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RESUMEN

En los problemas de ingenieria estructural, se hace dia a dia mas evidente la necesidad
de modelar mas ajustadamente al fendmeno fisico real a partir de modelos virtuales
numericos.

Es el caso de la modelacion de interacciones suelo-estructura, donde se trata de
predecir el comportamiento de fundaciones de tipo pilotes excavados en el lugar con
diferentes tipos de mejoramientos en la interfaz suelo-hormigoén (como es el caso de los
pilotes suelo cementados), o cuando se combinan estructuras de fundacion de tipo profundo y
superficial, como es el caso de los nuevos desarrollos en Piled Raft Foundations (PRF), o
como se las conoce en habla hispana, Losas de Fundacion Combinadas con Pilotes (LFCP).

Los ensayos experimentales realizados en el Instituto de Estructuras de la UNT,
confirmaron las ventajas que arroja el uso de micropilotes mejorados mediante el uso de
técnicas como la de cementar la interfaz suelo-hormigén del pilote, donde el cemento es
hidratado y reacciona con las particulas del suelo, formando eventualmente un conglomerado
rocoso solido con muy buenas caracteristicas mecanicas. El empleo de esta técnica permite:

e Aumentar significativamente la carga maxima esperada para este tipo de fundacion, y
e Reducir hasta valores cercanos a la décima parte los asentamientos esperados para un
pilote comun excavado y llenado posteriormente in situ.

En el presente trabajo se llevan a cabo tres ensayos de carga estitica sobre
micropilotes en distintas condiciones estructurales y se analizan sus resultados particulares.

Estos resultados, son muy alentadores para continuar investigando el comportamiento
de estas técnicas de mejoramiento de desempeio, dado el relativo bajo costo que entrana su
uso.

ABSTRACT

Solving problems related with structural engineering increasingly demand the needs of
more reliable accordance of numerical with real physical modeling.

Specially in soil-structure interaction, when predicting behavior of different
improvements in concrete with soil interfase (as using fluid cement-water mixs) in drilling
piles, or when using new developments as combined shallow with deep foundations as Piled
Raft Foundations (CPRF, mixed concrete plates and piles), or in Spanish “Losas de
Fundacién Combinadas con Pilotes (LFCP)”.

Experimental tests taken at UNT Instituto de Estructuras, confirmed the advantages of
using improved micro-piles with soil-concrete cement interfase, where the cement is hydrated
and reacts with the soil particles forming eventually a solid rocky conglomerate with very
good mechanical characteristics. The use of this technique allow:

e Increasing load bearing capacity of these improved foundations, and
e Near one tenth reduction in settlements measurements compared with standard
concrete drilling piles.

In the present view, three static loading test are performed on micropiles with different
structural conditions and the particular results are studied.

These results encouragingly lead to further investigation in using improved piled
foundations, specially based on relative low cost involved in performing these technologies.
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1. Introduccion
1.1 El pasado y el presente

Los antecedentes sobre el uso de pilotes nos remiten a 12.000 afios atras. En esos
tiempos los habitantes neoliticos de Suiza hincaron postes de madera en los blandos fondos de
lagos poco profundos para construir sus casas sobre ellos y con alturas suficientes para
protegerlos de los animales que merodeaban y de los guerreros vecinos. Estructuras similares
estan actualmente en uso en las junglas del sudeste de Asia y de América del Sur.

Venecia fue construida sobre pilotes de madera en el delta pantanoso del rio Po, para
proteger a los primeros italianos de los invasores del este de Europa y, al mismo tiempo, para
estar cerca del mar y de sus fuentes de subsistencia.

Antes del siglo XIX, casi todos los edificios se construian sobre zapatas continuas. Los
pilotes se utilizaban solamente cuando el aspecto del terreno indicaba que era incapaz de
soportar las presiones que ejercian las zapatas. Como la madera era abundante y la mano de
obra barata, se hincaban tantos pilotes como resultaba posible instalar en el terreno. El
asentamiento no causaba inquietud alguna, pues el tipo de estructura mas en boga podia
experimentar un asentamiento diferencial muy grande sin sufrir dafio alguno.

Durante el siglo XIX, el desarrollo industrial cred una demanda de estructuras pesadas
y economicas, situadas en lugares en que habia terreno blando, de modo que el costo de las
fundaciones sobre pilotes se transformd en un item de importancia y los ingenieros se vieron
en la necesidad de especificar un numero de pilotes que no fuese mayor del necesario para
proporcionar soporte adecuado a los edificios. No podia cumplirse el requisito, sin tener por
lo menos algin conocimiento de la carga maxima o de falla que un pilote podia soportar.

Los esfuerzos hechos para obtener la informacion necesaria con un minimo de gasto y
de trabajo, condujeron a especulaciones tedricas que dieron como resultado un enorme surtido
de formulas de hinca. Mas, poco a poco se fue notando que las formulas de hinca padecian de
defectos intrinsecos y se hizo mas y mas usual, en las obras de alguna importancia, determinar
la carga admisible por pilote, ejecutando ensayos de carga en pilotes de prueba.

El nimero de pilotes necesarios para soportar una estructura dada, se determinaba por
el procedimiento simple de dividir la carga total por la admisible del pilote. Muchas de las
fundaciones proyectadas en esta forma resultaron satisfactorias, pero de vez en cuando alguna
estructura sufrié asentamientos inesperados y excesivos. Estas circunstancias evidenciaron
que el asentamiento de una fundacion no estaba, necesariamente relacionado con el
asentamiento del pilote inico de prueba, atn en el caso de que la carga por pilote fuese igual a
la de prueba.

Naturalmente, estos hechos llevaron a la conclusion de que el conocimiento de la
capacidad de carga de un pilote inico es s6lo una parte de la informacion necesaria para el
proyecto de una buena fundacion sobre pilotes. Para determinar si el asentamiento de una
fundacion sobre pilotes permanecera dentro de limites tolerables, el proyectista debe
considerar, ademas, las tensiones producidas en el suelo por toda la carga transmitida por la
fundacion, y calcular el asentamiento que originaran dichas tensiones. Este calculo requiere
un conocimiento de los principios fundamentales de la mecéanica de suelos. Si los resultados
de esta investigacion indican que el asentamiento puede exceder un valor aceptable, el
proyecto debe cambiarse.

En diversos disefios ejecutados, se observd que los asentamientos respondian a la
carga. Luego, algunos trabajos publicados desde 1920 hasta 1940 definieron a la geotecnia
como el campo que usando el célculo y el andlisis, arriba al disefio de fundaciones
economicas y seguras. El factor de seguridad de capacidad de carga, llega a ser un “concepto
magico”.
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Durante casi un siglo, un largo periodo desde los afos 20, los profesionales refinaron
los métodos de analisis, y actualmente, programas de computacion transforman a cada uno de
ellos en expertos en el analisis de la respuesta de la fundacion al aplicar una carga.
Milagrosamente, ha habido muy poco avance en lo que contienen estos programas.

El ensayo de penetracion estandar (SPT), es todavia la herramienta de exploracion que
domina el campo. La tension total por esfuerzo de corte, es atin el pardmetro mas comun del
suelo utilizado como dato de entrada para calcular la capacidad, y el mddulo elastico lineal es
adoptado para el calculo de desplazamientos.

1.2 Una perspectiva histérica

Terzaghi presentd en 1943 la féormula conocida como “Triple N” para calcular la
capacidad de zapatas simples de aproximadamente Im de ancho en terrenos arenosos. Otros
ingenieros refinaron los originales coeficientes “N” usando valores de resistencias ultimas de
ensayos de modelos de zapatas. El rango de los valores publicados para el coeficiente Nq
oscilaba en mas de un orden de magnitud.

Este amplio rango de parametros clave alertdé a los profesionales que quizas el
proposito de la formula podria ser cuestionable.

Cuando suceden estados criticos de mecanica de suelos, la razon para realizar ensayos
de modelos con el fin de alcanzar valores ultimos, llega a ser clara: los ensayos de modelos
afectan solamente el suelo a poca profundidad, cuando aun el suelo suelto o flojo se comporta
como suelo sobre consolidado. Es decir, al cargar un modelo, después de algin cambio inicial
de volumen, el suelo se dilata y finalmente se contrae, resultando una curva de tension-
deformacion que supone una resistencia tltima.

Las zapatas reales no se comportan como lo hacen los modelos de zapatas. Se observa
por ejemplo, en un ensayo desarrollado en Texas, sobre zapatas cuadradas sobre arena,
presentado en las Figuras 1.1 y 1.2. Note que atn en el extremo de un desplazamiento de un
15% del ancho de la zapata, no hay indicios de falla. Las zapatas reales no alcanzan un modo
de falla ultima, a menos que se trate de arcilla y la carga se aplique rapidamente causando un
incremento en la presion de poros. Asi, de este modo, en el presente, renunciamos a la
formula de la triple N y confiamos en disefios haciendo uso de un analisis de deformaciones
caracteristicas.

12,000
1 Carga —
10,000 _430m Desplazamiento de
| // cinco zapatas cuadradas
/ﬁ / 30m
8,000 , en arena (1 m a 3m). [1]

(KN)

6,000 _ . /ﬁi/// o

< /
5 |
E(i 4,000 A
o i /4 1.5m
2,000 -
jﬂmﬂwﬂ'“” 1.0 m
0 T T T T
0 50 100 150 200

DESPLAZAMIENTO (mm)

Figura 1.1
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Figura 1.2
1.3 La proyeccion hacia el futuro

Es comun calcular el asentamiento de zapatas aplicando el modulo de elasticidad. El
valor del modulo a menudo es tomado de resultados de ensayos, eligiendo un promedio o
adoptando un valor representativo. No obstante, los ensayos de prueba indican o exhiben
tantos modulos “E” como cargas aplicadas hay. Esta variacion del moédulo E no debe ser
sorprendente, los desplazamientos observados son afectados o influidos por deformaciones
cercanas, deslizamientos durante la aplicacion de la carga, incremento de volumen de suelo
afectado entre la aplicacion de una carga y la siguiente, y fundamentalmente, por la
significativa condicioén de preconsolidacion o cementacion.

La zapata mas facil de disefiar, es aquella que es idéntica a la zapata ensayada. Sin
embargo, la situacion podria ser diferente cuando la zapata presenta un ancho real diferente y
ademas se aplican cargas hasta alcanzar altas tensiones.

Como se indica en la Figura 1.2, las curvas pueden ser aproximadas por una forma
llamada “curva q-z” (q es la tension y z representa los desplazamientos) y extrapolar con
confianza. Una curva g-z puede ser expresada de diferentes formas, donde la mas usual es:

o _ i Ecuacion - 1.1
o, 0,
Donde:

o= tension N°1

o>= tension N°2

0= desplazamiento correspondiente a G
&= desplazamiento correspondiente a &>
e=exponente (e=0,4)
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Cualquier par de datos de una serie de datos de carga — desplazamiento (o bien
tensiones vs. desplazamientos relativos) que satisfacen la Ecuacion 1.1, pueden ser usados
para determinar el exponente “e”.

La Figura 1.2 muestra la curva g-z determinada de la prueba de ensayo, donde o; y &,
fueron seleccionados de en un rango medio entre un par de valores, y los valores de o, fueron
aplicados probando diferentes valores de “e” hasta calcular 3, en correspondencia con el
medido. El procedimiento establece un exponente de alrededor de 0,4 para los ensayos de este
tipo de zapatas.

Esto significa que podemos basar el disefio para deformaciones sobre correlaciones g-z
de toda la escala de ensayos de zapatas.

Esta generalmente reconocido que existe una similitud entre la respuesta a cargas de
una zapata y la respuesta de punta de un pilote. Esta similitud le permite a los profesionales
aplicar férmulas para calcular la capacidad de carga también para pilotes de punta.
Usualmente, los valores recomendados para los coeficientes de capacidad de carga para
pilotes de punta N, oscilan entre dos y tres veces los de Ng, pero valores menores y mayores
son frecuentes.

De cualquier modo, no existe una resistencia ultima mas para el pilote de punta que no
sea la resistencia ultima para zapatas, (la capacidad de punta de pilotes puede ser definida
como la carga en la punta que genera cierta penetracion).

Esto puede ser claramente demostrado en numerosas pruebas a escala real, recurriendo
a los ensayos bidireccionales de pilotes, en particular, en lo referente a la aplicacion de las
células “O” desarrolladas por Jorj Osterberg y sus colaboradores.

Estos ensayos midieron carga-desplazamiento en el perimetro del pilote en contacto
con el suelo y en la punta de manera independiente. La Figura 1.3 muestra los resultados de
un ensayo ejecutado sobre una perforacion de 900 mm de didmetro, 15m de longitud en
saprolita limo arcillosa e hincado a una corta distancia dentro de un lecho rocoso.
Similarmente al caso de las zapatas ensayadas, las células “O” para ensayos de pilotes de
punta en carga-desplazamiento sigue una linea poco curvada y no puede apreciarse una
resistencia ultima a pesar que el maximo desplazamiento de punta es de 6% del diametro del
pilote.

Resultados de Ensayos de Células O
(Osterberg) con simulaciones t-zy q-z
Resultados de las células
10,000
O para la punta y el
i | I Ao
//"'"'f ajustadas a los resultados,
5 o y la curva carga
< - i desplazamiento para el
< | ] hundimiento de la cabeza,
8 4,000 | LATERAL z,..::""""""# calculada de los valores
< ] ,.r"'"l:ljl:;l' A ajustados. [1]
O -,..r-
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0
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Figura 1.3
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La relacion carga desplazamiento de un pilote de punta puede ser aproximada por una
curva q-z, y asi conocer la relacion carga-desplazamiento para el perimetro del pilote, la cual
se llama curva t-z. El ajuste se obtiene usando un exponente de 0,55 para la resistencia de
punta y 0,20 para la resistencia lateral. La resistencia lateral es determinada asumiendo,
conservadoramente que la resistencia lateral ultima estaba cerca de desarrollarse a lo largo de
toda la longitud del pozo. Las curvas t-z, y q-z, son combinadas para establecer también la
equivalencia con la curva carga-desplazamiento del asentamiento de la cabeza del pilote,
incorporando la rigidez axial del pilote.

Aunque es un ejercicio interesante, la curva carga-desplazamiento de la cabeza del
pilote suma un pequefio aporte en cuanto a la valoracion de la resistencia del pilote se
refiere. Aplicando una carga mayor el pilote se hundird mas. Obviamente, la capacidad
proyectada es aqui el limite relevante.

El resultado mas importante del andlisis, es la distribucion de la carga a lo largo del
pilote por un largo periodo de tiempo. La Figura 1.4a muestra la distribucion de cargas,
determinada de los datos del ensayo (el pilote ensayado contaba con galgas extensométricas
instrumentadas) para una carga adoptada sostenida de 4.000 KN. Consideramos que el suelo
del lugar por alguna razén experimentara un gran asentamiento a largo plazo, o
alternativamente, un bajo asentamiento, como se muestra en las Figuras 1.4b (distribucion de
asentamientos [ y II). Una friccion negativa se desarrollard evidentemente, y la carga se
incrementara hacia abajo del pilote hasta un maximo en un plano neutro, ubicacion de las
fuerzas de equilibrio, asi como del equilibrio de asentamientos. [1]
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A. Distribucion de carga en el pilote para condiciones de largo plazo para el caso
de grandes (I) y pequefios (II) asentamientos del suelo alrededor del pilote.

B. Desplazamiento de la punta del pilote medido en ensayos con células O.

C. Distribucion de dos casos de asentamientos I: grandes y II: pequefias

Figura 1.4a Figura 1.4b
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Para el caso I, el plano neutral se desarrolla a una profundidad de alrededor de 10,20m.

Debajo del plano neutro, las fuerzas de corte laterales contra el pilote actian en la direccion
positiva, y como se muestra en la Figura 1.4a, la fuerza de punta del pilote es igual al
maximo.
Ensayo de carga con células Osterberg. Como se muestra en los diagramas carga-
desplazamiento medidos con las células “O”, el desplazamiento de la punta del pilote es
entonces S5mm. La Figura 1.4b ilustra que para este desplazamiento de punta y considerando
la poca longitud del pilote, y la exhibida interaccion entre fuerzas y desplazamientos, la
cabeza del pilote se asentard poco mas de 60mm. Si en el otro caso, el asentamiento del suelo
es pequeiio (Caso II) entonces, el plano neutro se ubicara mds arriba, y la fuerza en la punta
del pilote se reducird aproximadamente 2.300 KN, lo cual solo requiere un desplazamiento de
la punta de 16mm. Por la construccién mostrada en la Figura 1.4b, la cabeza del pilote se
asentara alrededor de 20mm.

El caso tomado como ejemplo, demuestra sin lugar a dudas, que lo que gobierna una
fundacion de pilote segura en su comportamiento a largo plazo, es el asentamiento del suelo
del lugar. Este concepto nos induce a pensar que en disefio de fundaciones sobre pilotes,
asentamientos y compresibilidad del suelo del lugar son excesivamente importantes para un
disefio integral.

Desafortunadamente, este criterio no es reconocido en la practica corriente, pero
ciertamente debera ser reconocido en el futuro. Es necesario remarcar que un analisis mas
preciso requiere ensayos que puedan separar la respuesta lateral y la respuesta de punta.

El relativamente reciente cambio a LRFD (load-resistance-factor-design), ha causado
incertidumbre acerca de la seguridad en el disefio de ciertos proyectos. Un control de los
disefios con un andlisis de deformaciones y asentamientos, los cuales son ejecutados o
llevados a cabo con valores de factores de carga-disefio en estado limite de servicio, ofrecen
al disefiador un necesario alivio.

Concluimos, en que en un futuro no muy lejano, la capacidad portante perderd su
singular importancia, y un andlisis de asentamientos y deformaciones exigiran protagonismo
en el disefio de la fundacion.

1.4 Objetivos y alcances de la investigacion

El estudio estd orientado a medir la capacidad de carga de un micropilote en suelo
cementado, y comparar esta resistencia con la de un micropilote en condiciones de suelo
natural sin tratar.

Al volcar una lechada de cemento en el hueco de la perforacion, el suelo que rodea la
misma se impregna. Esta impregnacion se genera en toda la superficie expuesta del hueco de
la perforacion, donde el cemento es hidratado y reacciona con las particulas del suelo,
formando eventualmente un conglomerado rocoso so6lido con muy buenas caracteristicas
mecanicas que se expande en direccion radial, conformando una zona alrededor del hueco en
la cual las propiedades fisicas, quimicas y mecéanicas del suelo son distintas a las
correspondientes a las del suelo sin tratar.

En numerosos casos, al perforar el suelo a una escasa profundidad, el perfil
edafoldgico exhibe un unico tipo de suelo, sin revelar coeficientes de permeabilidad diferentes
en la continuidad del estrato. Por lo tanto, al aumentar la carga hidraulica, la infiltracion de
lechada en profundidad sera superior a la infiltracion lograda a niveles proximos a la
superficie. Es decir, si la permeabilidad del suelo es una constante, la infiltracion debe ser
superior en profundidad. De esta forma, la lechada que penetra en la profundidad del hueco
sera proporcionalmente mayor, y generara un bulbo de infiltracion en la base de la
perforacion.
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La cantidad de lechada que se vierte esta determinada por la capacidad de absorcion de
la perforacion. Se debe interrumpir el vertido, cuando se produce el primer rechazo (el nivel
libre de la lechada alcanza la superficie), o bien cuando el tiempo de infiltracién de la misma
supera un valor establecido a priori.

El trabajo se llevara a cabo en un predio proximo al Instituto de Estructuras,
dependiente de la Universidad Nacional de Tucuman, dentro la Quinta Agronémica (Ver
Figura 1.5 y 1.6). La proximidad con el Instituto de Estructuras resulta muy favorable a los
efectos de contar con las herramientas e insumos necesarios para la investigacion en tiempos
breves, y a su vez, poder controlar su uso y proteccion frente a eventuales hechos de
vandalismo.

