
condicion critica de sifonamiento.

La falla del fondo por sifonamiento puede ocasionar accidentes catastroficos. Se debe
estudiar este efecto siempre que se ejecuten excavaciones en sitios con acuiferos confinados
o artesianos o cuando se proceda al bombeo del agua dentro de las zanjas.

Se debe trabajar con un factor de seguridad frente a la condicion de sifonamiento
(expresado por el cociente entre el gradiente critico y el gradiente maximo de filtracion) no
inferior a 3.

6.6.4. Danos en estructuras vecinas por deformaciones

Las excavaciones pueden estar asociadas con el asentamiento o deslizamiento de los
terrenos adyacentes. Cuando las excavaciones se ejecuten cerca de estructuras o edificios
vecinos, se deben utilizar elementos de sostenimiento para las excavaciones que reduzcan o
impidan esas deformaciones. Tal practica es especialmente importante cuando la
excavacion interseca el bulbo de presiones de las fundaciones de las estructuras vecinas.

Las excavaciones profundas, en sitios en donde las cimentaciones de los edificios vecinos
se encuentran por encima del nivel del fondo de la excavacion, se deben considerar como
casos especiales que requieren de la participacion de especialistas en la materia.

Para reducir las deformaciones en terrenos vecinos, podra considerarse el uso de precarga
en los puntales del sistema de ademe de la excavacion.
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7. DEFORMACIONES Y ASENTAMIENTOS
7.1. GENERALIDADES
7.1.1. Introduccion al problema

Las deformaciones del suelo provienen de la variacion del volumen o de la forma, causadas
por los cambios en las condiciones de esfuerzos. Tales deformaciones pueden ocasionar
asentamientos o levantamientos (cuando el material de la fundacion es de caracteristicas
expansivas o bien cuando sufre una descarga debido a una excavacion)

Aunque los movimientos de los cimientos de un edificio son fundamentalmente verticales y
primordialmente asentamientos, no se debe olvidar que en determinadas circunstancias, se
producen también movimientos horizontales. Situaciones que pueden dar lugar a
movimientos horizontales de los cimientos son, por ejemplo, la construccion en arcillas
expansivas, la edificacion junto a un edificio existente, etc. Interesa advertir que des-
plazamientos horizontales diferenciales de una cierta magnitud son, para la mayor parte de
las estructuras ordinarias de edificacion, mas dafiinos que asentamientos diferenciales
verticales de igual magnitud, por lo que el ingeniero encargado del disefio debera poner
especial cuidado en evitar los movimientos horizontales de las cimentaciones.

En este capitulo se indican las consideraciones y cuidados que deben seguirse en el disefo
de las cimentaciones, de manera que no se sobrepase el estado limite de servicio.

Los cimientos deben ser disefiados de manera que los dafios causados a las estructuras por
las deformaciones o asentamientos del medio soportante sean evitados o minimizados; es
decir, no debe sobrepasarse el estado limite de servicio.

Al realizar el disefio de la cimentacion, debe tenerse en mente lo siguiente:
- El suelo es un material compresible que se deforma ante la aplicacion de cargas.

- Las grietas o fisuras en una estructura pueden deberse a una combinacién de
movimientos de la fundacion y de la estructura misma.

- El proceso usual de disefio implica la obtencién de una capacidad de soporte
para definir la geometria de la cimentacion y posteriormente se deben revisar los
asentamientos. En muchos casos, estos tltimos son los que definirdn el tamafio
de la fundacién y no la capacidad de soporte. Un enfoque alternativo para el
disefio es el dimensionamiento de la cimentacidon limitando los asentamientos
antes de revisar la capacidad de soporte.

En este Codigo se sigue una filosofia de disefio de acuerdo con los procedimientos
comunes. Sin embargo, puede ser sustituido por otros métodos que se consideren seguros y
aceptados en la practica de la geotecnia de las cimentaciones.
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7.1.2. Definiciones
El asentamiento de una estructura puede ser de dos tipos: total o diferencial.

Asentamiento total, 6: es el descenso vertical del edificio como un todo. Puede ser la
causa de dafos en las instalaciones de servicio (tuberias, lineas eléctricas y telefonicas,
etc.), generar aspectos estéticos poco atractivos (como desalineamiento de escaleras) y
puede alterar en forma importante el funcionamiento de la edificacion. Depende ba-
sicamente de los niveles de esfuerzo globales impuestos por la estructura y de la
compresibilidad del medio soportante.

Asentamiento diferencial: es el asentamiento relativo entre dos cimientos vecinos que
puede dafiar la estructura y sus acabados. Estd relacionado principalmente con la
distribucion particular de las cargas, la rigidez de la estructura y en alguna medida con las
posibles variaciones en las caracteristicas de deformabilidad del suelo de fundacion.

Desde el punto de vista del comportamiento de los materiales, los asentamientos totales
pueden dividirse en tres componentes:

Asentamiento instantaneo o elastico, d.: ocurren en forma instantanea al aplicar la carga.

Asentamiento por consolidacion primaria, 0.: ocurren en forma diferida y son
ocasionados por la expulsion de agua de los vacios del material. Finaliza cuando se
estabiliza el esfuerzo efectivo en el suelo y la presion de poros se disipa.

Asentamiento por consolidacién secundaria, d: ocurre en forma diferida después de la
consolidacion primaria, por efecto de la deformacion con el tiempo, del esqueleto solido del
suelo. Normalmente, solo presentan consolidacién secundaria significativa los suelos
cohesivos con abundante materia organica, que suelen por ello ser bastante blandos y sobre
los que no se suele cimentar.

Distorsion angular, A: es la relacion entre el asentamiento diferencial entre cimientos
vecinos y la luz libre de la viga.

7.2. DETERMINACION DE LAS PROPIEDADES DE DEFORMABILIDAD DEL
MEDIO SOPORTANTE

7.2.1. Comportamiento de los diferentes tipos de suelo

Las arcillas son suelos de grano muy fino cuyo comportamiento y propiedades dependen
basicamente de la afinidad con el agua de los minerales que lo componen. Son materiales
compresibles y relativamente impermeables.

Los limos pueden ser, en algunas circunstancias, materiales muy compresibles.
Generalmente se consolidan mas rapido que las arcillas. Si se encuentran puros, presentan
poca o ninguna cohesidon y su comportamiento es intermedio entre arcillas y arenas. Si
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tienen algun contenido de arcilla presentan un comportamiento similar a ellas. El
asentamiento de estos suelos se calcula con los mismos procedimientos que los usados para
las arcillas.

Los suelos granulares o friccionantes no presentan plasticidad y muestran un drenaje
relativamente libre. En este caso, los asentamientos por expulsion de agua (disminucion de
vacios) son practicamente instantaneos.

Para otras consideraciones con respecto al comportamiento de los tipos de suelos, refiérase
al Capitulo 1.

7.2.2. Propiedades del suelo para el calculo de asentamientos

Es de gran importancia que el ingeniero disefiador de la fundacion tenga un conocimiento
adecuado de la conformacion geotécnica del perfil del terreno y de sus caracteristicas. En lo
que se refiere a las propiedades de deformabilidad, hay algunas que son necesarias para la
estimacion de los asentamientos y que se mencionan a continuacion.

Estratigrafia: disposicion y espesor de las capas de diferentes suelos compresibles que se
pueden diferenciar bajo el nivel de desplante. Situacion del nivel freatico.

Condiciones de drenaje: distincion entre capas impermeables y permeables (o cohesivas y
granulares), a fin de establecer cudles son los contornos drenantes de cada capa de suelo
cohesivo.

Estado de esfuerzos inicial: es la determinacion de los esfuerzos efectivos verticales
iniciales a partir de los pesos unitarios.

Relacion de vacios, e: es el valor del indice de vacios en el centro de cada una de las capas
en que se subdivida el estrato compresible para la estimacion de asentamientos. El indice de
vacios inicial es e

Presion de preconsolidacion, o.: esfuerzo a partir del cual se producen deformaciones
plasticas (consolidacion en el suelo). Cuando ese esfuerzo es igual al geostatico se
denomina normalmente consolidado y cuando es mayor se denomina preconsolidado. Se
obtiene a partir de las curvas edométricas.

Indice de compresion, Cc: Pendiente de la curva de consolidacion en la rama virgen.

Coeficiente de consolidacion, Cv: Parametro de los suelos que mide su velocidad de
consolidacion.

Coeficiente de deformacion volumétrica, m,: coeficiente de deformabilidad obtenido de la
curva edométrica.

Modulo estatico de deformacion, Ey: pendiente de la curva esfuerzo — deformacién unitaria
en el rango eléstico.
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Relacion de Poisson, u: relacion entre la deformacion unitaria horizontal y la deformacion
unitaria vertical producida por un esfuerzo vertical.