Zona de emplazamiento 5 -
del Inst. de Estructuras ‘& e

INST DE ESTRUCTURAS UNT

UBICACION
BANCO DE CARGA

“‘_—. -

Figura 1.6 Ubicacion Inst. de Estructuras de la U.N.T. y del banco de cargas

|
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Definido el lugar donde se realizara la investigacion, se determinardn dos propiedades
para el tipo de suelo involucrado en la experiencia, una hidraulica y otra mecanica (a.
Contenido de agua, b. Consistencia).

En una primera etapa de la investigacion, experimentalmente se observaran las
dimensiones y caracteristicas del bulbo de infiltracion que se genera para el tipo de suelo
elegido, mediante el colado de lechada cementicia en un pozo piloto o de prueba. Ademas este
hoyo, servird para extraer las muestras de suelo a ser analizadas en laboratorio para la
determinacion de propiedades indices, hidraulicas y mecanicas.

Posteriormente, se analizard el periodo durante el cual se produce el fraguado de la
mezcla; en particular, se intentard medir el espesor de la costra superficial que rodea la
perforacion, fruto de la infiltracion de la lechada, en este pozo de prueba.

En una segunda etapa, se proyectard y ejecutara un banco de cargas en una parcela
muy proxima a la zona donde se excavd el pozo de prueba, con el fin de poder realizar el
ensayo en un suelo que presente idénticas condiciones al suelo analizado en el pozo piloto.

El banco proyectado incluira un micropilote en suelo cementado, un micropilote en
suelo sin tratamiento previo, y un pilote con un cabezal cuadrado. Los resultados de este
ensayo deben ser evaluados, descriptos y comparados.

En el procedimiento adoptado para la infiltracion, la misma se produce naturalmente
por gravedad, es decir que se vierte la lechada gradualmente en la perforacion. Esta forma de
tratar la superficie de adherencia, si bien no pretende obtener los mismos resultados que se
esperarian con tratamientos a alta presion mediante inyecciones con aire comprimido, no es
menos cierto que el crecimiento de la resistencia friccional lateral se obtendria con un
procedimiento mas simple y econdémico; y fundamentalmente, se preserva la estructura y
acomodamiento de las particulas de suelo, sin romperla.

Aunque para cada tipo de suelo de acuerdo a su permeabilidad, porosidad, contenido
de humedad, etc., el bulbo de infiltracion que produce esta lechada sera diferente; uno de los
objetivos es valorar adecuadamente los resultados obtenidos para un terreno en particular; y
comparar estos resultados con ensayos que se realicen en futuras investigaciones con otros
tipos de suelos.

Actualmente son innumerables los problemas acaecidos por el cedimiento de
fundaciones de edificios en alturas, cedimientos de apoyos de puentes, alteraciones del estado
de las fundaciones por diversos factores, deslizamiento de taludes, etc., y en muchos de estos
problemas las soluciones propuestas estan relacionadas con la construccion de micropilotes.

Si bien los mismos se usan desde hace mucho tiempo y con excelentes resultados, la
intencion de este trabajo es observar si la capacidad de carga se puede mejorar tratando el
suelo que reviste al pilote mediante una infiltracion por gravedad de una lechada de cemento.

Es muy usual obtener una muy buena infiltracion del terreno con el procedimiento
conocido como jet-grouting, pero este método de infiltracion requiere de equipos sofisticados,
con alta tecnologia involucrada y de costos notablemente superiores.

1.5 Metodologia de trabajo empleada

La primera etapa de este trabajo, se debiera destinar a realizar un breve repaso de las
propiedades indice, hidraulicas y mecanicas de los suelos. Sin embargo, por tratarse de
temas conocidos y ampliamente difundidos por la bibliografia existente, se incluiran en el
Apéndice.

El enfoque que se pretende dar al repaso de estos conceptos, es presentar a modo
introductorio una seriec de conceptos de la mecanica de los suelos que permitiran
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posteriormente comprender de manera acabada la metodologia seguida en la presente
experimentacion, como sus alcances y limitaciones.

Si bien existe abundante bibliografia referida a la mecénica de suelos en la actualidad, en
el apéndice se recopilan conceptos y desarrollos del libro “Mecéanica de Suelos en la
Ingenieria Practica” de Terzaghi, Karl y Peck, Ralph B, Afio 1955, por tratarse de un clasico
en cuanto propiedades fisicas y mecanicas de suelos se refiere.

Teniendo presente que en la experiencia a desarrollar, van a interactuar con el suelo, la
lechada de cemento, y el hormigdn en estado fresco y endurecido, se incluye el tratamiento de
sus propiedades mas importantes conocidas hasta el presente.

Una vez analizadas las propiedades mas importantes del suelo, lechada y hormigén
relacionadas con la investigacion a desarrollar, se generan las condiciones propicias para el
disefio eficiente de un banco de cargas.

Definido el lugar donde se realizara la investigacion, en una primera etapa de la
misma, se realizard una perforacion a escala 1:1. En esta perforacion, mientras se avanza en
profundidad, se tomaran las muestras de suelo alteradas e inalteradas a los efectos de su
analisis en laboratorio.

Ulteriormente, en la perforacion realizada, se vertera la lechada de cemento con una
dosificacion adecuada y se mediran posteriormente pardmetros hidraulicos y geométricos de
la infiltracion.

En el desarrollo del proyecto de investigacion se utilizaran elementos de uso comun y
generalizado en nuestro medio, con el fin de reproducir condiciones idénticas a las de una
obra ordinaria en ejecucion

Luego de evaluar los resultados respecto de la infiltracion e impregnacion de lechada
en el pozo piloto o de prueba, y después de conocer los resultados de laboratorio referidos a
las propiedades fisico-mecanicas del suelo en cuestion, surgirdn los elementos de juicio
necesarios para verificar el disefio propuesto para el banco de cargas.

Corregido el proyecto original del banco de cargas, se replanteara la geometria del
mismo sobre el terreno, y se llevaran a cabo las perforaciones correspondientes tanto a los
pilotes de compresion a ensayar, como asi también los de traccion, que absorberan la fuerza
reactiva de los apoyos de la viga que soporta el émbolo de aplicacion de cargas.
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CAPITULO 2

ESTADO ACTUAL DEL CONOCIMIENTO
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2. Estado actual del conocimiento
2.1 Disefio de fundaciones sobre pilotes

El disefio de fundaciones sobre pilotes dificilmente incluye un analisis de
asentamientos y se limita generalmente a determinar un factor de seguridad de capacidad
de carga que sera igual a un valor minimo. Esta aproximacion, es antieconémica y en
muchos casos insegura. Cada disefio de una fundacion sobre pilotes debe establecer una
distribucién de resistencias a lo largo del pilote, determinar la ubicacion de las fuerzas de
equilibrio (Plano Neutral - NP), estimar la magnitud de las fuerzas de rozamiento
acumuladas por la friccién de piel negativa en el plano neutral, evaluar la longitud de la
zona donde las fuerzas de corte cambian de direccion negativa a positiva, establecer la
relacion carga desplazamiento para la base del pilote, y la distribucion de cargas del pilote
en el momento en que los asentamientos llegan a ser un resultado del disefio, y finalmente,
ejecutar un analisis de asentamientos.

El andlisis de asentamientos de fundaciones sobre pilotes debe distinguir entre
asentamientos debido a causas externas al pilote y asentamientos debido a las cargas del
pilote. Cada uno de los puntos mencionados estd referenciado en el desarrollo que a
continuacion se detalla, y una aproximacion para el disefio de fundaciones sobre pilotes y
para pilotes-platea es presentado. Ejemplos y casos conocidos fueron incluidos, mostrando
la distribucion de resistencias calculadas y medidas a lo largo del pilote y asentamientos
del suelo y el pilote.

2.1.1 Conceptos preliminares

La razén mas comun para recurrir a fundaciones sobre pilotes y no a las zapatas
corridas, plateas u otro tipo de fundaciones, es minimizar el asentamiento de la fundacion.
Todavia, el disefio de una fundacioén sobre pilotes, dificilmente incluye un andlisis de
asentamientos.

Antiguamente, el concepto establecido era, que si la capacidad portante es segura la
naturaleza cuidara el resto. Este disefio basado en la confianza es frecuentemente
antiecondomico, y no siempre es seguro. Ademas, para determinar la capacidad portante,
un analisis de asentamientos debe ser parte de cada disefio de fundaciones sobre pilotes.

Para un grupo de pilotes portantes en rocas o bien sobre morenas glaciares, puede
estimarse conforme a la experiencia, que no se observaran asentamientos importantes.
Para otras condiciones de suelo, la valoracion de los asentamientos requerira de un
analisis detallado. De manera similar, a otro tipo de fundacion, un analisis correcto de los
asentamientos, necesita que el perfil del suelo y el régimen del agua de poros estén bien
establecidos, y la influencia de terraplenes, cargas de otras fundaciones, excavaciones y
cambios en los niveles de la napa freatica sean incluidos en los calculos.

Para fundaciones sobre pilotes, no obstante, es necesario tener en cuenta factores
adicionales, tales como la distribucion de las resistencias de punta y laterales del pilote en
condiciones de equilibrio a largo plazo, las cargas en la cabeza del pilote, la carga de
friccion ubicada en el plano neutral debido a la acumulacion de fuerzas de friccion
negativas, la longitud de la zona de arriba y abajo del plano neutral, teniendo presente las
fuerzas de corte a lo largo del perimetro del pilote y sus cambios de direccion negativa a
positiva, la relacion carga-desplazamiento para la punta del pilote, y la distribucion de
cargas del pilote.
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Mas aun, un andlisis de asentamientos, debe distinguir entre asentamientos debido a
desplazamientos causados por fuerzas externas provenientes de la estructura de soporte, y
los asentamientos debido a causas que no sean cargas externas.

2.1.2 Capacidad de carga y carga residual de pilotes

La capacidad de un pilote es un aspecto basico en el andlisis y disefio de un pilote.
Capacidad es la resistencia ultima del pilote, la carga mas alla de la cual, los desplazamientos
llegan a ser excesivos, 0 progresivos para pequefios incrementos de carga, como se observa
por ejemplo, en el ensayo de carga estatico.

La capacidad es facil de determinar en el caso de pilotes que no tienen resistencia de
punta, y una resistencia lateral con una respuesta elasto-plastica bajo carga, tal como se
presenta una tipica curva carga desplazamiento para pilotes en Fig. 2.1a. [2]

1,000 . 1,000 , , , .
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RESISTENCIA 50 % RESISTENCIA DE PUNTA
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Figura 2.1a  Carga — desplazamiento paraun  Figura 2.1b Carga — Desplazamiento para un
100% capacidad lateral del pilote pilote con igual resistencia lateral y de punta

Nota: Limite de Davisson, conocido como “offset limit load” es la carga correspondiente al
desplazamiento que excede la compresion elastica del pilote.

La curva estd determinada en una simulacién de un ensayo de carga estatica en un
pilote de punta cerrada de acero cilindrico con un diametro de 300mm, 15m de longitud en
suelo uniforme.

El valor de la capacidad sale obviamente del comportamiento al hundimiento segtn la
resistencia lateral del pilote, es decir, un desplazamiento continuo sin incrementos de carga.
Como se indica en la Figura 2.1b, no obstante, una vez que entra en juego la resistencia de
punta, la curva carga-desplazamiento no continua mostrando un comportamiento de
hundimiento sin incrementos de carga.

La curva carga-desplazamiento mostrada en la Figura 2.1b, es representativa del
mismo pilote cuando se adopta un 50% de resistencia lateral para el pilote y un 50% de
resistencia de punta. Los parametros del suelo para calcular utilizados en la Figura 2.1b, son
elegidos de modo que se obtenga el “offset limit” (Limite de Davisson) igual a la capacidad
de resistencia lateral del pilote (Figura 2.1a). La curva carga-desplazamiento de la Fig 2.1b,
no muestra ninguna tendencia al respecto del “hundimiento sin incremento de carga” o
cualquier valor de carga que pueda ser considerado como la capacidad de carga del pilote.

Capitulo N°2: Estado actual del conocimiento 2.1 Diseilo de Fundaciones sobre pilotes 26



Tesis de Magister en Ingenieria Estructural Ing. Enrique Daniel Mafud

Para tales casos, la practica es en ambos casos simplemente considerar que la
capacidad sera la carga que genere un movimiento o desplazamiento igual al 10% del
diametro del pilote (300mm en este caso), o bien seleccionar un valor de capacidad de carga
por definicion aplicado a la curvatura de carga-desplazamiento.

Algunas de estas definiciones estan en uso, la mas comun en Norteamérica es la
“carga limite de Davisson” (offset limit), la cual es la carga en la interseccion de la curva
carga-desplazamiento con una linea paralela a la linea elastica del pilote que surge o se eleva
desde el eje de desplazamientos en un valor igual a 4mm adicionales al didmetro del pilote en
(mm) dividido en 120.

La multitud de definiciones fallidas es una consecuencia de la inutilidad de forzar la
busqueda de resistencias tedricas ultimas en situaciones donde no es aplicable. Obviamente,
existen mas definiciones para determinar la capacidad de carga de pilotes que para seleccionar
un punto arbitrario definido sobre la curva.

La respuesta carga-desplazamiento de un pilote es una combinacion de resultados de
tres desarrollos. Primero, la resistencia lateral, la cual en muchos casos desarrolla una
resistencia tltima y un modo de falla. Segundo, el acortamiento o compresion del pilote, el
cual presenta una respuesta mas o menos lineal para la carga aplicada. Tercero, la respuesta en
la punta, la cual no exhibe una resistencia ltima. La ultima declaracion, puede ser entendida
considerando que la resistencia de la punta es una especie de zapata que soporta una columna
larga, y el comportamiento carga-desplazamiento de la punta es similar al de las zapatas.

El concepto de resistencia tltima fue desarrollado varios afios atras de la observacion
de zapatas de grades dimensiones en arcilla y otros modelos sobre arena. Pruebas de carga a
escala reducida o a escala real de zapatas sobre arcillas fueron ejecutados con incrementos de
carga tales que la presion de poros crecia conforme avanzaba el ensayo, provocando que la
presion efectiva se reduzca hasta un punto donde se produce la falla. Esto no sucede cuando el
incremento de carga es tan lento que el exceso de presion de poros se disipa conforme se
desarrolla el ensayo.

Ademas, en relacion a los ensayos a escala reducida sobre arena, no pudo probarse
hasta el momento, que la respuesta del suelo del ensayo sobre pequefas zapatas ubicadas
sobre la superficie de la arena, sea siempre en un modo dilatante: la arena se expande, pierde
densidad, y pierde tension conforme avanza el ensayo.

En contraste, ninguna falla ha sido observada para zapatas enterradas, sean estas
pequefias o grandes.

Por ejemplo, Ismael (1985) ejecutd ensayos de zapatas en arena fina compactada sobre
zapatas cuadradas con lados de 0,25m - 0,50m — 0,75m — 1m a profundidades de 1m, 2,8m
sobre la napa freatica. Los resultados en términos de tensiones medidas versus
desplazamientos como un porcentaje del ancho de la zapata es mostrado en la Fig 2.2a. Se
observa que la grafica va curvandose suavemente sin quiebres u otra indicacion de falla a
pesar que los desplazamientos llegan a ser tan grandes como 10% o 15% del ancho de la
zapata.

Resultados similares fueron presentados por Briaud y Gibbens (1994) para zapatas
ubicadas bien arriba de la napa fredtica en una arena fina limosa suavemente preconsolidada.

La relacion de vacios de la arena era 0,8. Los lados de las zapatas eran de 1,0m —
1,5m — 2,0m — 3,0m dos de las zapatas eran de 3,0m de ancho. El resultado de la prueba se
presenta en la Figura 2.1b. Es notable que ninguna indicacion de falla es indicada a pesar de
los enormes desplazamientos. [2]
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Las células Osterberg recientemente desarrolladas han permitido realizar
observaciones directas de la respuesta de la punta de un pilote con el incremento de la carga, y
mostraron que la respuesta original carga-desplazamiento de la punta de un pilote tiene la
forma de una curva suave gradualmente curvada y no muestra peculiaridades o repentinos
cambios de inclinacioén o pendiente, muy similar a las zapatas. Evidentemente, el concepto de
capacidad portante no es aplicable a la respuesta de la punta del pilote a la carga.

Que el concepto de capacidad portante de pilotes no sea adecuado, no significa que la
aplicacion de este concepto a la capacidad soporte de un pilote serd incorrecta. La
aproximacion estd bien establecida en la ingenieria practica. No obstante, la practica seria
buena para reconocer las fallas involucradas, como se vera mas adelante.

La Figura 2.3 presenta dos curvas carga desplazamiento producidas mediante la
simulacion de un ensayo de carga estatico usando los mismos datos de entrada para el pilote y
el suelo. La unica diferencia entre el calculo de las dos curvas es que no se consideran cargas
residuales presentes en el pilote representado por la curva de abajo, mientras que para la curva
de arriba se suma una carga residual de 1/3 de la resistencia tltima de punta. (El término
“carga residual” se refiere a las cargas presentes en el pilote inmediatamente antes de empezar
el ensayo de cargas estaticas).

La linea paralela limite (linea Davisson) fue agregada para mostrar mas claramente
cuanta diferencia (en este caso un 20%) puede observarse si se considera la presencia de
cargas residuales en la interpretacion de los resultados de un ensayo.

Para calcular la curva carga-desplazamiento, las respuestas de resistencias laterales y
de punta fueron ingresadas expresadas como curvas “t-z” y “q-z” segun se indica en la Fig.
2.4. La curva “g-z” usada en la simulacion de la Fig. 2.1b es en la forma de una curva suave
gradualmente curvada o inclinada sin alcanzar un pico tipico para la respuesta de punta del
pilote. No obstante, las dos curvas “t-z” tienen distintos picos. La curva “t-z” (que no
considera deformaciones por reblandecimiento) usada para la simulacién en la Fig. 2.1a y
2.1b, muestran una resistencia de corte teniendo una leve tendencia al endurecimiento de
deformaciones mas alla del pico.

La segunda curva “t-z” muestra una respuesta de deformacion por reblandecimiento
mas alla del pico, cuyo comportamiento carga-desplazamiento es tipico para la resistencia
lateral de pilotes de muchos tipos de suelos.
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Los resultados de una simulacién empleando esta curva “t-z” son presentados en la
Fig. 2.5. Como en la Fig 2.3, la curva carga—desplazamiento de arriba en Fig 2.5 incluye el
efecto de cargas residuales y la diferencia entre las dos curvas, es similar a las de las Fig 2.1y
2.3. Para facilitar la comparacion, las curvas mostradas en la fig 2.3 son incluidas también en
la fig 2.5. Las curvas muestran que un gradual incremento en la resistencia de punta, es
compensado por un simultdneo decrecimiento en la resistencia lateral. Se observa del grafico
que la linea paralela limite seria una razonable “carga de falla” para interpretar los resultados

del ensayo. [2]
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A pesar del hecho que la existencia de cargas residuales ha sido observada y reportada
en diversas oportunidades (p.e. Hunter y Davisson 1969, Gregersen y otros 1973, Fellenius y
Samson 1976, Holloway y otros 1978) algunos estan bajo la incorrecta impresion que este
efecto es despreciable y que de cualquier manera esta limitado a pilotes en arcilla. De este
modo, ellos indujeron a pensar que las cargas residuales pueden ser despreciadas o no
consideradas en el andlisis de los resultados de los ensayos de carga en pilotes
instrumentados. El efecto esta lejos de ser despreciable, no obstante tampoco esta limitado a
pilotes en arcilla. Las fig 2.6 y 2.7 muestran resultados de un ensayo de carga estatico sobre
un pilote instrumentado de hormigdén premoldeado de 280mm hincado 16m en arena. [2]

CARGA (KN)
0 100 200 300 400 500 600

0 Do . —y—
Residual /
| : +| +
| Verdadera .
menos +
4 | Residual
g F
' 6
g € \ / ,""';_\Verdadera
= = 8 -
% 2 N
o 5 ; A
o a 10 f
< z |
(] a / ny /
F 4
S 12 / v
o /
/s
14 i y,
16 -
0 10 20 30 40 50 80 70
DESPLAZAMIENTO DE LA CABEZA DEL PILOTE (mm) "
Figura 2.6 Carga — Desplazamiento para la cabeza, Figura 2.7 Distribuciones medidas de
punta, y lateral de un pilote instrumentado en cargas residuales y cargas verdaderas
arena (datos de Gregersen y otros 1973) (datos de Gregersen y otros 1973)

Se debe advertir lo gradual, casi lineal del incremento de la carga en la punta, y la
reduccion de la resistencia lateral para los desplazamientos de la cabeza del pilote mas alla de
40mm mostrado en la fig 2.6. La forma rigida inicial de la curva es una consecuencia del
hincado habiendo densificado el arena inmediatamente debajo de la punta del pilote.