Coeficiente K,: coeficiente de empuje horizontal en reposo

7.3. CALCULOS DE ESFUERZOS EN LA MASA DEL SUELO DEBIDOS A LA
PRESION DE FUNDACION

Los diversos métodos para el célculo de los asentamientos requieren conocer la magnitud
de los esfuerzos verticales actuantes en varios puntos de interés, que resultan del traslado de
carga de la estructura al medio soportante. Para el célculo de los esfuerzos en andlisis de
asentamientos debera trabajarse con cargas sin mayorar. Se acalara que los calculos
estructurales siempre magnifican las cargas, ya sea por suponer cargas vivas en losas que
no actuan en forma permanente, por usar el peso volumétrico del concreto mayor que el
realmente colocado, por aplicacion de teorias de disefio conservadoras, o por otra parte,
por aplicar factores de mayoracion. De este modo, los calculos de asentamientos por parte
del ingeniero geotecnista parten de valores alejados de la realidad que dan como resultado
asentamientos mayores que los medidos posteriormente a la construccion de la obra.

7.3.1. Métodos de calculos de esfuerzos

Pueden utilizarse diversas teorias de calculo de distribuciéon de los esfuerzos con la
profundidad, por ejemplo: Boussinesq (1883), Westergaard (1938), Fadum (1941),
Newmark (1942) o métodos similares. Para una profundidad fija estas teorias proporcionan
la distribucion de los esfuerzos bajo la fundacién. Estas teorias, ademas, proporcionan
soluciones para ciertas distribuciones particulares de carga (por ejemplo variaciones
triangulares de la carga).

Actualmente, es posible utilizar procedimientos computacionales sencillos que permiten
agilizar en gran medida el calculo de los esfuerzos utilizando estos procedimientos.

7.3.2. Métodos numéricos para el calculo de esfuerzos

Los métodos numéricos han representado un importante avance en las capacidades de
calculo de los diferentes problemas geotécnicos. En general, los métodos como elementos
finitos, diferencias finitas, elementos de frontera, etc. permiten obtener soluciones
bidimensionales de deformacion plana o esfuerzo plano, las cuales son aceptables para la
mayoria de los casos. También permiten soluciones tridimensionales, para las cuales, sin
embargo, se requieren esfuerzos computacionales mayores. Existen programas de computo
en el mercado, que permiten aplicar este tipo de soluciones de manera agil. Sera el
disefiador el responsable de definir la necesidad o no de este tipo de analisis y debera tener
presente que, a pesar de utilizar un método computacional elaborado, los resultados seran
buenos en la medida que los parametros de deformabilidad de los materiales hayan sido
obtenidos de manera confiable.
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7.3.3. Distribucion de esfuerzos en la masa de suelo
7.3.3.1. Cimentaciones superficiales

En el caso de cimientos flexibles el asentamiento en cada punto deberd calcularse
directamente con los valores de esfuerzo producto de la distribucion utilizada. No obstante,
en el caso de cimentaciones rigidas (principal objetivo de este codigo) deberan utilizarse
valores medios de los esfuerzos que ocurren por debajo de la cimentacion. Es aceptable en
este caso utilizar el método simplificado de la piramide truncada 2 a 1.

El método de distribucion de esfuerzos que se utilice quedara a criterio del disefiador, en
funcioén de las caracteristicas especificas de cada sitio.

7.3.3.2. Grupos de pilotes

Aunque la estimacion de la distribucion debajo de un grupo de pilotes puede ser
relativamente compleja, es una practica comuin el uso de las simplificaciones.
Alternativamente, pueden usarse métodos analiticos, como el de Geddes (1966) o métodos
numeéricos (seccion 7.3.2). El esfuerzo a una determinada profundidad es igual a la carga
soportada por el grupo dividida entre el area de la seccion transversal de la pirdmide
proyectada a ese nivel.

7.4. CALCULO DE ASENTAMIENTOS

El célculo de asentamientos indicado a continuacién aplica al caso de placas superficiales.
Para el caso de cimentaciones compensadas, ver la seccion 7.5.3. Para el caso de
cimentaciones por medio de pilotes, ver la seccion 7.4.5

7.4.1. Componentes del asentamiento total de la cimentacion superficial

El asentamiento bajo cargas estdticas se evalia por medio de la suma del asentamiento
inmediato elastico 0. mas el asentamiento por consolidacion ., mas el asentamiento por
consolidacion secundaria d;, segun la siguiente ecuacion:

0=0,+0,+9, Ecuacion 7.1
En donde:

= Asentamiento total [m]

Asentamiento eléstico (inmediato) [m]
Asentamiento por consolidacion primaria [m]

= Asentamiento por consolidacién secundaria [m]

S & ™ o,
I

El componente de asentamiento por consolidacion . no aplica en el caso de suelos
friccionantes.
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El especialista debera decidir si el asentamiento por consolidacion secundaria debe o no ser
considerado en el célculo, de acuerdo con el comportamiento del suelo en el largo plazo.

7.4.2. Calculo del asentamiento inmediato (elastico)

Los asentamientos inmediatos o instantdneos de las cimentaciones bajo cargas estaticas se
calcularan utilizando las herramientas que proporciona la teoria de la elasticidad, previa
estimacion de los pardmetros elasticos del terreno por medio de pruebas directas ¢
indirectas. Se calcularan mediante la férmula:

-3 2% g (1-24K,) Ecuacion 7.2
En donde:
Ao = Incremento promedio de esfuerzos en el estrato bajo analisis [kPa]
H = Espesor del estrato bajo andlisis [m]
E = Moddulo estatico de deformacion [kPa]
4 = Mobdulo de Poisson
K, = Coeficiente de empuje horizontal en reposo

7.4.3. Calculo del asentamiento por consolidacion

Los asentamientos por consolidacion se calcularan por medio de la relacion:

o, = zvaO'H Ecuacion 7.3

O bien, expresada de la siguiente forma, para un estrato de espesor AZ:

Ecuacion 7.4
(1 +e,)

En donde:
m, = Coeficiente de deformacion volumétrica dado por la siguiente
expresion:
Ae .
m,=——/ —= Ecuacion 7.5
Aa(l+eo)
Ae = Variacion de la relacion de vacios bajo el incremento de presion

vertical Ao inducido a la profundidad Z por la carga superficial a
partir del esfuerzo en sitio. Este puede obtenerse de la curva de
compresibilidad del ensayo de consolidacion unidimensional,
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realizado con muestras representativas del material existente a esa
profundidad.
AZ = Espesores de los estratos en los cuales los esfuerzos pueden
considerarse uniformes. La sumatoria de los AZ corresponde al
espesor H. [m]
n = Numero de capas consideradas

Los incrementos de la presion vertical Ao inducidos por la carga superficial se calcularan
segun se indica en la seccion 7.3.

Los asentamientos diferenciales pueden estimarse considerando los asentamientos en varios
puntos fuera y dentro del area cargada.

Los tiempos requeridos para alcanzar los diferentes grados de consolidacion pueden ser
estimados a través de la teoria de consolidacion unidimensional de Terzaghi siempre y
cuando las condiciones de la teoria se asemejen a la realidad.

7.4.4. Calculo del asentamiento por consolidacion secundaria

En este caso el céalculo es similar al realizado para la consolidacion primaria, inicamente
que el cambio en la relacion de vacios se obtiene directamente de la curva deformacién
versus tiempo, en el tramo de consolidacidon secundaria.

7.4.5. Calculo del asentamiento del grupo de pilotes

7.4.5.1. Definicion

El asentamiento de un grupo de pilotes es igual al desplazamiento de la punta mas el
acortamiento elastico del pilote entre la corona y la punta, segin se ilustra en la Figura 7.1

para dos casos: con la corona directamente apoyada en el terreno y con la corona sobre el
terreno, como podria ser para el caso de un muelle apoyado sobre pilotes.
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al Corona en contacto con el suelo b) Corona sobre el terreno.

Figura 7.1: Asentamiento de un grupo de pilotes
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El asentamiento del grupo implica la obtencion de la distribucion de los esfuerzos en los
estratos por debajo de la punta (seccion 7.3.3.2) y las propiedades elésticas del suelo, para
poder calcular los desplazamientos de la punta del pilote. Ademads, se debe determinar la
carga soportada por los pilotes en el grupo y la distribucion de la carga a lo largo del pilote,
de tal forma que se pueda calcular el acortamiento eléstico.

En terrenos cohesivos se producen asentamientos inmediatos (eldsticos) y por
consolidacién, siendo usualmente estos los mas importantes, particularmente si se trata de
suelos normalmente consolidados y pilotes de friccion.

7.4.5.2. Asentamientos por consolidacion para grupos de pilotes en suelos
cohesivos

Se supone que la carga se transfiere a partir del tercio inferior (o bien segiin se muestra en
la Figura 7.1). El asentamiento del grupo es igual a la compresion de la capa de espesor H
bajo la punta del grupo, calculada como:

o.=H €. log o, +Ao Ecuacion 7.6
l+e, o,
En donde:
o, = Presion inicial efectiva en el estrato considerado [kPa]
7.4.5.3. Asentamientos elasticos para grupos de pilotes en suelos no cohesivos

Se producen solamente asentamientos inmediatos (elasticos), siendo entonces el principal
problema la estimacion correcta del incremento de esfuerzos en los estratos subyacentes
(40), la longitud en la cual actuan esos incrementos de esfuerzos (L;) y las propiedades
elasticas del terreno (Ey). Se puede usar la siguiente ecuacion:

5 = Aol

3 Ecuacion 7.7
EO

7.5. CONSIDERACIONES ESPECIALES
7.5.1. Confiabilidad de los calculos de asentamientos

El calculo de los asentamientos inmediatos puede variar significativamente segun el
método que se aplique. Lo mds importante, sin embargo, no es el método utilizado, sino la
determinacion de las propiedades de deformabilidad del material. En la mayoria de los
métodos los valores obtenidos tienden a ser conservadores, pero dentro de limites
razonables, siempre y cuando los parametros de deformabilidad sean suficientemente
confiables.
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Debe tenerse particular cuidado en el caso de arcillas muy sensibles o fuertemente
organicas, en cuyo caso el componente de consolidacién secundaria puede ser muy
significativo.

7.5.2. Asentamientos debidos a sismos

Este tipo de asentamientos puede ser especialmente importante en depositos granulares
sueltos (arenas o gravas). Su estimacion es relativamente dificil por lo que quedard a
criterio de especialistas en esta materia. No obstante, el disefiador deberd prever la
posibilidad de que tales asentamientos puedan producirse y tomar las medidas del caso para
evitar o minimizar los dafos en la estructura. Alternativamente, y previo a la construccion,
se recomienda utilizar los métodos de mejoramiento del terreno mas adecuados al caso (Ver
seccion 8.2).

7.5.3. Evaluacion de asentamientos en cimentaciones compensadas

En cimentaciones compensadas total o parcialmente se busca reducir los incrementos netos
de esfuerzos (Ac), a distintas profundidades, por medio de una excavacion (sétano). Para
ello, en el calculo de los asentamientos debera restarse a los esfuerzos transmitidos por la
estructura, el esfuerzo producto del material excavado. Adicionalmente, debera trabajarse
con los rangos de precompresion de las curvas esfuerzo-deformacion, en las areas donde la
remocion de la carga haya producido precompresion del material.

Debe verificarse que la presion neta tenga un factor de seguridad minimo de 1,5 contra
asentamientos, con respecto a la presion de preconsolidacion en los suelos influenciados
por el cajon de sotano, con el fin de evitar asentamientos excesivos. Dicho factor de
seguridad se expresa como:

O- C
FS=—1""_ Ecuacion 7.8
o, +Ac

7.5.4. Esfuerzos y asentamientos en suelos estratificados o anisotropicos

La presencia de estratos rigidos dentro de la zona de esfuerzos significativos, puede
producir concentraciones de esfuerzos en las capas suaves superiores. En estos casos, es
necesario utilizar teorias de célculo de distribucion de esfuerzos que tomen en cuenta esta
situacion, como por ejemplo Burmister. Alternativamente, los esfuerzos calculados por
teorias clasicas se deberan aumentar en un factor de 1,5.

En todo caso, si bien hay numerosas soluciones elasticas para casos especiales de esfuerzos
y desplazamientos en suelos estratificados o anisotropicos, en estos casos suele ser muy
conveniente el uso de métodos numéricos. A pesar de ello, no se debe perder de vista que
la estimacion sera buena en la medida que los valores de los parametros de deformabilidad
de cada capa de suelo hayan sido obtenidos de manera confiable.
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7.5.5. Estructuras sobre rellenos

Pueden colocarse estructuras sobre rellenos cuando estos hayan sido construidos de acuerdo
a criterios y controles ingenieriles apropiados, de manera que tenga un alto grado de
compactacion y la consolidacion (en el caso de suelos cohesivos) ya esté completa. En
otras condiciones, la estructura podria sufrir asentamientos significativos, por lo que debe
evitarse la construccion sobre botaderos o rellenos no compactados.

En la construccion de un relleno debe considerarse la condicion del terreno subyacente al
relleno, que puede presentar condiciones inapropiadas de compactacion o consolidacion, y
por lo tanto se pueden producir dafos.

Cuando se proyecta una edificacion sobre un relleno de material selecto, se deben tomar
previsiones adicionales y ademads ejecutar un adecuado y riguroso control de calidad. Estas
previsiones no excluyen, por supuesto, otras que deban tomarse a juicio del disefiador,
como por ejemplo: eliminar o estabilizar suelos que experimenten grandes cambios
volumétricos, proveer sistemas de drenaje adecuados, verificar los asentamientos, estudiar
riesgos de inestabilidad en los bordes, etc.

Con respecto a los rellenos ya construidos, deberd indagarse en lo posible la historia del
mismo: métodos constructivos, materiales, control realizado y otros que se consideren
importantes, sin excluir los otros procedimientos de evaluacion ofrecidos en este capitulo.
En caso de desconocimiento, habra que aplicar metodologias de investigacion que
permitan conocer las propiedades del relleno.

Para la construccion de edificios sobre rellenos es necesario ejecutar un estudio de suelos
que permita obtener las caracteristicas de resistencia y deformabilidad del mismo y del
medio soportante.
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8. TEMAS ESPECIALES
8.1. EFECTOS DE LOS SISMOS EN LOS SUELOS
8.1.1. El fenomeno de la licuacion

La licuacion es la pérdida temporal de la resistencia y la rigidez de los depdsitos de suelos
granulares, no arcillosos, saturados, poco densos, producida por el paso de las ondas
sismicas. Este fendmeno puede estar acompafiado de un comportamiento del suelo similar
al de un liquido viscoso y de alli se deriva su nombre, aunque el término tiene un uso mas
amplio. Las consecuencias de la licuacion de suelos pueden alcanzar fallas y deformaciones
grandes del terreno, las cuales afectaran a las estructuras enterradas o que se encuentren en
superficie.

La licuacién estd restringida a ciertos ambientes geoldgicos e hidrolégicos y ocurre
principalmente en depositos recientes de arenas y limos, en zonas en donde existen niveles
someros de agua subterranea. Dentro de los depositos de sedimentos mas susceptibles a la
licuacion se incluyen los materiales deltdicos con menos de 10 000 afos, los depositos
aluviales de los rios, las llanuras de inundacion, los depdsitos edlicos y los rellenos
artificiales mal compactados. La licuacion ha sido mas frecuente en areas en donde el nivel
del agua subterranea se ubica dentro de los primeros 10 m de profundidad y en pocos casos
cuando dicho nivel esta a una profundidad mayor de 20 m.

La facilidad con que un suelo saturado se puede licuar depende de su densidad, la estructura
o arreglo de sus granos, forma de particulas, la ausencia de un material o mecanismo de
unidon entre las particulas y la limitacion para el drenaje del agua, ademas de las
caracteristicas propias del sismo. La magnitud de la deformacion que la licuacion produzca
en la superficie del terreno y las estructuras alli ubicadas depende de la densidad del suelo,
el espesor y extension del estrato licuable, la pendiente del terreno y la distribucion de las
cargas aplicadas al mismo por los edificios u otras estructuras.

8.1.2. Tipos de falla del terreno

Existen cuatro tipos principales de fallas del terreno que son causadas por la licuacion y que
incluyen ruptura, desplazamiento o corrimiento lateral, oscilaciéon amplificada del terreno,
pérdida de la capacidad de soporte y flujo. Adicionalmente, es comun que la licuacion de
suelos provoque asentamientos del terreno y eyecciones de arena en la superficie.
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Figura 8.1: Tipos de falla del terreno debido a la licuacion

8.1.2.1. Desplazamiento o corrimiento lateral

124

Este tipo de falla del terreno involucra el movimiento de un estrato de suelo superficial no
licuable como resultado de la licuacion de un estrato mas profundo en las cercanias de rios
y lagos (Ver Figura 8.1.a). El movimiento se denomina “corrimiento lateral” porque ocurre
en direccion perpendicular al limite de la zona afectada (la margen o ribera). El
desplazamiento produce rupturas del estrato no licuable, con grietas transversales a la
direccion del movimiento, que separan el terreno en bloques y generan asentamientos
diferenciales entre los mismos. Este tipo de ruptura afecta con mayor severidad a las
tuberias enterradas, las cimentaciones de edificios y puentes, etc.
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8.1.2.2. Oscilacion del terreno

En donde el terreno es plano o tiene pendiente muy baja como para permitir un corrimiento
lateral, la licuacién en profundidad puede desacoplar los estratos de suelos suprayacentes a
los licuables (Ver figura 8.1.b). Esto hace que el suelo superior se oscile segiin imponga la
forma de las ondas sismicas. Estas oscilaciones pueden ir acompafadas por apertura y
cierre de las fisuras, con eyeccion de material licuado en forma de conos (volcanes)
alineados con las mismas. Las oscilaciones son capaces de producir la fractura de es-
tructuras rigidas tales como pavimentos y tuberias.