El incremento de la resistencia de punta mas alla de 10mm de desplazamiento de la
cabeza del pilote, es aproximadamente igual al simultaneo decrecimiento de la resistencia
lateral y resulta en apariencia una falla por hundimiento de la curva carga-desplazamiento de
la cabeza del pilote a SOOKN de carga maxima.

Se debe observar también que cada vez que la cabeza del pilote fue descargada, la
carga remanente crecid, mostrando que el ciclo de carga precedente ha sumado a la carga
residual en el pilote.

El pilote fue instrumentado en diversos niveles o profundidades y Gregersen y otros
(1973) midieron la distribucion de cargas en el pilote inmediatamente antes y durante el
ensayo de carga estatico. La Fig 2.7 presenta la distribuciéon medida inmediatamente antes,
“la carga residual”, y la distribucion de cargas para SOOKN de carga maxima, la “carga real”.
La diferencia entre las dos curvas (la curva sefialada “real-residual”) es la medida del
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incremento de carga impuesto en el pilote para la maxima carga del ensayo. Esto es lo que
podria ser considerado erroneamente como la real distribucion de carga, donde no trataron de
encontrar la carga residual, sino que asignaron a todas las galgas en el comienzo del ensayo el
valor cero a las lecturas, esto significa cero para la carga del pilote. [2]
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Figura 2.8 Incremento de carga desde el comienzo de un ensayo
de carga estatico en arena con evaluaciones de distribucion de
cargas residuales y cargas verdaderas. (datos de Baker y otros
1993, analizados por Fellenius, 2001)

La carga residual en el pilote puede ser explicada como parcialmente introducida por
el hundimiento del pilote, y parcialmente ser debido a la recuperacion (re-consolidacion) del
suelo de los disturbios causados por el hundimiento del pilote. No obstante, la carga residual
para pilotes en arena no esta restringida a pilotes hincados, lo cual esta ilustrado en Fig 2.8,
presentando una distribucion de cargas en un pilote en arcilla con el objetivo de estudiar el
desarrollo de las cargas de arrastre.

Usualmente, ensayos de carga dinamicos son llevados a cabo. No obstante, el término
“cargas de arrastre” es sélo el término para cargas residuales cuando se ejecuta un ensayo de
cargas dindmicas. El mecanismo es idéntico.

Por ejemplo, Fellenius y Broms (1969) y Fellenius (1972) midieron la distribucion de
cargas en dos pilotes instrumentados de 300mm de diametro y 53m de profundidad hincados a
través de 40m de arcilla y dentro de arena. El area estaba inalterada, no afectada por
construcciones desde que emergi6é del océano, después del final de la era de hielo. La
distribucion de cargas fue medida inmediatamente y durante un largo tiempo siguiendo el
hundimiento. La distribucion medida es presentada en la fig 2.9, exhibiendo que
inmediatamente después del hundimiento la carga es aproximadamente igual al peso propio
de los pilotes.

La disipacion de la presion de poros inducida en el hundimiento del pilote termind en
los proximos 154 dias, resultando en una acumulacion de carga del pilote. Sorpresivamente, la
acumulacion de carga continud también después de haberse disipado las presiones de poros
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inducidas, y la fig 2.9 incluye también la distribucion medida a los 496 dias después de
terminado el hundimiento y 342 dias mas tarde. El continuo incremento de cargas es
considerado debido a un pequefio asentamiento localizado alrededor de 1mm por afio en
coincidencia con el levantamiento isostatico del terreno de aproximadamente la misma
magnitud.

En un ensayo de carga estatico que ha sido ejecutado en alglin momento durante este
periodo, después de hundido, las cargas de arrastre medidas podrian ser la carga residual del
pilote.
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Figura 2.9 Distribucion de Cargas medida en dos pilotes inmediatamente,
154 dias, y 496 dias después del final del hincado. (datos de Fellenius y
Broms 1972; Fellenius 1972). [2]

Un ejemplo adicional es presentado en la fig 2.10, el cual muestra resultados de un
ensayo de carga estatico sobre un pilote tubo de acero hincado de 45m de profundidad,
406mm de diametro, en arcilla suave (Fellenius y otros 2004). El ensayo fue ejecutado a 46
dias de que el pilote fuera instalado, cuando las presiones de poro inducidas fueron disipadas.

Es necesario tener presente, que si las cargas residuales no han sido consideradas en la
evaluacion de datos del ensayo, esto es, si las galgas extensométricas se fijaron en cero en el
comienzo del ensayo, las cargas medidas durante el mismo podrian haber sido pensadas como
las representativas de la distribucion de cargas real. Luego, la evaluacion podria concluir
erroneamente que no existe resistencia lateral a lo largo de los ultimos 12m de longitud del
pilote.

Asi, un pequefio desplazamiento sera suficiente para desarrollar fuerzas de corte a lo
largo del pilote. Cada desplazamiento es el resultado de un gran numero de influencias
asociadas con el hincado de los pilotes, perforacion e inyeccionado de pilotes perforados,
curado de inyecciones de cemento, reconsolidacion del suelo alrededor del pilote, etc.; asi
como los efectos del desarrollo de eventos en el sitio, tal como un continuo asentamiento. Es
importante indicar que de acuerdo a la precision buscada en la real distribucion de cargas, las
cargas residuales deberian ser tenidas en cuenta en el analisis de los resultados de los ensayos
de carga estatica. Sin perjuicio de ello, y teniendo presente que este trabajo se lleva a cabo
sobre micropilotes involucrando solo un estrato superficial del suelo, no se tendran en cuenta.
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La carga residual es desarrollada por acumulacion de fuerzas de corte en direccion
negativa a lo largo de la parte de arriba del pilote que esta en equilibrio con la acumulacion de
fuerzas de corte en direccion positiva a lo largo de la parte baja del pilote. La longitud a lo
largo del pilote (zona de transicion de esfuerzos de corte) donde la direccion de las fuerzas de
corte cambian de negativa a positivas puede ser corta o larga.
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Figura 2.10 Distribucion de cargas medida en un ensayo de carga
estatica sobre un pilote de 45m de longitud en arcilla.
(Fellenius y otros 2004). [2]

La resistencia de corte a lo largo del pilote es gobernada por tensiones efectivas o
presiones efectivas y es aproximadamente proporcional a las presiones efectivas de
sobrecarga. Por lo tanto, la distribucion de resistencia lateral en un suelo homogéneo,
uniforme, sera en su forma, una curva similar a la curva de resistencia ltima mostrada en la
fig. 2.11a, cuya forma puede ser determinada en un ensayo llevado a cabo con un pilote
instrumentado.

La porcion de la resistencia de punta, de la resistencia Gltima, nivel alcanzado con la
resistencia de punta indicado en la fig 2.11a, es la resistencia movilizada en el ensayo de
carga estatico, tipicamente en un desplazamiento de la punta de alrededor de 10mm. Es decir,
antes de comenzar el ensayo, el pilote llegara a estar sometido a cargas residuales, a veces en
cantidades significativas y otras en cantidades despreciables.

Para ilustrar esta afirmacion, la figura indica dos distribuciones de carga residual. La
primera curva representa el caso de desplazamientos de suelo relativamente pequefios, donde
toda la fuerza de corte lateral residual es solamente movilizada cerca de la superficie del
suelo (direccidon negativa) y cerca de la punta del pilote (direccion positiva). Las fuerzas de
corte no son completamente movilizadas a lo largo de la porciéon media del pilote, la zona
donde cambia la direccion del corte (zona de transferencia).
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La segunda curva es tipica de cuando desplazamientos de suelo relativamente grandes
han causado que las fuerzas de corte lleguen a estar completamente movilizadas sobre toda la
longitud del pilote, dejando una pequefia zona de transferencia.

Si las galgas en el pilote han sido inicializadas en cero inmediatamente antes de iniciar
el ensayo de carga estatico, y solamente las cargas aplicadas en el ensayo son consideradas en
el reporte final de distribucion, la distribucion asi determinada quizas tenga un error grosero.
La fig 2.11b muestra la curva de distribucion real, la cual combina las cargas residuales y las
cargas aplicadas en el ensayo; y la “falsa distribucidon” que aparece cuando la carga residual
no es tenida en cuenta.

Casos historicos publicados sobre resultados de ensayos de carga en pilotes
instrumentados frecuentemente no han incluido la carga residual, los cuales han dado origen a
errores tales como la “profundidad critica” (Fellenius y Altaee 1995). [2]
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2.1.3 Friccion de piel negativa, carga de arrastre y arrastre descendente

Diversos trabajos de importancia fueron publicados presentando mediciones de
distribucion de carga en pilotes instrumentados haciendo énfasis en las cargas de arrastre, por
ejemplo Bjerrum y otros 1965 y 1969; Darvall y otros 1969; Endo y otros 1969; Fellenius y
Broms 1969; Fellenius 1972; Clemente 1979 y 1981; Bozozuk 1981; Leung y otros 1991.

El historico trabajo del caso desarrollado por Endo (1969) es un estudio de un campo
extenso de las cargas de arrastre y el arrastre descendente en pilotes, y demuestra la
interaccion entre las fuerzas en el pilote, los asentamientos, y la penetracion de la punta del
pilote. El trabajo presenta los resultados de mediciones sobre pilotes instrumentados de acero
hincados de 610mm de diametro y 43m de longitud, asi como los asentamientos de pilotes y
del suelo circundante durante un periodo de casi dos afios (672 dias).

El perfil del suelo en el sitio considerado es un espeso aluvion sobre un manto acuifero
sumergido; una espesa capa de 9m de arena limosa, seguida por limo hasta una profundidad
de aproximadamente 25m apoyado sobre capas alternativas de limo y limo arenoso hasta
profundidades de 41m seguido por arena. Dos pilotes fueron hincados con punta cerrada y
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uno fue hincado con punta abierta. La resistencia a la penetracion final del hincado fue clara,
alrededor de 20mm para el ultimo golpe.

La napa freatica estaba localizada alrededor de 1m debajo de la superficie del suelo.
La presion del agua de poros en el lugar estaba afectada por el bombeo en capas bajas de limo
con el objeto de obtener agua para una planta industrial, lo cual cre6 un gradiente
descendiente en el lugar.

La diferencia en términos de desnivel de agua entre la napa freatica y la capa de arena
a una profundidad de 40m es alrededor de 30m. La consolidacion resultante del terreno lleva
al suelo a asentarse y colgar de los pilotes, creando cargas de arrastre y arrastre descendente.

La Fig. 2.12a presenta una compilacion de las distribuciones de carga medidas en tres
pilotes 672 dias después del hincado (pilotes oE43, cE43, cB43). Los tres pilotes
desarrollaron un pequefio plano neutral debajo de los 30m de profundidad. La distribucion de
cargas en los dos pilotes de punta cerrada es muy similar. Para estos dos, la carga de arrastre
es de alrededor de 3000KN, en equilibrio con la suma de la resistencia lateral positiva de
alrededor de 1500KN y la resistencia de punta de alrededor de 1500KN.

Un ensayo de carga estatica en el estudio ha sido incluido, donde la resistencia lateral
de toda la longitud del pilote podria ser de alrededor de 4500KN.

La distribucion de cargas es particularmente interesante cuando se relaciona con la
distribucion de asentamientos medidos ambos en el suelo y para los pilotes. La Fig 2.12b
presenta mediciones de asentamientos tomadas 124 dias, 490 dias, y 672 dias de un pilote
(pilote cE43) después de terminado el hincado. En la grafica se observa que el punto donde el
desplazamiento relativo entre el pilote y el suelo es cero (las curvas de asentamientos del
suelo y el pilote se intersectan) es aproximadamente alcanzado con la profundidad de las
fuerzas de equilibrio, el plano neutral.

La Fig 2.12b muestra que el asentamiento de la superficie del suelo 672 dias después
del fin del hincado fue 120mm. En este instante, el asentamiento del suelo y del pilote en el
plano neutral fue alrededor de 30mm, y el asentamiento de la cabeza del pilote fue 53mm,
contando ademas con el asentamiento en el plano neutral de alrededor de 13mm del
acortamiento del pilote entre la cabeza del pilote y el plano neutral, debido a las cargas de
arrastre.
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Distribucion de cargas en tres pilotes tubo de 672 dias y distribucion de asentamientos a 124
dias, 490 dias y 672 dias después del hincado. (datos de Endo y otros 1969). [2]

Durante 672 dias de mediciones, la diferencia relativa entre el asentamiento del suelo
en la punta del pilote y la punta del pilote, crece de a poco, esto es, la penetracion neta de la
punta del pilote en la arena crecid. Los registros también muestran que la carga de punta del
pilote creci6. En la Fig 2.13, las cargas de punta del pilote medidas han sido graficadas
versus la penetracion neta de la punta del pilote, como se midio los dias 124, 490 y 672
después del hincado de los pilotes. La primera medicion tomada al final del hincado, indica
que la punta del pilote fue sometida a una carga inicial de punta, correspondiente a un
desplazamiento inicial de punta de aproximadamente 8mm.

1,600 : :
Pilote cE43 Lmﬁ(’t 672 Dias
1,200 L
Funcion 124 Dias /
q-z )

CARGA EN LA (KN)
0]
o
o

5 10 15 20 25 30

o

DESPLAZAMIENTO DE LA PUNTA — Incrementos medidos de la
penetracién en el suelo (mm)

Figura 2.13 Carga — Desplazamiento de la punta del pilote — la funcion g-z (datos
de Endo y otros 1969). [2]
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Las curvas carga-desplazamiento indican una relacion lineal practicamente entre carga

y penetracion. Obviamente, habian sido grandes los asentamientos, la penetracion neta de los
pilotes habria sido grande también, la cual ha movilizado una gran resistencia de punta, en
cambio baja la ubicacion de las fuerzas de equilibrio. Resumiendo, el caso presentado
establece que:

a)

b)

d)

2

El corte lateral (friccion de piel negativa, asi como resistencia lateral) es gobernado
por presiones efectivas y requiere movimientos relativos muy pequenos del suelo
respecto de la superficie del pilote para ser movilizada. En realidad, Bjerrum y otros
(1969) reportd que aproximadamente la misma magnitud de las cargas de arrastre fue
medida para unos pocos milimetros de asentamiento de la superficie del suelo como
asi también para 2m de asentamiento.

Para altas capacidades de pilotes soportes de punta, grandes cargas de arrastre fueron
medidas y para estos pilotes los asentamientos observados consisten principalmente de
acortamientos del pilote bajo carga.

Un pilote sometido a cargas de arrastre tiene una distribucion de cargas que consiste
en una acumulacion de friccion de piel (lateral) negativa en la porcion de arriba del
pilote, en equilibrio con la resistencia lateral positiva a lo largo de la parte baja de la
resistencia adicional de punta del pilote. La zona donde las fuerzas de corte se
transforman de direccion negativas a positivas, puede ser corta o larga, dependiendo
de la magnitud del desplazamiento del suelo y de la rigidez relativa del pilote y del
suelo. El grafico es el mismo al que se mostr6 en Fig 2.11a para distribucion de cargas
residuales. En realidad, Endo y otros (1969) se han dado cuenta en sus estudios con
ensayos de cargas estaticas, que las cargas de arrastre podrian llegar a ser las cargas
residuales para el ensayo.

La posicion donde las fuerzas descendentes actuantes son iguales a las fuerzas
ascendentes actuantes, es donde no existe desplazamiento entre el pilote y el suelo.
Esta ubicacion se denomina “plano neutral” o “plano de las fuerzas de equilibrio”. En
esta ubicacion el pilote y el suelo se asientan igualmente, lo cual es una revelacion
importante para el disefio de grupo de pilotes.

Si ocurre un asentamiento apreciable de suelo en el plano neutral, el/los pilotes seran
sometidos a cargas de arrastre descendente, una condicion indeseable para la mayor
parte de la fundacion sobre pilotes.

La ubicacién del plano neutral es totalmente una funcion de las condiciones de las
fuerzas de equilibrio y no es una funcion de la magnitud de los asentamientos, en
atencion a que las fuerzas de equilibrio son una funcién de la penetracion de la punta
del pilote en el suelo en la base del pilote, lo cual en cambio es gobernado por la
magnitud de los asentamientos en el plano neutral.

Cuando el asentamiento de suelo es pequefio, la zona de transicion es larga y donde
los asentamientos de suelo son grandes, la zona de transicion es pequefia. Todos los
otros conceptos vertidos son aplicables, la carga de arrastre es mayor en el segundo
caso.

Cargas vivas (cargas transitorias) reduciran o eliminaran las cargas de arrastre.

La friccion de piel negativa serda desarrollada, est¢é o no est¢ una carga externa
aplicada en la cabeza del pilote. Las cargas fijas o permanentes y las cargas de arrastre
se combinaran y la carga méxima en el pilote se ubicara en el plano neutral.

A mayor resistencia de punta del pilote, el plano neutral se ubicara mas bajo.

Una delgada capa de betumen, reducira drasticamente las fuerzas de corte entre la
superficie del pilote y el suelo, y reducira la friccion de piel negativa (reducira también
la resistencia lateral positiva y la capacidad soporte del pilote).
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A causa de la palabra “carga” en “cargas de arrastre”, algunos profesionales son
inducidos a pensar que la carga de arrastre es solo otra carga similar a las cargas aplicadas de
la estructura soportada por los pilotes. No obstante, la carga de arrastre estd unicamente
relacionada con la resistencia estructural del pilote. En contraste con las cargas externas (las
cargas de la estructura soportada), la carga de arrastre no es consecuencia de la capacidad
soporte o de los asentamientos del pilote o del grupo. Simplemente, la carga de arrastre no es
mas que un aspecto negativo para el pilote, como el pretensado lo es para los pilotes de
hormigon pretensado. En realidad, un pilote sometido a considerables cargas de arrastre, es
mas rigido que un pilote que no esta sometido a grandes cargas de arrastre y mostrara
menores deformaciones para variaciones de carga aplicadas en la cabeza del pilote.

El arrastre descendente, por otro lado, es un problema importante de asentamiento que
debe ser cuidadosamente dirigido en un disefio. Fellenius (1984, 1989) ha denominado esta
aproximacion al disefio “disefio unificado de fundaciones por capacidad, asentamientos,
cargas de arrastre y arrastre descendente”.

2.1.4 El diseiio unificado

El disefio de fundaciones sobre pilotes debe considerar tres aspectos principales:
capacidad, cargas de arrastre y asentamientos, segun se reconocié en el Manual de Ingenieria
de Fundaciones de Canada (CFEM 1992), y otros textos autorizados, tales como el Codigo de
Disefio de Puentes Carreteros de Ontario (OHBDC 1991), la ASCE, y la Guia de Disefio de
Técnicas de Ingenieria del Cuerpo de Ingenieros de la Armada de Estados Unidos (Guia N°1 y
7 — ASCE 1993-1994).