8.1.2.3. Flujo

Los flujos se desarrollan principalmente en arenas finas o limos sueltos uniformes y
saturados, sobre pendientes mayores de 3 grados (Ver Figura 8.1.c). Esos depodsitos de
suelo, pueden alcanzar la falla con pérdida casi total de la resistencia (también conocida
como licuacion verdadera) y generar el desplazamiento de grandes masas de material por
decenas de metros, y en algunos pocos casos, hasta decenas de kilometros pendiente abajo,
a velocidades del orden de varios metros por segundo, como consecuencia del
comportamiento liquido inducido por el fenomeno. Estos flujos pueden incluir suelos
totalmente licuados o bloques de material intacto conducidos sobre una capa de suelo
licuado.

8.1.24. Pérdida de la capacidad de soporte

Cuando un suelo soporta una estructura (edificio u otro tipo) y sufre licuacion con pérdida
de resistencia pueden ocurrir grandes deformaciones en la masa de suelo, proporcionales al
peso de la construccion. Las edificaciones altas pueden sufrir asentamientos que
dependeran de la relacion entre el peso de las estructuras y el empuje del suelo en estado
liquido, segun el principio de Arquimedes. Adicionalmente, las estructuras pesadas
esbeltas, con distribucion no uniforme de la presion de cimentaciones, pueden sufrir
volcamientos (Ver figura 8.1.d). Por el contrario, los tanques y tuberias enterrados pueden
verse sometidos a subpresiones y levantamientos debidos su bajo peso en relacion con el
empuje del suelo licuado.

En el Cuadro 8.1 se relacionan los tipos de inestabilidad con las estructuras mas afectadas y
sus condiciones.
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Cuadro 8.1: Tipos de inestabilidad originados por fenomenos de licuacion

Tipos de inestabilidad estructural

Estructuras mas frecuentemente afectadas

Pérdida de capacidad de soporte

Inestabilidad de taludes

Flujo de suelos licuables adyacentes a
depresiones topograficas

Desplazamiento  lateral del terreno

horizontal

Subpresion en exceso

Subsidencia y agrietamiento del terreno

Incremento del empuje lateral del suelo
licuado

Estructuras superficiales y enterradas

Estructuras construidas sobre taludes o en su
base
Presas de tierra y cimentaciones

Pilas de puentes
Lineas de ferrocarril
Carreteras

Lineas vitales

Estructuras apoyadas
especialmente mediante losas
Tuberias de conduccion de agua, petroleo,
gas, etc.

Carreteras y ferrocarriles

superficialmente,

Estructuras livianas
Tanques enterrados
Tuberias de lineas vitales

Estructuras apoyadas superficialmente

Muros de retencion
Estructuras portuarias

8.1.3. Factores que inciden en la ocurrencia y desarrollo de la licuacion

Entre los principales factores que participan, modifican y condicionan las caracteristicas de
licuacion de suelos se pueden mencionar los siguientes:

- Caracteristicas del sismo: La posibilidad de ocurrencia de licuacion o
susceptibilidad de un deposito de suelo depende de los esfuerzos cortantes
inducidos por el sismo, los cuales son proporcionales a las aceleraciones. Para
una misma magnitud sismica, la susceptibilidad disminuye con la distancia
epicentral y para una distancia epicentral fija, la susceptibilidad a la licuacion
aumenta con la magnitud, asi como con el tiempo de duracion de la fase mas
energética del movimiento (nimero de ciclos de carga).

- Densidad o compacidad relativa: La susceptibilidad a la licuacion es menor
cuanto mayor sea compacidad relativa.

- Granulometria: Las arenas son mas susceptibles a la licuacion cuanto mas finas

y uniformes.



Codigo de Cimentaciones de Costa Rica 127

- Estratigrafia del deposito: La posibilidad de ocurrencia de la licuacion es mayor
cuanto menos estratificado es el suelo.

- Estructura interna del suelo: Cuanto mas estable por su granulometria,
compacidad y forma de granos, menor la susceptibilidad a la licuacion.

- Plasticidad: La susceptibilidad a la licuaciéon es menor entre mayor sea el
contenido de finos plasticos.

- Permeabilidad: Susceptibilidad a la licuacion de un depdsito es menor cuanto
mayor sea su permeabilidad.

- Grado de saturacion: La susceptibilidad a la licuacion de un suelo granular
aumenta con el grado de saturacion.

8.1.4. Evaluacion de susceptibilidad
8.14.1. Criterios historicos

Observaciones hechas en sitios afectados por sismos de moderada y gran magnitud
proporcionan informacion importante para la evaluacion del potencial de licuacion de
suelos.

8.1.4.2. Criterios geologicos

Suelos producto de la sedimentacion en rios y lagos (depositos fluviales y aluviales), de la
deposicion de detritos o material erosionado (depositos coluviales) o depositos formados
por la accion del viento saturados son susceptibles. Todos estos procesos separan las
particulas por tamafio y forman depoésitos de tamafio uniforme de particulas de baja
densidad, que tienden a compactarse con las vibraciones sismicas.

8.1.4.3. Criterios de composicion

La susceptibilidad a la licuacién depende del tipo de suelo. Suelos arcillosos, en particular
arcillas sensibles, presentan un comportamiento esfuerzo-deformacion similar a los suelos
licuables, pero no se licuan.

Suelos uniformes son mas susceptibles a la licuacién que suelos bien graduados, pues las
particulas pequenas llenan los espacios vacios formados por las més grandes, lo que reduce
la tendencia a la compactaciéon y al incremento de la presion de poro en caso de carga
sismica.

Particulas redondeadas tienen menor resistencia friccionante que las particulas con formas
irregulares, por lo que depdsitos de suelos formados por las ultimas son menos susceptibles
a licuarse.
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Histéricamente se considerd que las arenas eran el unico tipo de suelo susceptible a
licuacion, sin embargo recientemente se ha observado el fendémeno en gravas y limos. Los
suelos finos también pueden sufrir licuacion si cumplen los siguientes criterios:

- Fraccion con tamafios menores a 0,005 mm < 15 %
- Limite liquido (LL) <35%

- Humedad natural > 0,9LL

- Indice de liquidez < 75%

8.1.4.4. Criterios de estado inicial del suelo

El estado inicial de un suelo se define en funcidon de su densidad y esfuerzo efectivo. Para
un esfuerzo efectivo dado, suelos con densidades bajas son mas susceptibles a licuacion.
Asimismo, para una densidad dada, suelos que se encuentran bajo un mayor esfuerzo
efectivo usualmente son mas susceptibles a la licuacion que los suelos bajo menor esfuerzo.
Sin embargo, la intensidad de las vibraciones sismicas se reduce con la profundidad y, por
lo tanto, existe una profundidad maxima a la cual es posible la licuacion de
aproximadamente 30 m.

Ademas de la densidad y el esfuerzo efectivo, el esfuerzo cortante estatico es un factor
determinante. Cuanto mayor sea, mayor serd la susceptibilidad a la licuacion y menor la
magnitud de la perturbacion requerida para causarla.

Los criterios de estado mds empleados en la actualidad para la evaluacion de
susceptibilidad a la licuacién se basan en la ejecucion de un programa de ensayos de
laboratorio para determinar el comportamiento del material en condiciéon no drenada, tanto
bajo cargas monotonicas como ciclicas. El programa requiere de la extraccion de muestras
inalteradas y, por lo general, solo se justifica en proyectos de cierta dimension.

8.1.5. Metodologias de analisis

El potencial de licuacion depende de dos factores: la naturaleza del sismo (intensidad y
duracioén) y la susceptibilidad del material a la licuacion. Varios métodos se han propuesto
para la prediccion del potencial de licuacion; estos se clasifican en Grado 1, 2 y 3, segtn el
nivel de detalle que se alcance.

8.1.5.1. Métodos de grado 1

Se clasifican dentro de Grado 1 las metodologias basadas en el estudio de las zonas donde
ha ocurrido licuacion en terremotos pasados. A continuacion se describen algunas de ellas.

a) Valoracién de la maxima extension susceptible a licuacion

- Criterio de Magnitud — Méxima distancia: Compara la distancia desde el
epicentro al sitio mas lejano donde se presento6 el fendmeno de licuacion, con la
magnitud del sismo. Entre ellos se encuentran Kuribayashi y Tatsuoka (1975),
Liu y Xie (1984), Ambraseys (1988) y Wakamatsu (1991). En la Figura 8.2 se
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comparan estos criterios. Aunque estas relaciones no garantizan la ocurrencia a
distancias mayores, son de gran ayuda para la estimacion de escenarios
regionales.

Criterio de Intensidad: Kuribayashi y Tatsuoka (1975) y Wakamatsu (1991)
analizaron intensidades sismicas en sitios donde ha ocurrido licuacion.
Mostraron que la licuacion fue inducida en areas formadas por sedimentos del

Holoceno con intensidades mayores a VII en la escala Mercalli Modificada
(M.M.).
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Figura 8.2: Distancia del epicentro hasta el sitio mds lejano donde ocurrio licuacion, R,
para magnitudes de onda superficiales, Ms (Adaptado de Technical Committee for

Earthquake Geotechnical Engineering, 1993)

b) Estimacion de la susceptibilidad a la licuacién basada en el analisis de datos

existentes

Criterios geoldgicos y geomorfologicos: Localidades donde ha ocurrido
licuacion en el pasado se consideran como areas potenciales, por lo que se puede
crear una zonificacion dibujando mapas que muestren donde se ha presentado el
fenomeno de licuacion. En particular, si se establece una correlacion entre los
sitios donde ha ocurrido licuacion con criterios geoldgicos y geomorfologicos,
se puede inferir areas susceptibles a licuacion. Por ejemplo Iwasaki et al. (1982),
analizando terremotos historicos de Japdn, desarrollo el criterio listado en el
Cuadro 8.2.
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Cuadro 8.2: Criterio de Iwasaki para evaluar el potencial de licuacion (Technical Comité
for Earthquake Geotechnical Engineering, 1993)

Rango Unidad Geomorfologica Potencial de
Licuacion
A Depositos recientes y antiguos de rios, pantanos, tierras que Probabilidad alta
han sido inundadas, tierras bajas entre dunas.
B Abanicos, llanuras de inundacidon, dunas de arena, playas y Posibilidad
otras planicies.
C Terrazas, colinas, montafias. Muy baja
probabilidad

- Indice de severidad de licuacién (LSI): Para cuantificar la severidad de los
efectos de la licuacion en depdsitos del Holoceno tardio con baja pendiente,
Youd y Perkins (1987) introdujeron el concepto de Indice de Severidad de la
Licuacioén (LSI, por sus siglas en inglés), definido como el desplazamiento
lateral méximo del terreno (en milimetros) y dividido por 25. El método tiene
por objetivo la confeccion de mapas de amenaza a partir de observaciones de
campo de los efectos de sismos.

8.1.5.2. Métodos de grado 2

Se clasifican dentro de Grado 2 las metodologias basadas en el estudio de las caracteristicas
geologicas y geomorfologicas de un sitio. A continuacion se describen algunas de ellas.

Los procesos geoldgicos que acomodan el suelo en distribuciones de tamafio uniforme y los
depositan en estado suelto producen depositos muy susceptibles a la licuacion. Por ejemplo,
en depositos fluviales y coluviales saturados es probable que ocurra licuacion. A su vez, la
susceptibilidad de depodsitos antiguos es menor que la de depositos recientes. Los suelos del
Holoceno son mas susceptibles que los del Pleistoceno, aunque la susceptibilidad decrece
con la edad dentro del Holoceno. La licuacion en depdsitos del pre-Pleistoceno es rara.

La licuacion ocurre en suelos saturados. La susceptibilidad a la licuacion disminuye al
aumentar la profundidad del nivel freatico; los efectos de la licuacion son comunmente
observados en lugares donde el nivel freatico se encuentra a unos cuantos metros de la
superficie, y en sitios donde fluctua, la amenaza a la licuacion también fluctia.

8.1.5.3. Métodos de grado 3

Combinando estudios geotécnicos con los métodos descritos para los Grados 1 y 2, se
puede alcanzar una gran precision y detalle del potencial de licuacidon para cada unidad
geologica y geomorfoldgica.

La resistencia a la licuacion puede ser estimada mediante métodos in situ o pruebas de
laboratorio en muestras inalteradas. De las pruebas in situ, la prueba de Penetracion
Estandar (SPT) es la mas usada en Costa Rica, la cual debe corregirse para considerar las
variaciones en la energia aplicada.
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a) Procedimiento simplificado de Seed e Idriss

La razon de esfuerzo ciclico inducido por la propagacion de ondas cortantes se estima
usando la relacion desarrollada por Seed e Idriss (1971):

z-”," = 0,65%;”‘0—?@ Ecuacion 8.1
(o} g Oy
En donde
amax = Aceleracion pico estimada
g = Aceleracion de la gravedad
.» = Promedio del esfuerzo cortante ciclico [kPa]
o’o,00 = Esfuerzo efectivo y total a la profundidad considerada [kPa]

rqs = Factor de reduccion de esfuerzos, cuyo valor es 1 en la superficie y
disminuye con la profundidad (Figura 8.3)

El segundo paso en el procedimiento de Seed e Idriss requiere la determinacion de la
resistencia ciclica del deposito de suelo; este se estima a partir de correlaciones empiricas
con el valor Ngpr.

ER
(Nl )60 =C, 6—0'”N5PT Ecuacion 8.2
C,= ﬂ Ecuacion 8.3
o [kPa]
En donde:
C, = Coeficiente de correccion por presion
ER,, = Eficiencia de la energia del equipo de penetracion

Basado en (N;)eo, la razon de esfuerzo ciclico que induciria licuacidon para un sismo de
grado 7.5, (z./00)1, M=75 esta dada por varias relaciones dibujadas en las Figuras 8.4 y 8.5.
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Profundidad (m)

Figura 8.3: Factor de reduccion para estimar la variacion del esfuerzo ciclico cortante con
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la profundidad (Adaptado de Youd e Idriss 2001).

Figura 8.4: Relacion entre la Razon de Esfuerzo Ciclico (CSR) que causa licuacion y el
valor (N;)sp para arenas limpias, M = 7,5 (Adaptado de Youd e Idriss 2001)
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Figura 8.5: Relacion entre la Razon de Esfuerzo Ciclico (CSR) que causa licuacion y el
valor (N1)sp para arenas limosas, M = 7,5 (Adaptado de Youd e Idriss 2001)

El factor de seguridad contra licuacién, F;, esta dado por:

r /o _
( d 0)1’M_M Ecuacion 8.4

(rav /0'6)

FL:

La evaluacion del factor de seguridad contra licuacion se debe realizar en todos los estratos
potencialmente licuables, es decir, aquellos que retnan las caracteristicas descritas en
apartados anteriores y debe ser entre 1 y 1.3 dependiendo de la importancia de la obra.

b) Criterio Chino para evaluacion de licuacion

Establece correlaciones de resistencia a la licuacion y el valor N de la prueba de
Penetracion Estandar SPT, en términos de la resistencia a la penetracion critica, N,
N,,;, = N[1+0,125(d, —3)-0,05(d,, —2)-0,07p, ] Ecuacién 8.5

En donde:
Valor limite bajo el cual puede ocurrir licuacion

Profundidad en metros de la capa de arena
Profundidad del nivel freatico en metros

N crit
d;
d, =
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N = TFuncion de la intensidad del terremoto, como se muestra el Cuadro
8.3

p. = Porcentaje de arcillas, y representa la influencia del contenido de
finos

Cuadro 8.3: Valor de N(barra) segun el Codigo Chino
Aceleracion pico

Intensidad N (golpes/pie) (g = aceleracion de gravedad)
VII 6 0.10g
VIII 10 0.20g
IX 16 0.40g

8.1.6. Evaluacion de los efectos de la licuacion de suelos

Para efectos de ingenieria, no es la ocurrencia del fendmeno de licuacion en si lo que
interesa sino las consecuencias del dafio en el suelo o estructuras adyacentes. Existen dos
aproximaciones para identificar los efectos de la licuacion basado en informacion
geotécnica del sitio: a) Dafios en la presencia de una capa superficial no licuable b) Indice
de Licuacion Potencial

8.1.7. Potencial de licuacion en Costa Rica

La alta sismicidad de Costa Rica hace necesario establecer una definicién de las areas con
alta susceptibilidad a la licuaciéon. Durante varios sismos recientes se ha presentado
licuacion y se encuentran ejemplos documentados sobre los terremotos de Cobano (Marzo
1990) y especialmente el de Limén (Abril 1991). Probablemente, en muchos otros sismos
se ha presentado el fendmeno pero no ha recibido la atencidén ni ha causado los dafios tan
extendidos como en el caso de Limén. La licuacion de suelos causd dafios graves a la
infraestructura de la provincia, particularmente a los terraplenes y puentes de las rutas
nacionales 32 y 36, asi como a los aeropuertos de Limoén y Pandora y a los puertos de
Limoén y Moin.

El anélisis de los dos factores principales como son la topografia del sitio y sus condiciones
geologicas permite definir en un primer nivel la susceptibilidad del terreno a licuarse. En
muchos casos la misma geologia del sitio condiciona el tipo de topografia, por lo tanto
bastaria con definir la primera. En Costa Rica, se destacan como potencialmente licuables
las zonas aluviales costeras y las llanuras de inundacion de los rios mas importantes. Los
depositos piroclasticos (cenizas volcénicas y lahares) son susceptibles a la licuacion en
menor grado, por sus caracteristicas geoldgicas. En la medida en que los materiales
constituyentes sean arenas finas o limos no plésticos, mal graduados, en condicion suelta y
bajo el nivel freatico.