Desafortunadamente, el mal uso de la terminologia en los ultimos dos libros,
frecuentemente hace que los procedimientos alli sugeridos no sean claros. Algunas otras
guias, libros de textos, codigos y normas limites de recomendaciones para aspectos de la
capacidad, conducen a muchos ingenieros practicos a tomar usualmente seguros, y en
ocasiones inseguros, pero casi siempre las costosas decisiones involucradas al abandonar los
dos textos mencionados.

Algunos disefiadores, quienes se dieron cuenta que los asentamientos ocurriran en el
sitio, y por lo tanto, concluyen que las cargas de arrastre actuaran sobre el pilote, solucionan
esto sumando las cargas de arrastre a las cargas externas (las cargas de la estructura) o bien,
reduciendo la capacidad del pilote con el valor de la carga de arrastre antes de dividir la
capacidad en el factor de seguridad, para obtener la carga admisible.

Aunque la decision quizas tenga el efecto positivo de bajar la profundidad del plano
neutral, y por lo tanto, reducir las cargas de arrastre, a menudo no es un método eficiente
desde el punto de vista del costo, y no considera correctamente los factores involucrados.

A veces, un disefiador decide reducir la friccion de piel negativa por medio de una
capa de betumen sin tener en cuenta que esta decision, en igual medida, reduce la capacidad
del pilote.

La capacidad de un pilote es la suma de la resistencia lateral positiva a lo largo de
toda la longitud del pilote, mas la resistencia de punta para ciertos desplazamientos. Como se
indica en lo que sigue, es usualmente no reconocido que la punta del pilote no exhibe una
resistencia ultima, pero es una funcion de la respuesta q-z de la punta del pilote. No obstante,
la ingenieria practica ha sido bien servida por un largo tiempo, mediante la eleccion de una
capacidad del pilote y estableciendo una capacidad admisible, dividiendo la capacidad en un
factor de seguridad.

La capacidad puede ser determinada mediante métodos de calculo empiricos,
empleando datos obtenidos por medio de ensayos de escala de campo completo, tales como
ensayos de carga estaticos o ensayos de impacto, o usando ensayos in situ, tales como el
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ensayo del penetrometro de cono, y SPT en combinacion con procedimientos analiticos bien
calibrados, tales como el andlisis de tensiones efectivas (método ), o bien, uno menos
ajustado a la realidad, el analisis total de tensiones (método o). Es costumbre emplear un
factor de seguridad sobre los resultados de los ensayos de laboratorio de alrededor de 2, y
entre 2,5 y 3 sobre ensayos in situ.

Se debe tener presente, que todos los resultados de ensayos deben ser combinados con
un analisis estatico y correlacionados con el conjunto de condiciones y sus variaciones, o los
mencionados factores de seguridad, quizas resulten demasiado bajos.

La aproximacion para determinar la carga admisible, consistente en carga permanente
y carga viva, es ilustrada en Fig 2.14 para un pilote con una capacidad de 3000KN asociada a
un factor de seguridad de 3, el cual determina la carga admisible de 1000KN de los cuales
800KN son carga permanente y 200KN son carga viva.

La posicion del plano neutral esta indicada en la figura como la distribucion de carga
arrancando desde la carga permanente y creciendo con la direccion negativa de las fuerzas de
corte lateral hasta intersectar con la distribucion de cargas que arranca desde la resistencia
ultima (capacidad del pilote) y reduciendo su valor con la direccion positiva de las fuerzas de
corte. En este analisis, no ha sido incluida la carga viva o sobrecarga (carga viva y cargas de
arrastre no pueden coexistir).

En la determinacién de la carga admisible de la capacidad del pilote, la carga de
arrastre no debe ser incluida. La carga de arrastre estd combinada con la carga permanente y
la suma es considerada cuando evaluamos la resistencia estructural del pilote en el plano
neutral.

CARGA Y RESISTENCIA (KN)
Qviva

Qmuerta\|‘*/ Qadmisible Q Q, = Carga muerta
0 1,000 2,000 3,000 4,000 — 1
. Q; = Carga vwal .
Qg = Carga admisible = Qq4 + Q;
5 4
Qd + an _ . . et _
0 et Q. = Resistencia ultima =R,
E ', g, = Friccion negativa unitaria de piel
[a) .
S 0l ‘. Q.-Irs Qn = Carga acumulada gs
&
§ 26 | Q[ r« = Resistencia lateral positiva unitaria
o / Rs = Resistencia lateral Total
a 304 1
R R; = Resistencia de punta
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Figura 2.14 Ejemplo ilustrativo de la aproximacion a la carga admisible,
carga muerta, carga viva y carga de arrastre. [2]

Resistencia estructural. Como se indica en la Fig 2.14, la carga de arrastre del
ejemplo es determinada a 900KN, lo cual significa que la maxima carga en el pilote,
compuesta por carga permanente mas la carga de arrastre llegd a ser 1700KN. La resistencia
estructural axial del pilote, debe ser tal que esta carga pueda ser resistida. No obstante, pilotes
son instalados a menudo de tal suerte que la carga admisible estructural en el cabezal sera
aproximadamente igual a la carga admisible geotécnica (capacidad dividida en un factor de
seguridad). A menos que la carga viva sobre el pilote sea inusualmente una gran porcion de la
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carga admisible, esto significa que la carga en el plano neutral (carga permanente mas carga
de arrastre) sera mayor que la carga admisible estructural en el cabezal del pilote. No
obstante, la carga estructural admisible en el cabezal, debe incluir consideraciones de
colocaciones excéntricas, flexiones, y corte lateral; estos aspectos no deben ser aplicados a la
carga estructural admisible en el plano neutral, y los dos no deberian ser iguales.

La carga axial en el plano neutral admisible debe ser mayor que en el cabezal.
Fellenius ha aplicado condicionamientos, de tal suerte que, en el plano neutral, una
deformaciéon de aproximadamente 0,001 puede ser aceptada. Requerimientos de
compatibilidad de deformaciones se aplican a pilotes compuestos, p.e. pilotes tubo de
hormigon o pilotes de hormigdn armado.

A causa de que la transmision de la direccion negativa a positiva de las fuerzas de
corte laterales requiere cierta longitud, la maxima carga en el pilote, no es la carga en la
interseccion de la curva (calculada para una movilizacion total de la friccion de piel negativa
y resistencia lateral positiva), sino una carga menor, cuya magnitud es gobernada por la
longitud de la zona de transicion, la cual en cambio, es determinada por la magnitud de los
desplazamientos relativos entre el pilote y el suelo. En la mayor parte de los casos, puede ser
asumido que los cambios empiezan y terminan cuando los desplazamientos relativos son
aproximadamente 2mm. En suelos con alto contenido de materia organica, la movilizacion
total de las fuerzas de corte requiere un mayor desplazamiento relativo.

Analisis de Asentamientos. Cuando evaluamos los asentamientos de una fundacion
sobre pilotes, la posicion del plano neutral gobierna el analisis. Sea cual sea la magnitud de
los asentamientos en el plano neutral, el asentamiento de la cabeza del pilote es un valor que
se suma al acortamiento del pilote por cargas (cargas permanentes mas cargas de arrastre) por
arriba del plano neutral.

No obstante, la posicion del plano neutral no es constante. Como el pilote es forzado
hacia abajo, la penetracion neta de la punta del pilote en el suelo crece, y por lo tanto, la
resistencia de la punta del pilote crece, lo que en cambio causa que la posicion de las fuerzas
de equilibrio (plano neutral) se mueva hacia abajo.

El escenario principal es que si la posicion final del plano neutral estd en una capa de
suelo no compresible, donde el asentamiento del suelo es pequefio, la carga de arrastre es
también pequefla, y probablemente despreciable. Sin embargo, si el asentamiento en la
posicion final del plano neutral es grande, el arrastre descendente sera grande y critico para la
fundacion.

El calculo de asentamientos no puede ser realizado sin una adecuada valoracion de la
interdependencia de la longitud de la zona de transicion, posicion del plano neutral, y
magnitud de la resistencia de punta, como una funciéon de su penetracion neta, la cual en
cambio, es una funcién de la magnitud del asentamiento del suelo.

Esto es ilustrado en la Fig 2.15. El caso 1, es donde el asentamiento del suelo es
pequeiio, la zona de transicion es larga, la resistencia de punta es pequefia, el plano neutral
“reposa alto”, la carga de arrastre es pequefia y el asentamiento de la cabeza del pilote es
pequeiia (A).

El caso 2, es para una idéntica distribucion de resistencia del suelo, solamente el
asentamiento del suelo es grande, lo que moviliza una gran resistencia de punta del pilote, una
baja posicion del plano neutral, una gran carga de arrastre, un gran asentamiento de la cabeza
del pilote (B).

Si el asentamiento del suelo crece un poco mas, la resistencia de punta podria crecer
mas que el valor determinado en el ensayo de carga estatica (supuestamente es como fue
determinada la distribucion de resistencia ultima). El plano neutral reposaria ahora cerca o al
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mismo nivel de la punta del pilote. Esto ocurre solamente cuando la respuesta carga-
desplazamiento del suelo es muy rigida.
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Figura 2.15 Ejemplo de la interdependencia de la longitud de la zona de transicion,
ubicacion del plano neutral, y magnitud de la resistencia de punta del pilote como una funcioén
de la penetracion neta de la punta en un suelo homogéneo. Caso (1) asentamiento pequefio y
Caso (2) asentamiento grande. [2]

Un andlisis de asentamientos comienza con la determinacion de la ubicacion de las
fuerzas de equilibrio (plano neutral). En algunos casos, quizas en la mayor parte de ellos, una
vez que ha sido establecida que la ubicacion esta donde el asentamiento del suelo es pequefio,
el andlisis esta esencialmente completado. El analisis presupone que los factores de influencia
son considerados, tales como la carga sobre la fundacion de pilotes y otros cambios debido a
la presion efectiva en el suelo desde que se completa la construccion de la estructura
soportada por los pilotes. Lo anteriormente expresado es de importancia primaria.

Es importante destacar que el asentamiento es causado por el incremento de las
presiones efectivas del suelo, y la carga de arrastre no puede contribuir al asentamiento de una
fundacion de pilotes.

Cuando no es obvia la existencia de una capa de suelo No Compresible, la clave para
determinar la posicion de las fuerzas de equilibrio reside en encontrar la magnitud de la
resistencia de punta, la cual es determinada por una funcion particular de respuesta de la
punta, la funcion g-z. Una simple funcion q-z fue provista por la siguiente relacion (Fellenius
2002):

—fmov — | _tmov. FEcuacion -2.1
ult ult
Donde:

Riov = resistencia movilizada

Ryt = resistencia ultima

Omov = desplazamiento movilizado para Rmov
Suit = desplazamiento movilizado para Rult

e =un exponente que varia () <e <1
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Si por ejemplo, un ensayo ha movilizado una resistencia de punta de 1000 KN con un
desplazamiento de la punta de 10 mm y el exponente e=0,6, entonces la resistencia en la
punta para un movimiento de 8mm es de 875 KN. O bien, si la resistencia en la punta es
750KN, entonces el desplazamiento de la punta es 6.2mm.

Encontrar la resistencia de punta que se ajusta al desplazamiento, es un simple
procedimiento iterativo entre valores de resistencia de punta que persiguen la ubicacion de las
fuerzas de equilibrio, lo cual determina el valor del desplazamiento de la punta, el que
determina la resistencia de la punta ...

Como el exponente e para g-z es un valor estimado y el proceso depende de la
ejercitacion de un buen juicio, no tiene sentido apreciar decimales en el resultado.

Para un pilote simple, o un grupo de pilotes que contenga solo un pequefio nimero de
pilotes, la carga del grupo de pilotes no causard un asentamiento significativo sobre la
fundacion de pilotes. El asentamiento estd casi integralmente gobernado por aspectos de
desarrollo, p.e., incremento de tensiones efectivas debido a causas que no sean las cargas
aplicadas sobre el pilote. Solamente para un gran numero de pilotes, la carga sobre los
mismos contribuira significativamente en los asentamientos.

Como se ilustra en la Fig. 2.16, el incremento de presiones en el terreno debido a las
cargas sobre el grupo de pilotes (cabezales de pilotes) luego pueden ser calculadas mediante
la transferencia de las cargas a una zapata virtual, denominada “zapata equivalente”, ubicada
en la posicion del plano neutral y conservando la misma area de presiones de los cabezales del
pilote. El asentamiento de la fundacion sobre pilotes se asume entonces que sera igual al
asentamiento calculado para la zapata equivalente. Un importante aspecto del calculo de
asentamientos por medio de aproximaciones por zapatas equivalentes es que permite realizar
un calculo que puede incorporar todos los factores de desarrollo externos al grupo de pilotes,
como se indica en la figura.
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Figura 2.16 Principio de analisis de asentamiento de un grupo de pilotes. [2]
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Cuando calculamos el asentamiento para una zapata equivalente, el efecto del refuerzo
(rigidizacion) de los pilotes debe ser tenido en cuenta. Esto puede ser realizado perfectamente,
simplemente proporcionando el médulo del suelo y el mdédulo de los pilotes a la respectiva
porcion de area de zapata, de suelo y pilotes, asignando el médulo combinado a la capa de
suelo entre el plano neutral y el nivel de la punta de los pilotes. En muchos casos, el modulo
combinado es tan grande, que los asentamientos calculados para el suelo entre el nivel de la
zapata equivalente y la profundidad de la punta del pilote son despreciablemente pequefios.
Por lo tanto, se puede ahorrar tiempo y esfuerzo mediante la ubicacion de la zapata
equivalente en el nivel de las puntas de los pilotes.

La capacidad total de un pilote, puede ser establecida por simplificaciones,
aproximaciones empiricas, tales como un analisis total de tensiones (teniendo presente que
ellas esta referidas a fuentes confiables aplicables al caso). No obstante, la distribucion de la
resistencia lateral debe emplear métodos que reconozcan que la resistencia lateral es
proporcional a las presiones efectivas, y por lo tanto, en suelo homogéneo, la resistencia
lateral siempre crece con la profundidad. Una incorrecta ubicacion del plano neutral tendra un
efecto considerable en el valor de los asentamientos calculados para fundaciones sobre
pilotes.

Lo precedente es demostrado en la Fig 2.17. El ejemplo involucra pilotes de 54m de
longitud sumergidos en un homogéneo suelo sedimentado (el ejemplo basado en un caso
actual, se ajusta al mensaje que se proyecta). La capa de suelo sedimentado tiene
aproximadamente 65m de espesor, y es seguida por un suelo no sedimentado de baja
deformacion. La capacidad del pilote es aproximadamente 8500KN y consiste practicamente
de resistencia lateral (la resistencia de punta es solamente de 300KN). [2]
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Figura 2.17 Comparacion entre tension total resultante y tension efectiva resultante.
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Los resultados para dos calculos diferentes son exhibidos como casos Ay B. En A la
capacidad se asume que es representada por una resistencia lateral unitaria constante que
resulta en una distribucion lineal de resistencia lateral y el plano neutral a 24m de
profundidad. Cuando en cambio, la capacidad se asume representada por una resistencia
lateral unitaria proporcional a las presiones efectivas de sobrecarga, como se muestra en B,
distribucion de resistencia lateral llega a ser curva, y el plano neutral reposa a una
profundidad de 36m.

Debido a un pequefio terraplén o relleno en la superficie del terreno, y bajo de la napa
freatica, un asentamiento de la superficie del suelo de 200mm es esperable. Dos distribuciones
de asentamiento son indicadas A y B. Como se hace a veces, la distribucion A es linealmente
distribuida a través de la profundidad de los sedimentos. Para la distribucion B, los valores de
asentamientos calculados son dibujados como si fuesen calculados para capas sucesivas con
los parametros de compresibilidad de suelo correspondientes para obtener el mismo
asentamiento de 220mm en la superficie del terreno. La distribucion B refleja el hecho que
con el mismo incremento actual de presiones, el incremento relativo se hace menor con la
profundidad y los asentamientos calculados, por lo tanto, se reduciran exponencialmente con
la profundidad.

La consecuencia para los resultados de las dos simplificaciones — distribucion lineal de
la resistencia lateral y de asentamientos — como se opone al resultado de una distribucion
mas realista, es obvia: el asentamiento calculado para la fundacion de pilotes se reduce de
150mm a menos de 40mm, mostrando la diferencia entre un disefio que debe ser desechado y
uno que podria ser aceptado.

Cimientos de Plateas — Placa de Cimentacion. Como se indico en el caso historico de Endo
y otros (1969) presentado en Fig 2.12, y en la tipica distribucion de asentamientos mostrada
en las Fig 2.15 y 2.17, en el nivel de los cabezales del pilote, no existe tension de contacto
entre la cara inferior del cabezal del pilote y el suelo, porque el suelo siempre asentara mas
que el cabezal del pilote. Es por lo tanto, incorrecto permitir cualquier distribucion de las
tensiones de contacto. La excepcion a esto estd en el caso de las platea-pilote, el cual es un
término referido a una fundacién de pilotes disefiada con un factor de seguridad para los
pilotes cercano a la unidad, o mejor expresado, donde el plano neutral esta disefiado para ser
ubicado en correspondencia con la cara inferior de la platea. Solamente si las cargas externas
son iguales o mayores que la capacidad combinada de pilotes, habra tensiones de contacto.

El énfasis del disefio para plateas pilotadas esta en asegurar que las tensiones de
contacto son uniformemente distribuidas a través de la platea.

Los disefios de plateas pilotadas estan destinados a los pilotes para servir como
elementos de refuerzo de suelo (rigidizacion) reduciendo asentamientos y como una unidad o
modulo para recibir las inevitables cargas concentradas sobre la platea. Esta condicion
gobierna la distribucion a través de la platea, del nimero y separacion de pilotes. El disefio
primero decide respecto de la profundidad y numero de pilotes (separacion media y baja
cantidad de pilotes en el perimetro o contorno) necesarios para reforzar el suelo de tal suerte
que el asentamiento de la platea sea igual o menor a un nivel aceptable. Este analisis incluye
a todas las cargas que deben ser soportadas por la platea. Luego, es decidida la magnitud de
las tensiones uniformes de contacto, y finalmente, la separacion y el ntimero de pilotes para
sostener la concentracion de cargas (la porcion de la carga excedente que determina la carga
de contacto) son disefiados en ubicacion y profundidad asignandoles a los mismos un factor
de seguridad unitario. Un procedimiento iterativo con estos pasos seria requerido.
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2.1.5 Resumen

Solamente para pilotes que derivan su mayor capacidad de carga a la resistencia lateral
y son sometidos a cargas residuales, los resultados de los ensayos de cargas estaticas podran
ser interpretados para mostrar un valor de capacidad (resistencia ultima) que puede ser
intuitivamente percibida y aceptada como tal. Para la mayor parte de los pilotes, por lo tanto,
la capacidad es un concepto ingenieril grosero, que requiere definiciones especificas. La razon
es que la punta del pilote no exhibe una resistencia ltima, pero tiene una curva carga-
desplazamiento sin cambios repentinos de curvatura o bien otros indicios de resistencia
ultima. Mientras el concepto de capacidad del pilote estd todavia en uso, para avanzar, la
ingenieria practica, necesita poner mayor énfasis en el analisis de asentamientos y considerar
que la respuesta del pilote a la carga es fundamentalmente una respuesta de desplazamiento a
la carga acoplada con un asentamiento del suelo debido a factores ambientales.

Carga admisible y carga de disefio. La carga admisible es una funcion de la capacidad
portante sin reducciones por cargas de arrastre. La carga admisible incluye cargas muertas y
vivas, pero no cargas de arrastre.