Las investigaciones realizadas hasta el 2003 han permitido establecer que las planicies de
inundacion de los rios Reventazon, Pacuare, Chirripd, Parismina, Banano, Bananito,
Vizcaya, Estero Negro, Estrella, Telire y Sixaola en el Caribe; Tempisque, Tarcoles,
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Tusubres, Parrita, Savegre y Térraba en la costa Pacifica retinen condiciones para que
ocurra licuacion.

8.1.8. Medidas correctivas para disminuir el potencial de licuacion

Para proteger la cimentacion de muelles, edificios, tanques, puentes y estructuras
enterradas, a nivel mundial y principalmente en Japdn, se han puesto en practica varias
medidas para reducir la licuacion. Dentro de estas medidas, las més utilizadas han sido la
vibroflotacion, la vibrocompactacion, la compactacion dinamica, las columnas de grava, el
refuerzo del terreno con pilotes de concreto y abatimiento del nivel fredtico usando
punteras, aspectos que seran discutidos en el apartado 8.2 de este capitulo.

8.2. MEJORAMIENTO DE SUELOS

En el Cuadro 8.4 se resumen las técnicas que pueden ser utilizadas para el mejoramiento de
suelos. En dicho cuadro se indican los principios basicos para cada método, asi como
algunos comentarios relacionados con dicha técnica.

Cuadro 8.4: Métodos de mejoramiento de suelos

Método de R Suelos .
. . Principios Comentarios
mejoramiento adecuados
los bl . , ..
=) Se excava suelos blandos Profundidad y area limitados a
= . o no deseados y se . e
o 2 Sustitucion Cualquier. analisis de costo, generalmente
= 7z remplaza con uno de
P . e menor a 10m.
g3 mejores caracteristicas.
(2]
s e Aplicacién de un relleno
& 2 , de sobrecarga para que los Problematica con areas fangosas y
= g Desalojo Muy blandos. .
s suelos blandos sean estratos compresibles.
desalojados y sustituidos.
Efectivo hasta profundidad de 10m.
] . Blandos, finos Velocidad de drenado depende de
= . Permite el drenado de las ’ y ) pe
= Trincheras Aouas rellenos Tipo de suelo y separacion de
< guas. hidraulicos. zanjas. Drenado mejora movilidad
§ en la superficie.
= Se aplica sobrecarga antes e .,
s piica 8 & Suelos finos NC, Econdmico. Larga duracion.
M s de iniciar obras para . .
= 20 Pre-carga . rellenos, suelos Profundidad efectiva depende de
o < permitir una organicos los esfuerzos generados
= consolidacion del suelo. )
2] . . N , B B
] Pre-Carga con Disminuye tiempo de Mas costoso. Profundidad efectiva
9 . S IDEM
= drenes verticales. consolidacion. <30m.
9 La corriente eléctrica . . Alto Costo. Relativamente rapida.
2 . . . Limos NC y Limos . .
Electro-6smosis encausa flujo de aguas Arcillos NC No aplicable en suelos conductivos.
hacia un catodo. ) De preferencia en areas pequenas.
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Cuadro 8.4: Métodos de mejoramiento de suelos (continuacion)

se rellena con material

(Cy = 15-50 kN/m?)

Método de c . Suelos .
. . Principios Comentarios
mejoramiento adecuados
. Preferiblemente Répido y simple. Profundidad
< ., Se dejan caer de manera .
= Compactacion . suelos granulares efectiva hasta 20m. Costo
9 R repetida masa de 5 a 35T . . -
= Dinamica secos y sin moderado. Posible dafio por
) sobre el terreno. ., . -, .
2 cohesion. vibracion a estructuras vecinas.
‘7 o . ' iva <
é Vibro- Una aguja vibratoria Suelos con C=0y Pmi{ue?](lli(cllz(cll efi‘:gg er?e?icg;lAlta
> Compactacion induce la densificacion % Finos <20 y & ’
= Costoso.
o Se usa una aguja
N . . . .«
= vibratoria e inyeccion de
qé agua para penetrar y Suelos blandos y
<=é Vibro-Flotacion remover el suelo. Luego cohesivos Alto costo. intercambio
)
=

granular y se compacta

controlar la erosiéon o
como refuerzo.

suelo, o refuerzo en
suelos blandos.

4 para formar columnas.
= Semejante al anterior, .
= . ., Suelos mas duros y
) Vibro-Flotacion pero el suelo es . B
] . cohesivos. (C, = 30- Alto costo
[ con Desalojo desplazado lateralmente y 2
, o 60 kN/m"°)
no extraido del orificio.
Se inyectan los vacios del .
Y vacios Gran rango desde Alto costo. Se puede inyectar a
> suelo con una lechada -, -,
.. suelos granulares presion, crear una fracturacion del
v = Inyeccion cementante para aumentar o .
S S 4 stencia v disminui hasta finos suelo o utilizar técnicas de
» 9 8 resistencia y cisminuir cohesivos. compactacion.
SR permeabilidad.
== g . .
3 = G Se utiliza equipo de
e g Mezcla a inyeccion o barrenadoras IDEM Uso preferible en suelos blandos
= profundidad para combinar mezclas hasta 50m.
cementantes con el suelo.
Alta temperaturas son
. tilizadas para »
Meétodo de . Utz pal . . Alta demanda energética eleva los
incrementar la resistencia Suelo Cohesivo.
calentado L . costos.
- y disminuir la plasticidad,
8 de manera permanente.
é Se congela la humedad
= para cementar las Cualquier suelo .
o) . . . . Alto costo. Muy efectivo en
[ Método de particulas y asi debajo del NF. . Y L
. . . . . excavaciones y tuneles. Aplicacion
) Congelamiento incrementar la resistencia Suelos cohesivos
5 . lenta.
o= y reducir la sobre NF.
5 permeabilidad.
N5 “1e
o Se puede utilizar
B~ Uso de geosintéticos para puede Utz
evacuacion de aguas como filtro en
Geosintéticos ’ cualquier tipo de Uso muy variado.
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En la Figura 8.6 se indica la aplicabilidad de las técnicas de mejoramiento segun el tamafo
de las particulas de suelo.

CAMBIO DE SUELO Sustitucién

N
7
o Desalojo
; (Solo suelos Muy Blandos)
EXTRACCION DE AGUA Trincherado
Precarga S
Electro-6smosis
AUMENTO DE RESISTENCIA
Compactacion Dinamica
Métodod Vibratéoreos ~

(Vibrocompactacion) (Vibrodesplasamiento/compactacion)

Estabilizacion - Inyeccion
(Mezcla de suspendidos. Ej Cemento) (Gel. Ej Silicato de Sodio)  (Liquido. Ej. Polimero) 7

Estabilizacion - Mesclado a Profundidad ~
?
Térmica ~
(Conjelado sobre NF) (Conjelado o Calentado)
Geosintéticos
(Amplio rango para uso como refuerzo, filtro y drenaje) -
Grava | Arona | | imo. | Arcilla
YRR G
100 10 1 0.1 0.01 0.001 0.0001

Tamario de Particulas (mm)

Figura 8.6: Aplicabilidad de técnicas de mejoramiento segun el tamanio de particula de
suelo

8.3. ASPECTOS AMBIENTALES
8.3.1. Generalidades

La variable ambiental no puede estar desligada del quehacer geotécnico. Tanto en las obras
mas simples como en las mas complejas, se debe contemplar el manejo ambiental desde la
perspectiva de la Ingenieria Geotécnica y utilizar, para este proposito, los mejores
procedimientos y practicas que aquella proporciona.

Reconociéndose que para realizar una Evaluacion de Impacto Ambiental segin los
procedimientos establecidos por la Secretaria Técnica Nacional Ambiental (SETENA) se
requiere de un equipo multidisciplinario de trabajo, se debe contar con la participacion de
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un Ingeniero Geotecnista cuando el objeto de dicha evaluacion involucre excavaciones,
rellenos, drenajes o cuando en un proyecto de ingenieria se manipulen suelos y rocas, ya
sea como fin ultimo del proyecto o como aspecto indirecto, secundario o como medio para
cumplir con el proyecto final.

Se entendera por Evaluacion Geotécnico-Ambiental toda la recopilacion, interpretacion,
analisis y recomendaciones, concernientes a un trabajo sobre el medio ambiente, en el que
los suelos y/o rocas son el objetivo o el producto de dicho trabajo.

En términos generales, dentro de un Estudio de Impacto Ambiental se debe incluir toda la
labor encaminada a reducir las consecuencias negativas de la ejecucion de un proyecto y
establecer las medidas correctivas necesarias.

8.3.2. Ambito de aplicacién

Es necesaria la opinion geotécnica de un Estudio de Impacto Ambiental cuando de alguna
manera los suelos y/o rocas estan involucrados.

Particularmente, pero sin excluir otra clase de proyectos, el ambito de aplicacion incluye
los casos de los rellenos sanitarios, los sitios de depositacion en obras de movimiento de
materiales, en tajos o canteras de explotacion de materiales finos o gruesos, en el control de
la erosion de laderas, en los cortes para la construccion de caminos y accesos temporales
y/o permanentes, entre otros.

8.3.3. Recomendaciones especificas

A continuacidn se daran las recomendaciones minimas que se deben cumplir con respecto a
los casos mencionados en el apartado anterior. Debe quedar a juicio del geotecnista
responsable la implementaciéon de las investigaciones o estudios adicionales a los
expuestos.

8.3.3.1. Rellenos sanitarios

Queda a juicio del ingeniero responsable decidir cudl informacion bésica inicial se
considera como necesaria para realizar su trabajo de la mejor manera.

En la determinacion del espesor del suelo que se va a investigar, se deben tomar en cuenta
las caracteristicas y volumen del material por depositar y el tipo de subsuelo bajo
consideracion.

El material artificial que se debe colocar deber ser debidamente caracterizado por medio de
las pruebas indice normales de la Mecanica de Suelos o Rocas. Se debe implementar un
control sobre la calidad del mismo y de los trabajos que se realicen en obra, producto de
recomendaciones hechas de previo por el geotecnista responsable.

Las condiciones para una correcta evaluacion de los residuos liquidos se debera estudiar; el
problema puede trasladarse hacia otra area.
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8.3.3.2. Botaderos

A juicio del ingeniero responsable queda por decidir cudl informacion basica inicial se
considera como necesaria para realizar su trabajo de la mejor manera.

En la determinacion del espesor por investigar se deben tomar en cuenta las caracteristicas
y volumen de material por depositar y el tipo de subsuelo bajo consideracion.

Dependiendo del uso posterior que se le vaya a dar al botadero, se decidird qué
investigacion “in situ” se requiere asi como el tratamiento que se le dara al material que
esta siendo colocado en el lugar.

Los problemas de interrupcion de la escorrentia natural se deben estudiar y proponer las
recomendaciones apropiadas a juicio del geotecnista responsable.

Se debera evitar el vertido de los materiales a los cursos de agua. Si fuera necesario
hacerlo, se debe realizar una evaluacion del impacto en donde se incorporaran los criterios
de todas las disciplinas necesarias.

8.3.3.3. Laderas y cortes

Se debe evitar que se produzca la erosion en las laderas o cortes, para que a su vez este
proceso no genere un deslizamiento o la contaminaciéon de las aguas de rios, lagos y
océanos.

Como ya se ha dicho anteriormente, queda a juicio del ingeniero responsable la decision
sobre el tipo de informacion basica inicial que se considera necesaria para realizar su
trabajo de la mejor manera posible.

Se utilizardn las herramientas de la Ingenieria Geotécnica para evitar los problemas de
erosion y/o de deslizamientos. También se analizaran las posibilidades para preservar la
estabilidad con vegetacion, geosintéticos, mallas metélicas o cualquier otro sistema que el
ingeniero responsable estime necesario. Se controlardn las aguas mediante drenajes,
cunetas y contracunetas.

8.3.34. Tajos y canteras

Se entiende por tajo o cantera todo aquel lugar en donde se exploten, de manera continua o
por periodos cortos o largos, materiales rocosos, gruesos o finos.

Durante el periodo de explotacion de un tajo se requiere de la evaluacion y vigilancia para
que no ocurran deslizamientos que pongan en peligro la continuidad en el trabajo, la
maquinaria que se estd empleando o las vidas de los trabajadores.

Se vigilara que el corte que se realiza no comprometa la seguridad de las viviendas u otras
construcciones civiles asi como caminos existentes en la corona o en el pie.
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El control de las aguas es importante y quedara a juicio del geotecnista responsable, para lo
cual debe tomar en cuenta las caracteristicas fisicas y mecanicas de los materiales, asi como
la temporalidad o no del corte. Se implementaran sistemas de drenaje eficiente cunetas y
contracunetas, como minimo, para contribuir con la estabilidad general.
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9. INSTRUMENTACION E INSPECCION
9.1. INSTRUMENTACION

En terrenos heterogéneos son de esperar cambios con respecto a las condiciones
geotécnicas previamente evaluadas. En general, las diferencias entre teoria y practica, se
manifiestan con mayor énfasis en la geotecnia, esto hace que se trabaje con un mayor nivel
de incertidumbre que en otros campos de la Ingenieria Civil.

El avance tecnoldgico actual, permite observar el comportamiento de los proyectos,
evaluando aquellos factores y condiciones determinantes en la vida util de la estructura.

Las recomendaciones indicadas en este apartado se consideran generales 'y
complementarias al criterio de la inspeccion. Dado que el suelo y la roca son materiales
heterogéneos, en la mayoria de los casos las soluciones geotécnicas requieren evaluar su
comportamiento durante el desarrollo de los proyectos.

El control y la supervision geotécnica, se entienden como una necesidad de verificacion de
las condiciones iniciales, interpretadas y analizadas en el estudio de reconocimiento y ex-
ploracion del subsuelo, realizado generalmente en las etapas de estudio del Proyecto. Debe
entenderse que el estudio de exploracion geotécnica se basa en sondeos aislados, puntuales,
a los cuales se les asigna un area de influencia, con sus respectivas propiedades,
caracteristicas y parametros fisico-mecénicos.

El analisis e interpretacion de las condiciones del medio requieren de una verificacion,
durante la etapa constructiva y de operacion, donde el material muestra las condiciones
reales, incluyendo su comportamiento ante las condiciones de trabajo.

El criterio del uso de la instrumentacion se inicia con la observacion visual analitica y el
control topografico basico. Dependiendo de las necesidades del proyecto y la complejidad
del mismo, se selecciona un conjunto de elementos de control que, integrados, constituyen
la instrumentacion.

La instrumentacion geotécnica consiste en una serie de técnicas e instrumentos para medir
esfuerzos, deformaciones, cargas, desplazamientos, presiones de agua y pardmetros
relacionados con el suelo, roca y las estructuras construidas sobre el mismo. Incluye al
menos una interpretacion inicial de los datos y fendmenos experimentales, orientada al
desarrollo, modificacion o adaptacion de los disefios originales de la estructura.

El control y la supervision geotécnica requieren de informacion bdsica, obtenida de
mediciones que se agrupan de la siguiente manera:

1. Mediciones y observaciones para identificar un fendmeno particular.

2. Mediciones para obtener o verificar propiedades mecanicas del suelo y la roca.
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3. Mediciones y monitoreo de fendmenos pre-construccion o durante el proceso
constructivo.

4. Mediciones a largo plazo para evaluacion de soluciones previas o evaluacion de
riesgo en el tiempo.

El Cuadro 9.1 resume los controles generales y requisitos minimos que se deben evaluar.

Cuadro 9.1: Controles generales

Control Requisitos y problemas relacionados

1. Verificaciones de los | Perfil tipico del subsuelo, localizacion, identificacion de
supuestos del diseno estratos, espesores, propiedades y naturaleza, verificacion
del estrato resistente. Identificaciones de condiciones y
factores diferentes a los preestablecidos.

Evaluacion y confirmacion de la resistencia 'y
compresibilidad.

Control de aguas, localizacion del nivel freético,
filtraciones, flujo en el subsuelo y cuantificacion.

Nivel de perturbacion de estrato resistente.

Condiciones de estabilidad. Control topografico de la
excavacion y puntos de carga maxima.

2. Efectos sobre terrenos | Requerimiento de protecciéon para estructuras resistentes
aledafnos colindantes, control de deformaciones laterales, estabilidad
de excavaciones, efecto de la hinca de pilotes y vibraciones,
abatimiento de nivel freatico, efecto de relleno y
deformaciones laterales y asentamientos.

3. Excavaciones Condiciones de drenaje, estabilidad de taludes, efecto del
intemperismo, régimen de lluvia, carga externa perimetral,
carga dinamica, duracion.

Control de posicion y desplazamiento de estructuras de
retencion, giro y traslacion.

Medicion de la presion lateral del suelo y esfuerzos en los
elementos de soporte.

Verificacion de la falla de fondo por levantamiento.

4. Rellenos Cumplimiento de especificaciones, calidad y graduacion del
material de relleno, control de humedad-densidad. Control
de espesores y uniformidad. Proceso de compactacion.
Preparacion de superficies.  Condiciones ambientales,
proteccion de relleno y sellos en tiempo lluvioso.

5. Comportamiento de la | Asentamientos diferenciales, inclinaciones, subpresiones,
obra distorsion angular, agrietamientos, infiltraciones, estabilidad
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del terreno, respuesta dinamica

La seleccion de la instrumentacion para un proyecto especifico, se hace en funcion de las
variables y pardmetros que se desea medir o evaluar. El Cuadro 9.2 se utiliza en forma
genérica para la seleccion de algunos instrumentos.