Carga maxima y resistencia estructural. La carga maxima en el pilote ocurre en el plano
neutral y es carga muerta mas carga de arrastre. La carga viva no debe estar incluida. La
resistencia estructural axial del pilote es la que determina que carga méxima es permitida en el
pilote al nivel del plano neutral.

Asentamientos. El asentamiento de una fundacion de pilotes es causada por un incremento de
tensiones en el suelo debido a terraplenes, rellenos, y excavaciones, cambios en la napa
freatica, y la carga sobre el grupo de pilotes de la estructura de soporte. Estimaciones de
asentamientos requieren conocimientos de la ubicacion del plano neutral y del asentamiento
del suelo al nivel del plano neutral. El asentamiento de un pequefio grupo de pilotes es mejor
analizarlo en términos de funciones q-z para la punta del pilote en respuesta a la carga
aplicada al pilote e incorporando los aspectos de necesaria correspondencia con los
desplazamientos en el plano neutral. Un gran nimero de pilotes también podrian ser afectados
por incrementos de tensiones en el suelo bajo la punta del pilote debido a cargas externas
soportadas por pilotes. Esto puede ser convenientemente analizado por medio de una zapata
equivalente ubicada en la posicion del plano neutral o en la punta del pilote.

2.2 Cimentaciones sobre pilotes

Los pilotes son piezas relativamente largas y delgadas utilizadas para transmitir cargas
de la cimentacion a través del estrato de suelo de poca capacidad de carga hacia estratos de
suelo o roca mas profundos y con una mayor capacidad de carga. También se utilizan en
condiciones normales de suelo para resistir fuertes presiones de levantamiento, o en
condiciones de suelo pobres para resistir cargas horizontales. Los pilotes son un método
conveniente de construccion de cimentaciones para trabajos sobre agua, como rompeolas o
pilas para puente.

Si el estrato de carga para los pilotes de la cimentacion es de un material duro y
relativamente impenetrable, como roca o arena y grava muy densas, los pilotes derivan la
mayor parte de su capacidad de soporte de la resistencia del estrato a la punta de los pilotes.
En estas condiciones, se llaman pilotes de carga final o pilotes de punta (figura 2.18).
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Figura 2.18. [3]

Por otro lado, si los pilotes no alcanzan un estrato impenetrable, pero son llevados por
alguna distancia hacia suelo impenetrable, su capacidad de soporte se deriva en parte de la
carga final y en parte de la friccion superficial entre la superficie empotrada del pilote y el
suelo adyacente. Los pilotes que obtienen la mayor parte de su capacidad de soporte por
medio de friccion superficial o de adhesion son llamados pilotes de friccion (figura 2.19).
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{
Figura 2.19. [3]

2.2.1 Generalidades sobre micropilotes

Micropilotes son pilotes de didmetros pequenios (hasta 300mm), con la capacidad de
resistir grandes cargas (cargas de compresion de mas de 5.000kN). Los métodos y equipos de
perforacion permiten a los micropilotes ser perforados virtualmente a través de cualquier tipo
de terreno, natural y artificial, con minimas vibraciones, disturbios y ruidos, a cualquier
angulo bajo la horizontal. El equipo puede ser adaptado ademads para operar en localizaciones
con baja altura de paso y accesos severamente restringidos.

La carga es principalmente tomada por la armadura de acero y transferida a través de
la masa de hormigoén a la roca circundante o suelo mediante altos valores de friccion en la
interfase con minimas componentes de apoyo extremo, como en el caso de anclajes en
terrenos. La mayoria de los micropilotes estan entre 100 y 250mm de diametro, 15 a 30m de
longitud y 250 a 1.000kN de carga de compresion, a pesar de que para grandes profundidades
y cargas mucho mas altas también pueden ser usados.

Los Micropilotes son construidos principalmente por dos métodos: A) desplazamiento,
B) perforacion y llenado. Los pilotes que son hincados son llamados “Pilotes de
Desplazamiento” (Displacement Piles) porque su método de construccion desplaza
lateralmente el suelo a través del cudl €l es introducido. A la inversa, los pilotes que son
construidos mediante el taladrado de una perforacion en la cual el pilote es luego moldeado o
ubicado, se conoce como “Pilote de Renovacion” (Replacement Pile) porque el material
existente, usualmente suelo, es removido como parte del proceso.

El sistema debe ser capaz de resistir las cargas previstas requeridas dentro de limites
aceptables de asentamientos. Los Micropilotes usualmente transfieren mayor carga al terreno
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a través de la friccion lateral (de piel) en comparacion con la resistencia del extremo: un pilote
de 200mm de diametro con una longitud de 5m tiene un area de adherencia periférica 100
veces mayor que area seccional transversal. Este modo de transferencia de cargas impacta
directamente en el rendimiento, por cuanto los movimientos del pilote necesarios para
movilizar la resistencia friccional lateral son del orden de 20 a 40 veces menores que los
necesarios para movilizar la resistencia de punta o de extremo.

2.2.2 Comportamiento de pilotes bajo carga

La relacion carga-asentamiento para un solo pilote en suelo uniforme sujeto a carga
vertical en el punto de falla se muestra en la figura 2.20.
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Figura 2.20. [3]

En las primeras etapas de la carga, el asentamiento es muy pequeiio y se debe casi por
completo al movimiento elastico en el pilote y en el suelo adyacente. Cuando la carga se
remueve en un punto tal como A en la figura 2.20, la cabeza del pilote rebotaria casi hasta su
nivel original. Si los calibradores de esfuerzo estan empotrados a lo largo del eje del pilote,
mostraran que casi el total de la carga esta soportada por friccion superficial en la parte
superior del fuste (figura 2.21).

Carga en el pilote

Punto C

Carga soporiada
por el pozo
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* Figura 2.21. [3]
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Al incrementarse la carga, la curva carga-asentamiento se escalona, y la liberacion de
carga desde un punto B mostrara otra vez algin rebote elastico, pero la cabeza del pilote no
regresara a su nivel original, indicando que ha tenido lugar alguna “colocacién permanente”.
Las lecturas de los calibradores de esfuerzo mostraran que el fuste se ha llevado hacia una
cantidad incrementada de friccion superficial, pero la carga soportada por el fuste serd
diferente a la carga total del pilote, lo que indica que alguna proporcion de la carga esta
siendo ahora soportada por la punta. Cuando la carga llega al punto de falla C, el
asentamiento se incrementa rapidamente con muy poco aumento ulterior de la carga. Las
lecturas de los calibradores de esfuerzo muestran bastante menos carga en friccion superficial
que la de justo antes de la falla, especialmente cerca de la base de la punta, donde el suelo
tiende a deslizarse del pilote durante la falla.

Las proporciones relativas de la carga sostenida en la superficie de friccion y en la
carga final dependen de la fuerza cortante y de la elasticidad del suelo. Generalmente, el
movimiento vertical del pilote, necesario para movilizar la resistencia final completa, es
mucho mayor al requerido para movilizar la friccion superficial total. Si la carga total en el
fuste y la de la base de un pilote son medidas por separado, las relaciones carga-asentamiento
de cada uno de estos componentes se muestran en la figura 2.22.

Se vera que la friccion superficial de la columna se incrementa hasta un valor pico,
después cae con un esfuerzo que se incrementa. Por otro lado, el esfuerzo de la base aumenta
progresivamente hasta ocurrir la falla completa.
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Figura 2.22. [3]

Cuando los pilotes se agrupan en espacios reducidos (figura 2.23) el mecanismo de
falla es diferente al de un solo pilote.
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Figura 2.23. [3]

Los pilotes y el suelo contenido dentro del grupo actian juntos como una sola unidad.
A lo largo del perimetro del grupo ocurre un plano de deslizamiento, y una “falla de bloque”
cuando el grupo se hunde y se inclina como unidad. La carga de falla de un grupo no es
necesariamente aquella de un solo pilote multiplicada por el numero de pilotes del grupo. En
arenas puede ser mas que esto; en arcillas seria menor. La eficiencia de un grupo de pilotes se
toma como la relacion de la carga promedio por pilote cuando ocurre la falla del grupo a la
carga al tiempo de falla de un solo pilote.

El cambio del modo de falla de un solo pilote al de falla del bloque no solo depende
del espaciamiento, sino también del tamafio y forma del grupo y del largo de los pilotes.

El efecto de grupo también es importante desde el aspecto de asentamiento por
consolidacidon, porque en todos los tipos de suelo el asentamiento del grupo de pilotes es
mayor al de un solo pilote que soporte la misma carga de trabajo que cada uno de los pilotes
del grupo. La proporcion del asentamiento del grupo con respecto a la de un solo pilote es
proporcional al nimero de pilotes en el grupo, esto es, al ancho total del grupo.

2.2.3 Carga de falla en pilotes. Una simplificacion adecuada.

Se puede realizar una consideracion simplificadora, aceptar a la carga de falla como la
causa de la falla final del pilote. Sin embargo, en el sentido de ingenieria, la falla puede
ocurrir mucho antes de alcanzar la carga final, ya que el asentamiento de la estructura habra
excedido los limites tolerables.

La sugerencia de Terzaghi en el sentido de que, para propositos practicos, la carga
final se puede definir como aquella que causa un asentamiento de un décimo del diametro o
ancho del pilote, es muy aceptada por los ingenieros. Sin embargo, si este criterio se aplica a
pilotes de gran diametro y se utiliza un factor de seguridad nominal de 2 para obtener la carga
de trabajo, entonces el asentamiento en la carga de trabajo puede ser excesivo.

En casi todos los ejemplos en que los pilotes estan actuando como cimentaciones
estructurales, la carga permisible estd regida Unicamente por las consideraciones del
asentamiento tolerable en la carga de trabajo. Un método ideal para calcular las cargas
permisibles en pilotes seria el que permitiria al ingeniero predecir la relacion carga-
asentamiento hasta el punto de falla, para todo tipo y tamafio de pilote en cualquier condicion
de suelo o roca. Este método requeriria una extensa investigacion. En la mayoria de los casos,
el procedimiento es calcular la capacidad de carga final del pilote aislado y dividir este valor
entre un factor de seguridad que, segiin ha mostrado la experiencia, limitara el asentamiento
en la carga de trabajo a un valor tolerable para el ingeniero estructural.

En todos los casos en que los pilotes son soportados por completo por el suelo y estén
colocados en grupo, los pasos para calcular las cargas permisibles del pilote son los
siguientes:
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1) Determinar el nivel de la base de los pilotes requerido para evitar un
asentamiento excesivo del grupo de pilotes.

2) Calcular el diametro requerido de los pilotes para que el asentamiento del
pilote individual a una carga de trabajo predeterminada no resulte en un
asentamiento excesivo del grupo de pilotes.

3) Examinar la economia en la variacion del nimero y diametros de los pilotes
en el grupo para sostener la carga total del grupo.

La meta general debe ser la de mantener en un minimo posible el numero de pilotes en
cada grupo; esto es, adoptar la mayor carga de trabajo posible en el pilote individual. Esto
reducira el tamafio y el costo de los remates de los pilotes y mantendra el asentamiento del
grupo en el minimo. Sin embargo, si el factor de seguridad del pilote individual es un
asentamiento excesivamente bajo, esto podria causar asentamientos diferenciales intolerables
entre los pilotes o los grupos de pilotes adyacentes.

En el caso de pilotes aislados, o de pilotes distribuidos en grupos muy pequefios, el
diametro y el largo de los pilotes estaran regidos tnicamente por la consideracion del
asentamiento del pilote aislado, bajo la carga de trabajo.

Para calcular la capacidad de carga final de un pilote disponemos de un método
estatico o de “mecanica de suelos” y de un método dinamico “férmulas dinamicas”. La
ventaja del método de mecanica de suelos para calcular la capacidad de soporte es que
permite determinar cargas permisibles para valorarse a partir de consideraciones de las
caracteristicas del suelo y del tipo de pilote.

Estas predicciones no tienen que esperar hasta que se tenga disponible la prueba de
trabajo del pilote en si, aunque se debe confirmar la suposicion del disefio en alguna etapa por
la prueba de carga de los pilotes. Sin embargo, todavia se deben realizar investigaciones de
mecanica de suelos, ya que esta en sus primeras etapas de desarrollo.

Muchas veces parece que los ingenieros esperan demasiado de las formulas para
calcular la capacidad soporte de pilotes, y se desilusionan cuando los métodos de mecanica de
suelos indican cargas de falla con un rango de error de mas o menos un 50% de la carga de
falla obtenida mediante la prueba de carga. Se debe recordar que cuando un pilote esta sujeto
a pruebas de carga, se examina la cimentacion a escala real. Debido a las variaciones
normales en las condiciones del suelo y a la influencia de las técnicas de instalacion en la
resistencia final, no es sorprendente hallar grandes variaciones en las cargas de falla en
cualquier sitio.

La alternativa es calcular las cargas permisibles mediante las formulas de dinamica.
Estas nos daran variaciones aiin mayores que los métodos de mecanica de suelos y, en
cualquier caso, estas formulas de dinamica son ampliamente desacreditadas por ingenieros
experimentados en cimentaciones.

2.3 Desarrollo de la microestructura en pastas de cemento portland

La pasta de cemento surge como un resultado directo de la hidratacion del cemento
portland con una determinada cantidad de agua. Estructuralmente consiste en un conjunto
heterogéneo de particulas, capas, microcristales y otros elementos so6lidos, todos enlazados
dentro de una masa porosa, que en su estado natural contiene poros rellenos de una solucion
acuosa y algunos espacios huecos ocupados por aire.

La microestructura de la pasta de cemento endurecida influye en propiedades tales
como: la resistencia, la contraccion por secado, la fluencia, y la permeabilidad, y varia con la
proporcion usada en la relacion a/c y en funcion del tiempo. Las caracteristicas
microestructurales en las edades iniciales se desarrollan rapidamente al contacto del cemento
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con el agua, primero con el tiempo en una escala de minutos y horas, y luego mas lentamente
transcurrida la primera semana desde el mezclado.

Muchas caracteristicas del desarrollo microestructural en pastas de cemento son
similares a aquellas observadas en pastas de C3S, aunque con algunas diferencias
significativas. Al igual que con las pastas de C3S, es conveniente considerar el proceso de
hidratacion a edades tempranas, medias y tardias.

2.3.1. La microestructura en el periodo inicial de hidratacion

En la figura 2.24 se muestra un esquema sugerido por Scrivener relativo a la secuencia
de los cambios tipicos surgidos durante la hidratacion de un grano de cemento. [4]

a) anhidro  b) 16 minutos ©) 10 horas  d) 18 horas €)1 a3 dias ) 14 dias

Figura 2.24 Desarrollo de la microestructura durante la hidratacion del cemento portland

Estudios realizados muestran que con elevadas diluciones se observa la rapida
formacion de una capa de gel o membrana sobre la superficie de los granos después del
mezclado. Un producto de apariencia similar se ha advertido en las pastas de C3A con yeso,
y no tan claramente en pastas de cemento con proporciones a/c normales. El gel es
probablemente amorfo, coloidal y rico en alimina y silice, pero también contiene cantidades
destacables de calcio y sulfato. Transcurridos 10 minutos, aparecen varillas cortas de la fase
AF; (trisulfoaluminatos calcicos hidratados) con dimensiones tipicas de 250 nm de longitud
y 10 nm de espesor.

Estudios realizados usando muestras humedas, demuestran que la formacion de estas
varillas ocurre tanto en la superficie del grano como a una cierta distancia de el figura 2.24. Si
se produce una desecacion posterior de la muestra, la capa de gel se contrae y los cristales de
AF; penetran hacia la superficie de los granos de cemento.

2.3.2 La microestructura en el periodo medio de hidratacion

Durante este periodo que abarca desde las 3 horas hasta cerca de las 24 horas, se
producen alrededor de un 30% de las reacciones del cemento. Coincide con un fuerte
desarrollo de calor y esta caracterizado por la rapida formaciéon de SCH y CH. Diversos
estudios sobre muestras himedas demuestran que el SCH, en esta situacion, se presenta a
modo de una fina pelicula con una morfologia laminar. Tras un secado de la muestra, la
morfologia del SCH cambia apareciendo en forma de fibras cuando existe espacio suficiente,
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o de entramados reticulares cuando el espacio estd mas restringido. Esta morfologia también
se ve afectada por la presencia de iones extrafios, tales como CI'.

En muestras secas se han observado colonias de fibras de forma esférica de
aproximadamente 2um de didmetro, probablemente como resultado de la reaccion rapida de
granos pequenios de cemento constituidos Unicamente por alita. La formacion del CH se
produce como cristales masivos en los espacios que originalmente estaban llenos de agua.

Las nucleaciones parecen ser relativamente poco numerosas, y el crecimiento
cristalino puede rodear alguno de los granos mas pequefios de cemento. Este proceso es
semejante al observado en pastas de C;S.

En algunos casos el SCH forma una gruesa capa alrededor de los granos de cemento,
la cual cubre y se nuclea sobre las varillas de AF,. A las tres horas se ha formado una
considerable cantidad de la misma; y, a las cuatro horas, los granos estan totalmente cubiertos.
La capa crece hacia fuera, alcanzando un espesor de 0,5 — 1,0um en 12 horas, lo que facilita
que granos proximos empiecen a fusionarse. Este periodo, coincide con el grado maximo de
desprendimiento de calor y se corresponde aproximadamente con el final del fraguado.

Se han realizado estudios en los que se han utilizado muestras humedas, obteniéndose
imagenes por retrodispersion de electrones de secciones pulidas, en las que se ha observado la
existencia de un espacio entre la capa y el material anhidro figura 2.24.

En este aspecto, la hidratacion del cemento difiere de la del Cs;S, donde el SCH crece
directamente sobre la superficie del CsS, sin detectarse ninguna separacion. Al cabo de 12
horas el espaciamiento es superior a 0,5 um. Existe la posibilidad que el mismo esté relleno
por una solucion coloidal o de concentracion muy alta, ya que la capa es lo suficientemente
porosa para que los iones puedan emigrar facilmente a través de ella.

Hacia el final de este periodo, se presenta un crecimiento renovado de cristales de AF;
con una morfologia marcadamente mas acicular que la mostrada anteriormente, de 1 a 2 pm
de longitud media, aunque alguno puede superar los 10 pm. Su formacion estd asociada con
un punto de inflexion en la curva de desprendimiento de calor e implica un aumento de la
velocidad de reaccion del aluminato y, posiblemente, de la fase ferrito, todo ello a su vez
relacionado con la reaccion de la alita.

2.3.3 La microestructura en el periodo final de hidratacion

Al disminuir la permeabilidad de las capas, el SCH comienza a depositarse también en
el interior, llegando a ser este proceso incluso mas rapido que el ocurrido en los reductos de
la alita. Los granos de tamafio inferior a 5 pum han reaccionado totalmente antes del final del
periodo medio, anteriormente gran cantidad de hidratos se han depositado en el interior de las
capas, desapareciendo la fase aluminato original. El producto externo de dichos granos es a
menudo absorbido por las capas colindantes de granos de mayor tamano. Para los granos
grandes, el espacio entre la capa y el nucleo se rellena progresivamente y, al cabo de 7 dias,
ha desaparecido. En esta situacion, las capas presentan un espesor tipico de 8 pm y estan
formadas principalmente, por material que se ha depositado en la superficie interior. Figura
2.24.

2.3.4 Forma y tamafio de los productos formados en la hidratacion del cemento
portland

El tamafio de los productos formados en la hidratacion del cemento varia desde
coloidal hasta cristales a veces visibles al microscopio. La morfologia de los productos de

Capitulo N°2: Estado actual del conocimiento 2.3 Desarrollo de la microestructura en pastas de cemento portland 52



Tesis de Magister en Ingenieria Estructural Ing. Enrique Daniel Mafud

hidrataciéon es muy variable y parece que influye en el proceso de endurecimiento,
independientemente de que sea de naturaleza cristalina o coloidal. En principio, las formas
fibrosas son las que se asocian a un mayor desarrollo de resistencias.

2.4 Capacidad de soporte de pilotes

2.4.1. Calculo para la capacidad de carga final mediante métodos tedricos de
mecanica de suelos

Cuando se aplica una carga a una cimentacion, el asentamiento ocurrira en la forma
mostrada en la grafica de carga-asentamiento (Figura 2.25).

Presi6n de carga

\ Asentamiento

después de la

/ remocion de 1a carga
1

Asentamiento
[}
!
/
|
{

Figura 2.25 Relacion de carga-asentamiento. [3]

Hasta una cierta etapa (punto A), el asentamiento de la cimentacion sera
comparativamente pequeflo y en lo fundamental elastico (por ejemplo, al remover la carga, la
cimentacion se elevara casi hasta su nivel original). Al aumentar la carga, el asentamiento se
incrementard a un nivel desproporcionado, hasta que finalmente (punto B) el asentamiento se
incremente rapidamente sin aumentar mas la carga. La capacidad de carga final (qr) del suelo
se habra alcanzado, y la cimentacion se hundira e inclinara haciendo mas pesado el suelo que
la rodea.

El hundimiento y la inclinacion de la cimentacion continuara hasta que la estructura se
voltee, o hasta que el estado de equilibrio se obtenga cuando la cimentacion alcance una
profundidad en la que la capacidad de carga del suelo sea lo suficientemente alta para prevenir
movimientos futuros.

La inclinacion ocurre casi siempre en los casos de falla de la cimentacion, porque la
variacion inevitable en la fuerza cortante y en la compresibilidad del suelo, de un punto a otro,
causa mayor flexibilidad en un lado u otro de la cimentacion. Esto lleva el centro de gravedad
de la carga hacia el lado donde la flexion ocurrid, incrementando asi la intensidad de presion
de ese lado, seguida por una inclinacién posterior.

Se establecieron varias ecuaciones para calcular la capacidad de carga final de
cimentaciones poco profundas. Las mas eficientes, que toman en cuenta la forma y la
profundidad de la cimentacion, asi como la inclinacion de la carga, la base de cimentacion y
la superficie del terreno, fueron creadas por Brinch Hansen y por Meyerhof. Ambas utilizan la
misma ecuacion basica (Ecuacion 2.2), pero la forma, profundidad, inclinacion y factores N,
se calculan en diferente forma. Los factores Brinch Hansen se utilizan ampliamente en Europa
Occidental, mientras que el método Meyerhof se ha adoptado por lo general en Norteamérica.
Ya que los primeros factores arrojan valores mas conservadores, se han utilizado en este

Capitulo N°2: Estado actual del conocimiento 2.4 Capacidad de soporte de pilotes 53



Tesis de Magister en Ingenieria Estructural Ing. Enrique Daniel Mafud

trabajo al considerar que en la mayoria de los casos, en especial, en suelos cohesivos mas
densos, las presiones de carga permisibles estan regidas por consideraciones del asentamiento
permisible en el trabajo de carga y no simplemente al dividir la capacidad de carga final en
un factor de seguridad arbitrario.

La ecuacion basica es:

qr = cN csc dCiCbc‘gu + pONqudqiqbng + 1/2yBMSydyiybygy Ecuacion 2.2

en donde:

v = densidad del suelo bajo el nivel de la cimentacion,

B = ancho de la cimentacion,

¢ = cohesion sin drenar del suelo,

p = presion total debida a pesos tanto del suelo como del agua que contiene el mismo sobre un
plano horiz. antes que comience la construccion,

po = presion efectiva del suelo sobrecargado a nivel de la cimentacion,
N,,Ng,N. = factores de capacidad de carga,

Sy, Sg» Sc = factores de forma,

d,, dg, d. = factores de profundidad,

1, 14, 1. = factores de inclinacion de carga,

by, by, be = factores de inclinacion de base,

gy, 2¢- gc = factores de inclinacion de la superficie del suelo.

v

WAV B2
H [ D (no mayor que B)

1 ]

I B 1 JI/
Base horizontal B
equivalente

r‘l Nivel del suelo
/

idel suelo

Figura 2.26 Dist. de la carga con la ecuacion general de Brinch Hansen (Ecuacion 2.2). [3]

Las condiciones de carga para la ecuacion de Brinch Hansen se muestran en la Figura
2.26. Los valores de los factores de capacidad de carga N,,Ng,N¢, y de los factores de forma s,
y S, para cargas verticales aplicadas en el centro se muestran en las figuras 2.27 y 2.28,
respectivamente.

El factor de forma sq se calcula a partir de la ecuacion 2.3:

sc—1
Ny

Ecuacion 2.3

Sq = Sc—

La carga inclinada se debe considerar en dos direcciones: en direccion de la
envergadura efectiva B’ y del largo efectivo L’ de la cimentacion. Las dimensiones B’ y L’
representan el area efectiva de la cimentacion para la cual el punto de aplicacion de la carga
coincide con el centro geométrico del area.
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Un método de Meyerhof para determinar la envergadura y el largo efectivos de la
cimentacion se muestra en la figura 2.29. [3]
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Figura 2.27. Factores de la capacidad de carga Nc N, y Ny (tomado de Brinch Hansen).
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Figura 2.28. Factores de forma S; y S, (tomado de Brinch Hansen).
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Por lo tanto, para la carga en direccion de la envergadura,
B'=B-2e: Ecuacion. 2.4
y para la carga en direccion del largo
L'=L-2¢ FEcuacion. 2.5

Los factores de forma para carga inclinada se convierten entonces en:

s =1+0.2icB"/ L' Ecuacion—-2.6
Se. =140.2icL'/ B' Ecuacion—-2.7
sqp =1+ sendigsB'/ L' Ecuacion—2.8
sqp =1+ sengul'/ B' Ecuacion—2.9
sw=1-04isB"/L' Ecuacion—2.10
siz=1-0.4i.L'/ B Ecuacion—-2.11
Excentricidad con respecto
o al centroide de (a cimentacion
X X e
Excentricidad aplicada _. E’ i I Carga inclinada
alacarga vertical — & /
| B'=8-2,
T —F—
m“M‘""Immmmml3|lllll!l!llllmmnunm.. wwwmmmm
B t
Purto de aplicaci6n ) e . Distribucion de la presiGn
de la fuerza vertical | 'T . sobre 1a base equivalente
resultante ¥ ™ e | & = v
\ L le L;
. I : _|\
1 eyj‘_ : _l__}: -
/ I I
. 1
Centroide de / g [
la cimentacion | = g~ 2, Jl\ Base equivalente del drea A’
L= B'xl’

Figura 2.29. Transformacion de una cimentacion de carga- excéntrica para drea rectangular
equivalente soportando una presion vertical distribuida uniformemente. [3]

Los factores de formas s,g y s, no deben ser menores a 0.6. Los valores aproximados,
lo suficientemente confiables para propositos mas practicos para el factor de forma de carga
vertical aplicada centralmente y B menor a L, son:
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Forma de la base Sc Sq S,
Zapata corrida 1.0 1.0 1.0
Rectangular 1+0.2B/L 1+0.2B/L 1-0.4B/L
Cuadrada 1.3 1.2 0.8
Circular (B=didmetro) 1.3 1.2 0.6

Los valores del factor de profundidad d. se muestran en la figura 2.30. Los valores
finales para la base a gran profundidad (D=00) se muestran a la derecha de esta figura. El
factor de profundidad d, se obtiene con la ecuacion 2.12:

de—1

q

do=dc— Ecuacion 2.12

El factor de profundidad d, se puede tomar como unidad en todos los casos. También
cuando ¢ es cero dq es igual a la unidad. Cuando ¢ es mayor a 25° dq puede ser tomado como
igual a d.. Un valor simplificado de d. y dq cuando ¢ es menor a 25° es 1+0.35D/B. El
incremento en la capacidad de carga debido al uso de factores de profundidad depende del
suelo sobre el nivel de la cimentacion. Donde exista suelo blando o suelto sobre el nivel de
las cimentaciones, los factores de profundidad no se deben utilizar.

40
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Figura 2.30. Factor de Profundidad de d. (tomado de Brinch Hansen). [3]
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Los valores de los factores de inclinacion i, ig, i, se muestran en la figura 2.31 en
relacion con ¢, y con la envergadura y largo efectivos de la cimentacion B’ y L’.

1.0 pes 1.0 : 1.0
< S = h =
S os S os \ S o0s
i S \ S
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:..E 0.6 —3F { .E 06 @=1 ...t-_; 0.6
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° w \ ° _,,-,,\ <]
A A L

[s]

02 : 0.2 02
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H/B'L’c + Vtan@ HN + B'L’c cot@ H/NV + B’L’c cot@

Figura 2.31. Factores de inclinacion i, iq, i, (tomado de Brinch Hansen). [3]

Los valores simplificados para H no mayores a Vtand+cB’L’(donde & y ¢ son el
coeficiente de friccion y cohesion, respectivamente, entre la base y el suelo):

. H

= 2eB'L Ecuaciéon —2.13
V Ecuacion —2.14

i =i Ecuacion —2.15

La ecuacion 2.15 es aplicable unicamente para c=0 y ¢=30° pero Brinch Hansen
establece que puede utilizarse para otros angulos ¢.
La determinacion de los factores de inclinacion de la base, presenta cierta complejidad, sin
embargo, al tomar en cuenta que la carga es principalmente normal a la superficie de la
cimentacion, las cimentaciones que tienen una base inclinada se deben tratar como si tuvieran
una base horizontal al mismo nivel del borde més bajo de la cimentacion y rodeadas de planos
verticales a través de los otros tres bordes (figura 2.32).

l‘»l Ni:ﬁl del suelo

%
TORTRYRA B2
H l D {no mayor que B)
f——————
B
Base horizontal B
equivalents

Figura 2.32. Distribucion de la carga de la ecuacion general de Brinch Hansen (4.1). [3]

Donde la superficie del terreno se inclina lejos de la cimentacion a un angulo 3 al
horizontal (figura 2.32),

g =g =1-sen2p FEcuacion —2.16

-2 tan¢g

gc=e Ecuacion —2.17
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Donde ¢ es la base 2.71828 del logaritmo natural y B esta en radianes.

Es importante destacar que existe una diferencia importante entre los términos
capacidad de carga y presion de carga. La capacidad de carga de un suelo para cimentacion es
la presion que el suelo es capaz de soportar, es decir, en el caso de la capacidad de carga final,
es la presion a la cual ocurre la falla por cortante, y este valor, dividido en un factor de
seguridad adecuado, brinda el valor admisible de carga. En cambio la presion de carga de una
cimentacion, es la intensidad de carga impuesta por la cimentacion al terreno.

Para la mayoria de los trabajos de cimentacion normales en donde la profundidad de la
cimentacion no es mayor que su ancho, se pueden utilizar las ecuaciones de Terzaghi para
fallas generales por esfuerzo de corte en cimentaciones no profundas:

a) Cimentaciones basadas en zapatas. La capacidad de carga final esta dada por:
qr = cNe+ Po(Ng—1)+ 7/§Ny +p Ecuacion 2.18

b) Cimentaciones cuadradas o circulares. La capacidad de carga final esta dada por:
qr =1.3cNe+ Po(Ng—1)+0.4yBN,+p  Ecuacion 2.19

Los términos de las ecuaciones 2.18 y 2.19 son como lo define la ecuacion de Brinch
Hansen.

Nc, Ng, Ng son constantes que dependen del angulo de resistencia al corte del suelo
(los valores dados por Terzaghi y Peck se muestran en la figura 2.33). [3]

Valores de N,
45 - N T ©oF 3y _
N //
7 /] N
4 / Y
é / /
5 % 4
<
g w 7
3 %
g 25 T
= 219%
7 A LA
g 2 %
8 /N/ %
/
2 15
2 /VN‘]/
10 /
5 /
sse v oT ©=F = ses B g 588 &

Valores de N,y N,

Figura 2.33. Factores de capacidad de carga de Terzaghi para cimentaciones poco profundas.

Si el nivel de agua se eleva sobre el nivel de la cimentacion, la densidad sumergida se
toma para el suelo bajo el nivel del agua para determinar el valor de Py y .

En el caso de cimentaciones profundas (incluyendo s6tanos, pozos y pilotes), Terzaghi
introdujo factores adicionales para tomar en cuenta la friccion a lo largo de los lados de las
cimentaciones y los esfuerzos cortantes a lo largo de los lados de las cimentaciones y los
esfuerzos cortantes a lo largo de los limites exteriores del suelo adyacente a la cimentacion.
Asi, en la figura 2.34 su formula general para una cimentacion circular profunda de una radio
res:

Qa = Qpr+2mfsD Ecuacion 2.20
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en donde:
Qg¢= capacidad de carga final
Q= resistencia de la base calculada con la ecuacion 2.19
fi=friccion de la corteza entre la cimentacion y el suelo
D=profundidad de la cimentacion
Los valores de fs dependen del material de la cimentacion y de las caracteristicas del
suelo.

l
rsl D
J

2r

Figura 2.34. Cimentacion profunda. [3]

2.4.2 Cilculo para Suelos No Cohesivos

2.4.2.1 Calculo de cargas finales en pilotes aislados hincados sobre suelos no
cohesivos

Cuando un pilote se hinca por medio de martillo o gato hidraulico en un suelo no
cohesivo, éste desplaza al suelo. El suelo suelto es compactado a mayor densidad por el
pilote, y casi no habra si es que hay, levantamiento de la superficie del terreno. En suelos
demasiado sueltos, se formara una depresion en la superficie del terreno, alrededor del pilote,
debido a la compactacion del suelo durante el hundimiento del mismo.

En suelos densos no cohesivos, sélo es posible muy poca compactacion, resultando
que el pilote desplazara al suelo y causard un levantamiento en la superficie del mismo. Dicho
desplazamiento involucra el movimiento de la masa de suelo alrededor del fuste del pilote.

La resistencia a la penetracion en suelos densos no cohesivos es muy alta, por lo que
se requiere de mucha fuerza para lograr la penetracion de pilotes en arenas o gravas densas.
Esta fuerza tan grande para clavar, podria reducir la resistencia al corte del suelo bajo la base
del pilote, debido a la degradacion de las particulas angulares de suelo.

Por lo tanto, no se obtiene ninguna ventaja al forzar demasiado el hundimiento de
pilotes en suelos densos no cohesivos. En cualquier caso esto no es deseable, ya que se podria
dafiar el cuerpo del pilote.

La compactacion de suelos no cohesivos sueltos o medianamente densos, de baja
cohesion, durante el hincado del pilote, da a este tipo de pilotes una ventaja notable sobre los
del tipo perforado. Las operaciones de perforacion para estos tltimos tienden a aflojar suelos
no cohesivos y consecuentemente a reducir resistencia a la carga tltima.

La resistencia a la friccion de los pilotes en suelos no cohesivos es pequefia comparada
con la resistencia de base o de punta. Se piensa que esto se debe a la formacion de un anillo de
suelo compactado alrededor del fuste del pilote, con un anillo interior de particulas de suelo
en un estado relativamente suelto.

Dadas las dificultades para obtener muestras no alteradas de suelos no cohesivos a
partir de perforaciones, lo usual es estimar las cargas sobre pilotes en estos suelos a partir de
los resultados de pruebas de carga in situ.

Capitulo N°2: Estado actual del conocimiento 2.4. Capacidad Soporte de Pilotes 60



Tesis de Magister en Ingenieria Estructural Ing. Enrique Daniel Mafud

De los métodos conocidos para calcular la carga de falla de un pilote,
seleccionaremos el basado en la prueba de penetracion estandar (SPT).

Luego de calcular la carga de falla, se divide la misma en un factor de seguridad, para
obtener la carga de trabajo.

En relacion a este factor de seguridad, cabe aclarar que el mismo no es constante.
Depende del asentamiento permisible en la carga de trabajo, que a su vez depende del
diametro del pilote y de la compresibilidad del suelo.

La experiencia demuestra, que un factor de seguridad de 2 %2 asegurara que un pilote
aislado, con un diametro de no mas de 600 mm hincado en un suelo no cohesivo, no asentara
mas de 15mm.

Excepto cuando las experiencias anteriores proporcionen una guia confiable, las
cargas permisibles calculadas se deben confirmar con pruebas de carga en pilotes
seleccionados.

Los métodos de céalculo no dependen del procedimiento para instalar el pilote, a pesar
de que el procedimiento para el hincado puede tener un significativo efecto en las cargas de
falla. Este concepto, sugiere que los métodos de calculo ain no son lo suficientemente
refinados para contemplar dichos efectos.

2.4.2.2 M¢étodo basado en la prueba de penetracion estandar

De acuerdo a lo establecido por el método “estatico” o de mecanica de suelos, la
capacidad de carga final de un pilote, es igual a la suma de la resistencia ultima de la base del
pilote y la friccion superficial final sobre la pared del cuerpo del pilote en contacto con el
suelo. Esto podemos expresarlo con la ecuacion:

Ou=0r+0s Ecuacion 2.21

Donde
Qyp = resistencia de la base
Qs =resistencia del pilote por friccion superficial

Al conocer el angulo de resistencia al cortante del suelo a nivel de la base, se puede
calcular Qb con la ayuda de la ecuacion general de Terzaghi (Ecuacion 2.19). Dado que el
diametro del pilote es pequefio en relacion con su profundidad, se puede omitir el término
0.4yBN,. Por consiguiente, la resistencia neta unitaria de la base sera:

gt =qr = p = pa(Ng—1) = Qb = Apa(Ny—1) Ecuacion 2.22
pa = presion efectiva de sobrecarga a nivel de la base del pilote

La friccion total ultima superficial del pilote se obtiene con la expresion general
f= Espd tano Ecuacion 2.23

f= friccion superficial unitaria
K= coeficiente de presion del suelo
d = angulo de friccion del muro

La carga de falla del pilote Q, es igual a la carga de falla aplicada al pilote Q’,, mas el
peso propio del mismo W,:
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O'u=0u—Wp=0b+Os = Aspa(Ng —1) + Os = AspiNg — Aspa + Os Ecuacion 2.24

Teniendo presente que el peso del hormigon del pilote no es mucho mayor al peso del
suelo desplazado por el mismo, para propdsitos practicos W, y Appq son aproximadamente
iguales; por lo tanto:

Ou= AspaNg + Qs = AspaNg + K p,, tan 54, Ecuacion 2.25

As = superficie del pilote en contacto con el suelo

p, = presion efectiva de sobrecarga promedio sobre la profundidad enterrada del pilote

En una tabla elaborada por Broms, se relacionan los valores de E y o con el angulo

efectivo de resistencia al corte (angulo de friccion interna) de suelos no cohesivos para
diversos materiales y densidades relativas de pilotes como lo muestra la tabla 2.1.

Tabla2.1 Valores de K,y 8.

Valor de K
Material del pilote & Densidad relativamente baja Densidad relativamente alla
Acero 20° 0.5 1.0
Concreto 3¢ 1.0 20
Madera ¢ 1.5 4.0

A efectos practicos, el valor de ¢ se puede obtener de la figura 2.35, cuando se tienen
resultados de la prueba de penetracion estandar (SPT).
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3

Figura 2.35. [3]

La ecuacion 2.23 implica que en un suelo no cohesivo uniforme, la friccion superficial
unitaria se incrementa en forma lineal con la profundidad. En realidad no es esto lo que
sucede. Vesic demostrod que a cierta profundidad de penetracion, entre 10 y 20 didmetros del
pilote, se alcanza un valor pico de friccion superficial unitario, el cual no se excede a mayores
profundidades de penetracion. Por lo tanto, la ecuacion 2.25 proporciona valores menos
seguros conforme se incrementa la profundidad de penetracion al superarse los 20 didmetros
del pilote aproximadamente.
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Las investigaciones no pudieron establecer todavia si el valor pico es constante en
todas las condiciones, o si esta relacionado con factores tales como el tamafio o angularidad
del grano del suelo.