Cuadro 9.2: Tipos de instrumentos

Parametro a evaluar Instrumentacion genérica

1. Deformaciones Gato plano o radial
Medidor de grietas
Sistema de convergencia y laser
Sensor via

Medidor de deformacion
Extensometros de barra o magnéticos
Celda de asentamientos
Inclinémetros

Asentometro diferencial laser

Cinta invar

2. Esfuerzos y carga Celda de carga
Celda de presion

3. Presiones de agua Piezémetros ventilados
Piezometros cuerda vibrante
Piezémetro neumatico
Piezometro fibra optica

4. Giros y rotacion Girémetro

9.2. INSPECCION

El procedimiento constructivo de las cimentaciones, excavaciones y muros de contencioén
deberd asegurar el cumplimiento de las hipotesis de disefio, garantizar la seguridad durante
la construccion y evitar dafios a servicios publicos y edificaciones vecinas. La inspeccion
es vital para asegurar lo anterior.

Obras que califiquen como complejidad geotécnica alta y magnitud de la obra alta o
especial (segun el Cuadro 2.1) deberan ser supervisadas por un profesional en geotecnia, en
las etapas que tengan que ver con: cimentaciones, pilotajes, excavacion de sdtanos, muros,
apuntalamientos del terreno, flujos de agua subterranea, estabilidad del terreno, etc.
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FIGURA 1.1 - TTPOS DE SUELOS DE LA HOJA LIBERIA
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FIGURA 1.2 - TIPOS DE SUELOS DE LA HOJA SAN CARLOS
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FIGURA 1.3 - TIPOS DE SUELOS DE LA HOJA BARRA DEL COLORADO
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FIGURA 1.4 - TIPOS DE SUELOS DE LA HOJA NICOYA
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FIGURA 1.5 - TIPOS DE SUELOS DE LA HOJA SAN JOSE
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FIGURA 1.6 - TIPOS DE SUELOS DE LA HOJA LIMON
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FIGURA 1.7 - TIPOS DE SUELOS DE LA HOJA QUEPOS
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FIGURA 1.8 - TIPOS DE SUELOS DE LA HOJA TALAMANCA
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FIGURA 1.9 - TIPOS DE SUELOS DE LA HOJA GOLFITO
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Descripcion

Caracteristicas ingenieriles

Am — Suelos residuales de color
amarillento

Suelos blandos, alto contenido de
humedad, buena permeabilidad.

Amw — Suelos residuales de color
amarillento en zonas hiimedas

Humedades naturales muy altas, con
frecuencia superiores al 100%

Arc — Suelos arcillosos de alto
potencial de expansion

Muy baja permeabilidad, potencial de
expansion puede ocasionar problemas

Lat — Suelos residuales rojizos

Susceptibilidad a inestabilidad de
taludes (reptacion y deslizamientos)

Latw — Suelos residuales rojizos
en zonas humedas

Humedades naturales muy altas, con
frecuencia superiores al 100%

Lic — Suelos aluviales

Susceptibilidad a licuarse, blandos y
permeables

Licw — Suelos aluviales en zonas
humedas

Humedades naturales muy altas, con
frecuencia superiores al 100%

LicA — Suelos arenosos

Susceptibilidad a licuarse, poco
consolidados, nivel freatico superficial

Pant — Suelos aluviales pantanosos

Condiciones desfavorables: inundados,
blandos, propensos a licuacion

Roc — Suelos de poco espesor

Roca alterada, baja permeabilidad

Sat — Suelos aluviales saturados

Muy blandos, problemas de estabilidad
en cortes, mejoramiento requerido

V1 — Suelos volcéanicos
compuestos por ceniza fresca

Alta relacion de vacios, alta humedad,
bajo peso unitario, colapsable, blando

V1 — Suelos volcéanicos
compuestos por ceniza fresca en
zonas himedas

Humedades naturales muy altas, con
frecuencia superiores al 100%

V2 — Suelos volcanicos con gran
contenido de minerales amorfos

Igual que V1, cambian propiedades al
secarse

V2 — Suelos volcanicos con gran
contenido de minerales amorfos en
zonas humedas

Humedades naturales muy altas, con
frecuencia superiores al 100%

V3 — Suelos residuales de origen
volcénico

Igual que V1 y V2, son del tipo MH o
ML segtn el SUCS

V3w — Suelos residuales de origen
volcanico en zonas humedas

Humedades naturales muy altas, con
frecuencia superiores al 100%

Sin datos




FIGURA 1.10 - ZONIFICACION GEOTECNICA GAM
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Zona Descripcion Problemas asociados
- 1 Limos colapsables, nivel freatico a Suelos profundos, consistencia
menos de 5 m en invierno suave, tipo MH, colapsable
- ) Suelos blandos, geologia de Pocos problemas por capacidad de
depositos piroclésticos soporte para estructuras livianas
- 3 Suelos blandos, nivel freatico a Pocos problemas por capacidad de
menos de 10 m en época lluviosa soporte para estructuras livianas
- 4 Arcilla café CH, alto potencial de Derivados de abanicos aluviales,
expansion pocos problemas capacidad soporte
- 5 Arcilla gris CH, muy alto potencial ~ Importante analizar estabilidad total
de expansion de la obra
6 Arcilla gris CH, muy alto potencial ~ Problemas de expansion, pocos
de expansion problemas de capacidad soporte
- Limos colapsables, nivel fredtico a Suelos profundos, consistencia
7 . .
menos de 10 m en invierno suave, tipo MH, colapsable
- 2 Suelos blandos, geologia de Suelo blando, profundo, MH,
piroclastos problemas capacidad obras pesadas
- 9 Condiciones favorables de Condiciones favorables para la
cimentacion cimentacion de estructuras
10 Arcilla rojiza CH de alto potencial | Lateritas, plastico, CH, analizar
de expansion asentamientos en obras pesadas
- 1 Suelos blandos, nivel freatico a Suelos profundos, consistencia
menos de 10 m en época lluviosa. suave, tipo MH, colapsable
Limos colapsables y arcilla gris Buena consistencia para estructuras
- 12 subsuperficial, alto potencial de livianas, consistencia mejora en
expansion zonas de poco espesor
Limos colapsables, nivel freatico a Suelos profundos, consistencia
13 0 .
menos de Sm en invierno suave, tipo MH, colapsable
14 Suelos blandos de alta plasticidad Consistencia blanda en superficia,
(arcilla CH y limos MH plasticos) mejora con la profundidad
15 Suelos blandos y arcilla gris CH de | Suelos blandos, posibles problemas
un muy alto potencial de expansion  de capacidad de soporte
16 Arcilla gris CH con un potencial de = Consistencia blanda en superficia,
expansion muy alto mejora con la profundidad
Limos colapsables, nivel fredtico a Suelos profundos, consistencia
17 . .
menos de 10 m en invierno. suave, tipo MH, colapsable
18 Arcilla gris CH, nivel fredtico se Expansion, no hay problemas de

ubica a menos de 10 m todo el afio

capacidad soporte en obras livianas




L

potencial de expansion

Zona Descripcion Problemas asociados
Limos colapsables y arcilla gris Buena consistencia para estructuras
- 19 subsuperficial, alto potencial de livianas, consistencia mejora en
expansion zonas de poco espesor
Suelos blandos, geologia de deposito | Suelos profundos, consistencia
20 S .
pirocléstico suave, tipo MH, colapsable
- 1 Condiciones favorables de Condiciones favorables para la
cimentacion. cimentacion de estructuras
- 2 Suelos blandos de alta plasticidad Problemas de capacidad de soporte,
(arcilla CH y limos MH plasticos) colapsables
- 23 Suelos blandos, geologia lavica, Pocos problemas por capacidad de
Formacion Barva soporte para estructuras livianas
- 25 Colada de lava Los Angeles, roca Dificulta movimientos de tierra y
muy cerca de la superficie operacion de tanques sépticos
- 26 Condiciones de cimentacién Condiciones favorables para la
favorables cimentacion de estructuras
Arcﬂla.negra' superficial, subyac.lda Problemas de expansion, baja
27 por arcilla gris (muy alto potencial o
> permeabilidad de los suelos
de expansion)
- 8 Arcilla gris y café CH, de alto Derivados de abanicos aluviales,
potencial de expansion pocos problemas capacidad soporte
- 29 Arcilla gris y café CH, de alto Derivados de abanicos aluviales,
potencial de expansion pocos problemas capacidad soporte
30 Arcilla gris con un potencial de Problemas de expansion, no es de
expansion muy alto esperar otro tipo de problemas
- 31 Arcilla gris y café CH, de alto Derivados de abanicos aluviales,
potencial de expansion pocos problemas capacidad soporte
32 Arcilla gris CH de muy alto No es de esperar problemas de
potencial de expansion suelos blandos, posible expansion
= 1 33 Arcilla gris CH de muy alto Problemas de estabilidad en zonas

escarpadas, expansion de arcilla
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FIGURA 1.11 - MAPA DE ESPESORES DE LA GAM
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