Por ahora se utiliza un valor tope de 110 kN/m” para pilotes de lados rectos. En
muchos casos, la friccion superficial en un pilote sobre suelo no cohesivo es solo una
pequeiia proporcion de su resistencia total a la carga de compresion, y cuando los pilotes son
llevados a profundidades mayores a los 20 diametros resulta satisfactorio utilizar los valores
de la “regla practica” de la tabla 2.2 para obtener la friccion superficial promedio sobre el
largo del pilote.

Tabla2.2 Promedio de los valores de fa friccién superficial para
los pilotes rectos en suelos no cohesivos.

Densidad relativa Promedio por unidad
de la friccién superficial
(kN/m?)
Menos a 0.35 (suelta) 10
0.35-0.65 (medio densa) 10-25
0.65-0.85 (densa) 25-70

Mas de 0.85 (muy densa) 70 ano mas de 110

Sin embargo, la experiencia ha demostrado que se puede incrementar
significativamente la friccion superficial para la carga de compresion, mediante un remate en
punta en el fuste del pilote.

2.4.2.3 Efectos del tiempo

La capacidad de soporte de los pilotes en arenas y gravas no muestra normalmente
ningun cambio con el tiempo como sucede en las arcillas. Sin embargo, en algunas
circunstancias, probablemente cuando los pilotes se hunden en arenas finas o limosas que
contienen agua, el efecto del tiempo parece ser significativo.

Karl Terzaghi y Ralph Peck han mencionado que ocasionalmente, la capacidad de
soporte en pilotes decrece ligeramente durante los primeros dos o tres dias después de su
hundimiento. Asimismo establecen que es probable, que la capacidad inicial de carga alta se
deba a un estado temporal de tension que se desarrolla en la arena alrededor del perimetro del
pilote durante el hundimiento.

Pueden ocurrir errores en la sobreestimacion de la capacidad de carga de pilotes en
arenas debido al efecto del tiempo si la capacidad estd determinada mediante calculos con
formulas dinamicas basadas en resistencias al hundimiento observadas. Asimismo, no es
probable que ocurran cuando el disefio se basa en métodos estaticos tomando en cuenta los
efectos del hundimiento del pilote teniendo presente las distintas caracteristicas del suelo.

Sin embargo, debido a posibles efectos del tiempo, las pruebas de carga en pilotes
sobre arenas no se deben realizar, por lo menos hasta cuatro dias después del hundimiento.

2.4.2.4 Cilculo de cargas ultimas en pilotes hincados y colados in situ sobre suelo no
cohesivo

Los pilotes hincados y colados in situ se construyen hundiendo un tubo dentro del

terreno. Al alcanzar el nivel de la cimentacion, el tubo se llena de hormigén. En algunos
pilotes, el tubo se extrae al colar el cuerpo del pilote.
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También es posible formar un bulbo en la base del pilote. Para tipologias de pilotes en
los que se deja un tubo de acero o un cilindro de hormigoén precolado en posicion, la friccion
se puede calcular siguiendo los lineamientos descritos en las secciones anteriores.

Cuando el tubo tiene un extremo cerrado, la resistencia ultima se calcula en el area de
la base de la punta del pilote. De este modo, el calculo de la resistencia de la base es mas
complejo en los pilotes en los que se forma un bulbo, ya que solo el contratista del pilote
conoce el tamafio del bulbo que se puede formar para cualquier condicion de suelo.

Lo que un profesional de la ingenieria puede hacer es tener una idea preliminar del
rango de la capacidad portante, asumiendo que en suelo denso el bulbo tendra, si lo tiene, un
diametro poco mayor que el de la perforacion, y que en suelo suelto, puede ser posible que se
forme un bulbo de hasta dos veces el diametro del pozo.

Al calcular la friccion en pilotes en que el tubo hincado se remueve, es dificil valorar
si el suelo en contacto con el fuste estard en un estado denso o suelto. Esto depende del grado
de compactacion dado al hormigon, o de la eficacia de otros dispositivos para compactar el
suelo al momento de remover el tubo.

2.4.2.5 Calculo de cargas ultimas en pilotes perforados y colados in situ sobre suelos
no cohesivos

Los pilotes perforados se ejecutan en suelos no cohesivos taladrando el terreno hasta
lograr la profundidad deseada, de acuerdo a técnicas especialmente pergefiadas para este tipo
de suelos. Posteriormente se vierte el hormigon en la perforacion removiendo por lo comun el
entubado durante o después de colocar el hormigén.

Dependiendo de las condiciones del terreno, el entubado puede dejarse en su posicion,
o bien mientras se avanza con la perforacion, se van insertando secciones de hormigon
pretensado que contengan las paredes de la perforacion.

En todos los casos de pilotes perforados formados en suelos no cohesivos por
entubado, se debe asumir que el suelo se aflojara como resultado de las operaciones de
perforacion, a pesar de que inicialmente puede estar en un estado denso o medianamente
denso.

La ecuacion 2.23 se puede utilizar para calcular la friccion superficial al asumir que el
valor de ¢ sera representativo de condiciones de suelo suelto. De forma similar, el valor de ¢
utilizado para obtener el factor de capacidad de carga N, para calcular la resistencia de la base
con la primera parte de la ecuacion 2.25, debe corresponder a condiciones de suelo suelto.

En otro orden de cosas, cuando se instalan pilotes por taladro rotatorio bajo una
lechada de bentonita, se debe considerar que el valor ¢ utilizado para calcular tanto la friccion
superficial como la resistencia de carga ultima o de base, corresponderan a condiciones de
suelo inalterado.

El asumir condiciones de suelo suelto para calcular la friccion superficial y la
resistencia ultima significa que la capacidad ultima de soporte de un pilote perforado en un
suelo no cohesivo sera considerablemente menor a la de un pilote hincado en el mismo tipo de
suelo.

2.4.3 Cailculo para Suelos Cohesivos
2.4.3.1 Friccion superficial a lo largo del pilote
La capacidad de carga de pilotes hincados en suelos cohesivos tales como limos o

arcillas, se obtiene por la suma de la friccion superficial entre el pilote y el suelo que lo rodea,
y la resistencia de punta o de base.
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En un suelo cohesivo, simplemente ¢ = 0, es decir, en términos simples, no existe
ninguna friccion superficial. Sin embargo, el término se usa ampliamente para denotar
adhesion o cohesion en el fuste de un pilote en un suelo cohesivo.

La friccion superficial, no necesariamente es igual a la cohesion del suelo, ya que el
hincado de un pilote en un suelo cohesivo puede alterar las caracteristicas fisicas de este. La
friccion superficial también depende del material y de la forma del pilote.

Los pilotes hincados o taladrados con gato hidraulico en el terreno causan el
desplazamiento del suelo. Como resultado, tiene lugar la consolidacion y el agua de poro es
expulsada hacia fuera bajo las presiones laterales impuestas cuando los pilotes son forzados
para penetrar en el terreno.

El efecto de un incremento en la presion del agua de poro, se corresponde con la
disminucion de la presion efectiva de sobrecarga a lo largo del pilote, con un descenso de la
friccion superficial. Esta agua de poro tarda alglin tiempo en disiparse. Consecuentemente, la
consolidacion del suelo es relativamente lenta, y el levantamiento de la superficie del terreno
es inevitable en las primeras horas después del hincado.

Al originarse la consolidacion, el exceso del agua de poros se disipa hacia el suelo
circundante o hacia el material del pilote, y la superficie del terreno levantada, vuelve a su
posicion. Esta disipacion de la presion del agua de poro en exceso, resulta en un incremento
de la presion efectiva o intergranular, asi como en la friccion superficial.

La figura 2.36 muestra el incremento en la capacidad de carga con el tiempo en
pilotes hincados en arcillas blandas. Se observa que en la mayoria de los casos se alcanzo el
75% de la capacidad de carga dentro de los 30 dias posteriores al hincado. Esto sugiere la
necesidad de posponer las pruebas de carga de los pilotes por lo menos 30 dias.
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Figura 2.36. [3]

Cuando los pilotes son hincados en arcillas preconsolidadas, como morena glacial,
tiene lugar poca o ninguna consolidacion, el suelo se rompe y se levanta alrededor del pilote.
Se conoce por experiencia, que una cubierta de arcilla blanda, proxima a la superficie, se
adhiere al cuerpo del pilote siguiendo el descenso y el rebote del mismo, con cada golpe de
martillo.

Se sabe ademas, que se forma un hueco alargado en la parte superior del pilote debido
a la vibracion lateral del pilote a causa de los golpes del martillo. Es probable ademas, que
este hueco se prolongue en la longitud del pilote como consecuencia de desviaciones
transversales del mismo. Consecuentemente, se puede acumular agua de poros en dicho hueco
y lubricar el pilote.

La posibilidad de una ‘“deformacion-reblandecimiento” de la arcilla, debido a la
intensidad del esfuerzo al cual esta sometido el suelo en la superficie de contacto por el
movimiento descendente del pilote, también se debe considerar.
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La experiencia ha demostrado que la fuerza cortante pico puede reducirse hasta un
50%. Se cree que esto se debe a los efectos de reorientacion de las particulas de arcilla. Es
necesario tener presente que las arcillas normalmente consolidadas, también pueden exhibir
los efectos de una “deformacion-reblandecimiento”.

Por lo expuesto, debido a los efectos combinados en distintos niveles del
levantamiento del terreno, la formacion de un orificio alargado y del reblandecimiento por
esfuerzo, no es de sorprender que la friccion superficial unitaria sea por lo comun, solo una
fraccion de la resistencia al corte sin alterar de la arcilla, o puedan ocurrir grandes variaciones
en el factor de adhesion. Es decir, la proporcion de la resistencia al corte de la arcilla alterada
en friccion superficial a lo largo del pilote, respecto de la resistencia al corte de la arcilla
inalterada.

En la Figura 2.37 se muestra una relacion entre el factor de adhesion y la resistencia al
corte de arcilla no drenada para tres situaciones diferentes, a saber:

Caso 1: los pilotes son hincados a través de arenas o gravas arenosas hasta llegar a la arcilla.
La oquedad que tiende a formarse entre el pilote y la arcilla se rellena con material granular
arrastrado hacia abajo sin perder friccion superficial. Mientras mayor sea la penetracion en la
arcilla, menor sera el efecto del material granular, con la consecuente reduccion del factor de
adhesion.

Caso 2: arcilla suave sobre arcilla rigida. En este caso, la arcilla suave, arrastrada hacia abajo,
tiene un efecto reblandeciente en la friccion superficial. Cuanto menor sea la profundidad de
la penetracion en la arcilla rigida, mayor sera la reduccion proporcional de la friccion
superficial.

Caso 3: pilotes hincados en arcillas firmes a rigidas sin ningun estrato diferente sobre ella. En
este caso se forma una abertura alrededor de la parte superior del pilote, y no se activa
ninguna friccion superficial. Mientras menor sea la penetracion y mayor la rigidez de la
arcilla, mayor sera el efecto de la abertura.
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Figura 2.37. Factores de adhesion para los pilotes hundidos en arcilla. a) Caso 1: pilotes hundidos a
través de las arenas sobre gravas arenosas. b) Caso 2: pilotes hundidos a través de una capa superior
de arcilla débil. c) Caso 3: pilotes sin una capa superior diferente. [3]
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Es menester resaltar que la razon para basar los factores de adhesion en la resistencia
al corte sin drenar del suelo, es obtener una base para correlacionar los resultados de las
pruebas de cargas de pilotes con alguna propiedad medida del suelo. La publicacion de
resultados de pruebas de carga, muchas veces incluye alguna informaciéon acerca de la
resistencia al corte no drenada del suelo, y asi se obtiene una relacion empirica entre este
parametro y los valores de friccion superficial ultima derivados de una prueba de carga.

Si bien los métodos de célculo basados en la resistencia al corte drenada, son mas
razonables, siendo que la arcilla es extensivamente remoldeada al momento de hincar el
pilote, los resultados publicados de pruebas de carga de pilotes, no incluyen usualmente
informacion respecto de parametros de resistencia al corte drenada, y lo que es mas
importante, tampoco se tiene informacion sobre niveles freaticos o respecto a las presiones del
agua de poro adyacentes al cuerpo del pilote al momento de realizar las pruebas de carga.

Las presiones del agua de poro son criticas para el calculo de la friccion superficial por
medio de métodos de esfuerzo efectivo, y donde se realizan correlaciones entre la friccion
superficial medida y la resistencia al corte drenada, haciéndose amplias suposiciones sobre la
presion de poro al momento de la prueba.

Los cambios de presion del agua de poro con el tiempo tienen un efecto importante en
la capacidad de soporte de los pilotes hincados en arcillas. La figura 2.36 muestra el
incremento en la capacidad de carga en arcillas blandas a firmes.

Las curvas de disefio de la figura 2.37 se aplican esencialmente a pilotes que soportan
una carga ligera a moderada llevada a una penetracion relativamente superficial dentro del
estrato de carga. En esta condicion, los suelos superficiales que se encuentran encima del
estrato de carga tienen una influencia significativa en la friccion superficial desarrollada
abajo.

La investigacion, principalmente en el campo de disefio de pilotes para estructuras
marinas, muestra que el movimiento de la friccion superficial esta influido principalmente por
dos factores, estos son: la proporcion de sobreconsolidacion o pre-consolidacion de la arcilla
y la relacion de esbeltez del pilote.

La proporcion de pre-consolidacion se define como la relacion de la presion efectiva
de sobrecarga vertical maxima previa oy, con la presion efectiva de sobrecarga vertical
existente o,¢. Para propdsitos de disefio de pilotes, es conveniente representar la proporcion
de pre-consolidacion mediante la proporcion establecida entre la resistencia al corte no
drenada y la presion efectiva de sobrecarga existente, c,/Cyo.

A partir de un gran ntimero de pruebas de carga, se pudo establecer una relacion entre
c/ov y el factor de adhesion a. Esto se muestra en la figura 2.38a para el caso de un pilote
rigido, y cuando se calcula la friccion superficial con el valor pico de c,. [3]
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Figura 2.38 Factores de adhesion para pilotes de carga pesada
hundidos hasta una penetracion profunda: a) Factor de adhesién
pico vs.c,/cy; b) Factor de longitud.
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Asimismo, para contemplar la proporcion de flexibilidad y esbeltez del pilote, es
necesario reducir los valores de ap con un factor de longitud F, como lo muestra la figura
2.38b.

La friccion superficial se puede expresar como:
O, =Fa,cA Ecuacion 2.26

La relacion de esbeltez L/B, influye en la movilizacion de la friccion superficial en dos
formas. Primero, un pilote delgado puede vibrar durante el hincado, causando una abertura
alrededor del pilote a poca profundidad y reduciendo el esfuerzo horizontal en la interfase
pilote/suelo a niveles mas bajos. El segundo aspecto a tener en cuenta es el resbalon en la
superficie de interfase cuando la resistencia al corte se traslada del pilote al suelo, superando
el valor pico o tope de la resistencia al corte, pasando a la fuerza residual mas baja. Este
hecho puede observarse con claridad en la curva resistencia al corte/deformacion de la prueba
de corte simple de caja sobre arcilla.

La resistencia al corte pico se alcanza a una deformacion relativamente pequefia,
seguida por una fuerza residual mucho mas baja ante una deformacioén grande.

2.4.3.2 Cargas ultimas en pilotes hincados en suelos cohesivos

La capacidad de soporte de los pilotes hincados en arcillas y limos arcillosos es igual a
la suma de la resistencia de punta o de base, y la friccion superficial de la parte del pilote en
contacto con el suelo. Esto se expresa como:

0, =N,c, A4, Ecuacion 2.27

El factor de capacidad de carga N, se puede considerar igual a 9 siempre y cuando el
pilote penetre al menos cinco diametros dentro del estrato de carga. La resistencia al corte ¢y,
en la base del pilote, se considera igual a la resistencia al corte inalterada, teniendo presente
que se da tiempo para una recuperacion del remoldeo.

En el caso de arcillas fisuradas rigidas, c, se debe tomar como representativo de la
fuerza fisurada, es decir dentro del rango mas bajo de valores. Ademas, no se debe tener en
cuenta la reduccion ocasionada por “deformacion/reblandecimiento”, ya que este efecto esta
restringido a la cara de contacto entre el pilote y el suelo.

La friccion superficial se obtiene con la ecuacion:

0. =ac,A, Ecuacion 2.28
o = factor de adhesion (figura 2.37 y 2.38 a yb)
¢, = promedio de la resistencia al corte inalterada de la arcilla adyacente al cuerpo del pilote

A, = area de la superficie del cuerpo del pilote

En el caso de arcillas uniformes, o de arcillas que incrementan progresivamente su
resistencia al corte con la profundidad, el valor promedio de la resistencia al corte sobre el
largo del pilote se toma por c4. Cuando existe arcilla en capas de consistencia apreciablemente
diferente, como las de arcilla suelta sobre rigida, la friccion superficial se calcula por separado
para cada capa utilizando el factor de adhesion apropiado para la resistencia al corte y las
condiciones de sobrecarga.
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La carga de trabajo para todos los tipos de pilotes es igual a la suma de la resistencia
de base o de punta y a la friccion del fuste del pilote, dividida en un factor de seguridad
adecuado, teniendo en cuenta el rango de los factores de adhesion. Se considera razonable un
factor de seguridad de 2""* Por lo tanto:

0 = sz;sz Ecuacion 2.29

donde Q, es la carga admisible, Q’ es el factor de superficie calculado con los factores de
adhesion mostrados en la figura 2.37 utilizando la resistencia al corte promedio. Ademas:

0, < % + ?—g Ecuacion 2.30

donde Qs es la friccion superficial calculada con los factores de adhesion de la figura 2.37
utilizando el rango mas bajo de la los valores de resistencia al corte.

Es permitido tomar un factor de seguridad igual a 1.5 de la friccion superficial, ya que
el valor pico de la misma en un pilote sobre arcilla se obtiene para un asentamiento de tan
s6lo 3 a 8mm, teniendo presente que la resistencia de punta requiere de un mayor
asentamiento para que se manifieste en su maxima expresion.

2.4.3.3 Pilotes hincados y colados in situ en suelos cohesivos

Para pilotes en los que el tubo de acero o la cascara de hormigén permanece hincada
en el suelo, la friccion superficial de fuste del pilote se calcula con la ecuacion 2.28
utilizando el factor de adhesion apropiado para una resistencia al corte no drenada.

Para pilotes en los que se remueve el tubo, permitiendo que el hormigon se expanda
hacia las paredes el hueco, las condiciones de la friccion superficial son intermedias entre
aquellas para un pilote hincado, y las de un pilote hincado y colado in situ.

Como el hundimiento del tubo compacta el suelo, y se obtiene una mayor compresion
apisonando el hormigdén, no existe razén para suponer que los valores de la friccion
superficial seran menores a los de pilote de hormigon pre-tensado.

Cuando se conoce con seguridad que la compactacion del hormigén durante la
remocion del tubo puede causar un agrandamiento apreciable del pozo del pilote en una
arcilla blanda o firme, se puede calcular la friccion superficial con el diametro del pozo
agrandado.

En todos los casos, la resistencia final se calcula con la ecuacion 2.27 y el factor N, de
capacidad de carga se puede considerar igual a nueve, siempre y cuando la base del pilote
penetre por lo menos cinco diametros dentro del estrato de cargas.

2.4.3.4 Pilotes perforados y colados in situ en suelos cohesivos
La resistencia de la base y la friccion superficial de pilotes perforados en arcilla, y los

factores de adhesion y de capacidad Gltima de carga para este tipo de terreno, se establecieron
en forma confiable.
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La experiencia ha mostrado que un factor de capacidad de carga N igual a nueve se
puede utilizar, siempre y cuando ¢, sea representativo de la resistencia al corte de una arcilla
fisurada (es decir el rango mas bajo de valores). El mismo valor de N, se puede tomar para
todos los tipos de arcilla, considerando que la base del pilote penetre al menos cinco
diametros dentro del estrato de carga.

Diversos trabajos de investigacion basados en pilotes perforados en arcilla,
demuestran que un factor de adhesion de 0.45 se puede utilizar en la resistencia al corte
promedio para la ecuacion 2.28.

Se piensa que las razones por las cuales solo se moviliza cerca de la mitad de la
resistencia al corte en la friccion superficial, se deben a los efectos combinados de la
dilatacion (y por lo tanto reblandecimiento) de la arcilla en las paredes de la perforacion al
escaparse el agua de las fisuras de la arcilla y del hormigon sin fijar, y al “reblandecimiento
por trabajos” durante las operaciones de perforacion.

Es recomendable que el valor de adhesion maximo debe ser de no mas de 96KN/m?, y
que en el caso de pilotes perforados cortos en arcillas, donde la misma puede encontrarse
altamente fisurada a poca profundidad, el factor de adhesion se debe tomar como 0.3.

Un factor de seguridad de 2" enla carga ultima obtenida con la suma de la resistencia
de la base y de la friccion superficial debe asegurar que el asentamiento en la carga de trabajo
no exceda un valor tolerable.

2.4.4 Losa de fundacién combinada con pilotes
2.4.4.1 Losa de fundaciéon combinada con pilotes (LFCP)

Mediante el uso de losas de fundacion combinadas con pilotes (LFCP) es posible
obtener como ventajas una fuerte economia sobre la fundacion total con pilotes y una
importante limitacion de asentamientos respecto de la fundacion directa sobre losas.

Las Losas de Fundacion Combinadas con Pilotes (LFCP) («Kombinierte Pfahl-Platten
Griindung», KPP en aleman - o «PiledRaft Foundation» en inglés) (ver Figura 2.39) se han
aplicado en Europa desde los afios setenta como una alternativa a la fundacion pura con
pilotes para obras con grandes solicitaciones. En Alemania se han utilizado especialmente en
el area de la ciudad de Frankfurt para la fundacion de grandes rascacielos sobre suelos
arcillosos. Mientras que para fundaciones de edificios de gran altura en Frankfurt, con simples
losas de fundacion (fundacion directa), se han medido asentamientos en el orden de la decena
de cm. Con la aplicacion de este sistema de fundacion, agregando pilotes a las losas, ha sido
posible reducir estos asentamientos considerable y eficientemente (ver Figura 2.40). Con esto
es posible obtener ahorros importantes en costos en relacion a una fundacion totalmente sobre
pilotes (no combinada con la losa).

El problema con este tipo de fundaciones radica en la modelacion de la interaccion
entre los elementos portantes losa y pilotes, lo cual es necesario para el disefio. Esto exige un
gran esfuerzo de proyecto y calculo, asi como la ejecucion de mediciones de monitoreo
geotécnico para la observacion del comportamiento del edificio y para la verificacion de los
calculos realizados. Basicamente, con el uso de fundaciones LFCP, se logra que una parte de
las cargas de la estructura sea traspasada a mayores profundidades. Esto hace, por lo tanto,
que las LFCP sean particularmente efectivas cuando la calidad del suelo, como es lo tipico,
mejora con profundidad creciente.

Una fundacion LFCP se caracteriza por el coeficiente oxpe, que representa la relacion
entre la carga que toman los pilotes y la carga total de la fundacion:

Capitulo N°3: Planificacion de los Ensayos 70



Tesis de Magister en Ingenieria Estructural Ing. Enrique Daniel Mafud

ZRpil,i

akpp = R

tot

Ecuacion 2.32

{I;, Carga Total de la Estructuta Q

Carga del pilote

} S E
} i L0 |
} ; :J b oo A L]
A ! N
b orue 4 4o Ao
) | K Ao
} : AW N
A

Carga de

1

Figura 2.39 Losa de fundacion combinada con pilotes (LFCP). [5]

Este coeficiente puede tomar valores entre 0 y 1. En caso de que oxp= 1, se trata de
una fundacion pura sobre pilotes; para oxpe= 0 se trata de una fundacion directa (losa en este
caso). La experiencia muestra que para obtener una reduccion efectiva de los asentamientos el
valor oxpr debe ubicarse cerca de 0,6 (Ver Figura 2.41). Mientras que para el disefio de una
fundacion pura sobre pilotes, basta con adoptar un modelo de la capacidad de carga de los
pilotes del lado de la seguridad, para las LFCP se hace necesario conocer con mucha mayor
precision las caracteristicas de la relacion carga-deformacion de los pilotes, dado que el
comportamiento del conjunto depende fuertemente de éstas. Por ejemplo, pilotes muy rigidos
podrian producir un punzonado en la losa, mientras que pilotes muy poco rigidos llevarian a
asentamientos diferenciales importantes. El calculo se dificulta por el hecho que ademas de la
influencia reciproca entre la placa y los pilotes, existen interacciones de grupo entre los
pilotes, entre pilotes y suelo y ademas entre losa y suelo, las cuales también deben ser
consideradas en el disefio. Esto hace que el calculo de las LFCP sea un problema complejo,
que por lo general solo puede ser resuelto mediante métodos numéricos bajo la suposicion de
una ley de comportamiento del suelo no-lineal. [5]
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Figura 2.41 Asent. Prom. proporcional en funcion del coeficiente axpp. [5]
2.4.4.2 Procedimiento de calculo

El objetivo del calculo de una LFCP es la determinacion de las cargas en cada pilote,
ademas de las presiones de contacto en la interfase losa-suelo, para lo cual deben ser
consideradas las distintas interacciones entre los elementos portantes. La economia de una
fundacion LFCP se produce basicamente por el hecho que los pilotes llegan a ser solicitados
hasta su carga ultima. Pero esto significa, que los procedimientos de calculo que suponen un
comportamiento eldstico lineal del suelo (p.e. Butterfield & Banerjee) no son aplicables para
estos casos, dado que no representan la no-linealidad del comportamiento del sistema.
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Una primera aproximacion del comportamiento soportante de fundaciones LFCP se
puede lograr con modelos fuertemente simplificados. Algunos de estos modelos son:

a) Modelo con apoyos independientes de las deformaciones: la carga de los pilotes se
supone conocida e independiente de las deformaciones. La suma de las cargas de todos los
pilotes se resta de la carga total y la losa de fundacion se calcula en forma tradicional para la
carta restante.

b) La losa de fundacion se calcula segun el método tradicional del coeficiente de
balasto y los pilotes son considerados como apoyos adicionales y modelados como resortes
individuales.

En ambos métodos mencionados no es posible modelar todas las interacciones que
existen. Modelos de este tipo pueden entregar solo valores referenciales, aptos unicamente
para un predimensionado, debiéndose considerar para los parametros del modelo, anchos de
banda o rangos de variacion adecuados. Katzenbach y otros entregan para el segundo modelo
valores referenciales para la eleccion de la rigidez del resorte que modela cada pilote, los
cuales fueron determinados en base a modelos numéricos (Tabla 2.3). La base para esto es la
rigidez equivalente del resorte C determinada a partir de una curva carga-deformacion de un
pilote individual. Dependiendo de la distancia entre los pilotes referida al diametro D y el
largo L de éstos, la tabla entrega diferentes factores de reduccion ( para pilotes de una
fundacion KPP ubicados en el centro, en los costados o en la esquina del grupo de pilotes. Los
valores indicados han sido determinados para un asentamiento de un 3% del diametro del
pilote.

C xpr,i = i Cpilote individual Ecuacion 2.32

La modelacion tridimensional del sistema global suelo-losa-pilotes de una LFCP es
aun (hoy con la capacidad de los computadores modernos) no realizable con un esfuerzo
razonable. El estado actual del desarrollo lo representan los procedimientos de calculo que
determinan la reaccion del suelo numéricamente, mediante un modelo de elementos de borde
(BEM = «Boundary Elements Method»). En el método de El Mossallamy se modela de esta
forma la no linealidad del comportamiento del suelo mediante hipotesis simplificadoras. El
procedimiento de calculo trabaja con dos modelos: la losa se calcula como losa apoyada sobre
«resortesy, o sea con un modelo de elementos finitos y coeficiente de balasto. La rigidez de
los resortes se modifica en forma interactiva hasta que las deformaciones y las tensiones del
modelo de la losa se corresponden con las obtenidas en el segundo modelo planteado para el
suelo, en base al método de los elementos de borde (BEM). Se ha comprobado que con este
procedimiento de calculo se han obtenido resultados realistas de acuerdo a «back-analysis»
realizados con pruebas de cargas sobre pilotes aislados y grupos de pilotes, asi como la
comparacion del célculo y las mediciones realizadas sobre LFCP. Es importante indicar que,
sin embargo, se requiere una calibracion de los parametros del suelo del modelo mediante la
comparacion de los resultados en pruebas de cargas de pilotes aislados. Solo en ese caso se
obtienen predicciones aceptables.
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Tabla 2.3:
Factores de reduccion i para rigideces de pilotes de una LFCP en comparacion con el
caso de un pilote individual (calculadas para s = 0,03 D segiin Katzenbach et al.)

Distanciamiento entre pilotes Largo de Factor de reduccion i
pilotes Pilote Pilote Pilote de
central lateral esquina
& G Ge

L/D=10 0,13 0,19 0,25

e/D=3 L/D=20 0,11 0,18 0,25

L/D=30 0,11 0,18 0,25

e/D=6 L/D =20 0,33 0,36 0,39

e/D=28.,5 L/D =20 0,42 - 0,70

2.4.4.3 Conceptos de Disefio

En Alemania fueron creadas las «Reglas para el calculo de fundaciones combinadas
losa-pilotes» por un grupo de especialistas. Basicamente se especifican para las LFCP altas
exigencias en lo que respecta al alcance y calidad de la exploracion del subsuelo. La ejecucion
de ensayos de laboratorio en probetas especiales para la determinacion de la rigidez y de la
resistencia al corte del suelo es imprescindible. Ademas se debe controlar minuciosamente la
ejecucion de los pilotes. Para el calculo se debe conocer la capacidad de carga de un pilote
aislado. Por lo general deben ejecutarse por lo tanto pruebas de carga. Al modelo de calculo
de fundaciones LFCP se le hacen las siguientes exigencias:

a) El modelo debe estar en condiciones de simular en forma adecuada y exacta el
comportamiento carga vs. deformacion de un pilote individual, ademas de determinar la carga
ultima.

b) Debe considerar la interaccion pilote/pilote y pilote/losa

¢) Los modelos simplificados s6lo pueden ser utilizados cuando existen condiciones
simples, como suelo homogéneo, largo de pilotes y distancia entre los mismos constante,
carga central sobre la fundacion.

La comprobacioén de la capacidad de carga global de una LFCP se realiza con un factor
de seguridad FS = 2. No se exige la verificacion de la capacidad de carga para los pilotes
individuales, ya que se permite una utilizacion de la capacidad del pilote hasta la carga ultima.

Para la comprobacion de la capacidad de carga en servicio de la LFCP se debe realizar
finalmente un célculo con una carga simple no mayorada (FS = 1), con el fin de calcular los
asentamientos y distribucion de esfuerzos. Dada la complejidad del comportamiento
estructural, es necesario llevar a cabo un monitoreo geotécnico para la verificacion del
comportamiento pronosticado para el sistema (mediciones de asentamientos - siempre -,
celdas de carga en los pilotes y celdas para medir la presion de contacto bajo la losa).
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CAPITULO 3

PLANIFICACION DE LOS ENSAYOS
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3. Planificacion de los Ensayos

3.1 Objetivo

El objetivo de los ensayos propuestos, es poder cuantificar la resistencia ultima a la
compresion de un pilote perforado y colado in situ, en un terreno determinado, comparando
dicha resistencia con la calculada utilizando las ecuaciones establecidas para capacidad de
carga final de cimentaciones poco profundas creadas por Brinch Hansen y Meyerhof.

En relacion a estos ensayos, se proyecta un banco de cargas triangular (Ver figura 3.1),
que permite el ensayo a compresion de 3 (tres) pilotes individuales.

Siguiendo los objetivos trazados en este plan de estudio, ensayaremos pilotes en las
siguientes condiciones:

e Pilote N°1: colado en condiciones naturales del suelo; sin tratamiento del terreno que
rodea la perforacion.

e Pilote N°2: colado en suelo cementado; es decir un suelo que previamente al llenado
del pilote ha recibido una lechada de cemento que infiltr6 el mismo. Esta lechada
impregna y se infiltra en el suelo de acuerdo a la permeabilidad del mismo, y genera
en las paredes de la perforacion, una interfase suelo-cemento.

e Pilote N°3: colado en condiciones naturales del suelo con la adicion de un cabezal. Se
pretende comparar los resultados obtenidos y compararlos con la capacidad portante
de un pilote sin cabezal, como el descripto precedentemente.

La prueba de carga de pilotes, es una herramienta complementaria para el
dimensionamiento y verificacion de la capacidad portante de los mismos. Mediante la prueba
de carga se ratifican los valores de tensiones admisibles determinados en el estudio de suelo y
se verifica la capacidad de carga del pilote obtenida mediante el uso de las formulas tedricas
empleadas para el célculo correspondiente.

Siempre que sea posible, los pilotes de prueba deben ser del mismo tipo y dimensiones
de los pilotes permanentes que se pretenden utilizar. Esta es la inica forma de constatar si al
alcanzar la penetracion de disefio, las cargas admisibles son aproximadamente iguales a las
proyectadas. Es importante ademas, mantener un registro cuidadoso de todas las etapas de
montaje y ensayo en las pruebas de carga.

3.2 Seleccion del tipo de prueba

Se distinguen dos tipos principales de pruebas de carga:

a) A carga constante: La carga se aplicard en dos o mas ciclos de carga y descarga,
alcanzandose en cada una de ellas un valor maximo cada vez, mas alto. Se admite que
la prueba se realice hasta conseguir de 1,5 a 2,0 veces la carga admisible prevista. En
el primer ciclo de carga, el nimero de escalones no serd inferior a 3 (tres), mientras
que en el ultimo éste nimero aumentara, al menos a 6 (seis). Las descargas tendran
como minimo, un numero de 3 (tres) escalones. La méxima carga aplicada se dejara al
menos un periodo de 6 (seis) horas. En cada escalon de carga se mediran los
desplazamientos causados inmediatamente después de su aplicacion, dejando a
continuacion estabilizar los movimientos y procediendo a su medicién en intervalos
maximos de 20 minutos. El desplazamiento puede considerarse estabilizado si el
incremento no supera el valor de 0,05 - 0,010 mm en los ultimos 30 minutos (suelos
no cohesivos) o de 1 hora (suelos cohesivos).
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b) A velocidad de deformacion constante: En ese tipo de prueba, se da carga con un gato
hidraulico de modo que se obtenga el asiento del pilote a velocidad constante. Esta
velocidad sera de 0,50 mm/min en suelos cohesivos, y de 1,0 mm/min en suelos
arenosos 0 no cohesivos. Se suspende la prueba al llegar a la penetracion de Smm,
descargandose el pilote y esperando dos horas para medir el asiento remanente.
Después se continua la carga a la misma velocidad, hasta llegar a la penetracion total
de 20mm, después de lo cual se descargara el pilote y se esperara 24 horas para medir
el asentamiento remanente. Se puede suspender antes la prueba si se llega a la carga
prevista como maxima (1,5 a 2,0 la admisible prevista), descargando el pilote a
continuacion.
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El ensayo puede hacerse a carga constante o a velocidad de deformacion constante. El
primero es preferible por dar mayor informacion y mas precisa, pero el segundo es mucho
mas rapido.

En virtud de lo expuesto proponemos realizar el ensayo a carga constante.

3.3 Determinacion de la capacidad de carga de un pilote perforado y colado in situ
en suelo cohesivo, en base a formulas tedricas

Antes de realizar el disefio del banco de cargas para ensayar los pilotes, es necesario
determinar la capacidad de carga de los mismos, mediante el empleo de las formulas creadas
por Brinch Hansen y Meyerhof, incluidas en el capitulo 2.

a) Dimensiones geométricas del pilote a ensayar
L =400 cm (profundidad)
¢ = 25cm (didmetro)
b) Tipo de suelo: se trata de arcilla suave de baja plasticidad, de origen aluvial,
normalmente consolidada (arcilla de rio)
¢) Determinacion del area de la base

¢’ B 7(0.25m)?
4
d) Determinacion de la superficie de friccion

A4, = =0.0491m> Ecuacion 3.1

A, :27%14:2;;@4;;1 = 3.1416m> Ecuacién 3.2
e) Resistencia al corte: para este tipo de arcillas se debe considerar un valor de cohesion
dentro del siguiente rango:

2Og2 <c< 4OK—];] FEcuacion 3.3

m m

Adoptamos para el calculo una cohesion igual a 30KN/m” . Dado que se trata de una
moderada profundidad de penetracion en el estrato de cargas (4m), se considerara que la
cohesion promedio es igual a la cohesion en la base.

f) Calculo de la capacidad de carga ultima

0,=0,+0,=N,c,A, +acA, Ecuacion 3.4
0, = 9><30K—]Z]>< 0.0491m’ +0.45><30K—]f><3.1416m2 =13.257KN +42.412KN Ecu. 3.5
m m
0, =55.669KN =5566.9Kg = 5.57Ton Ecuacion 3.6

g) Determinacion de carga admisible (factor de seguridad F = 2%

Oim = O O, _S5609KN _ 22.2676KN =2226.76Kg  Ecuacion 3.7

F 25 2.5

Q.im =2.23Ton Ecuacion 3.8
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3.4 Diseiio del banco de cargas

El disefio del banco se muestra en las figuras 3.1, 3.2, 3.3
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3.5 Determinacion de intervalos de Carga

Carga P [KN] Proceso Numero de Ciclo
0 Inicio
10 Carga
20 Carga
0 Descarga Cierre 1° Ciclo
20 Carga
30 Carga
40 Carga
20 Descarga
0 Descarga Cierre 2° Ciclo
30 Carga
40 Carga
50 Carga
60 Carga
40 Descarga
20 Descarga
0 Descarga Cierre 3° Ciclo
40 Carga
50 Carga
60 Carga
70 Carga
80 Carga
90 Carga
100 Carga
75 Descarga
50 Descarga
25 Descarga
0 Descarga Cierre 4° Ciclo

3.6 Representacion grifica de resultados
Se realizaran graficos que relacionen:

a) la carga aplicada con los desplazamientos
b) desplazamiento en funcion del tiempo
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CAPITULO 4

REALIZACION DE ENSAYOS
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4. Realizacion de ensayos

4.1 Ensayo preliminar de infiltracion

En primer lugar, y con el objeto de conocer las condiciones de infiltracion de la
lechada agua-cemento en el terreno donde se realizara el banco de cargas, se decide ejecutar
una perforacion de 6m de profundidad y 25cm de diametro (Fotos 4.1, 4.2, 4.3), a una
distancia de alrededor de 10m desde donde se emplazara el banco.

Perforacion realizada
con barreno manual (pala
vizcachera). De la longitud
de la barra de acero se
infiere la escala de Ia
profundidad (6.00m).

Foto N°4.1

Movimiento sobre el
vastago (torsion) para
introducir la pala.

Al llegar a capas de
mayor resistencia, se
golpea el fondo de la
perforacion con una
punta metalica, y luego
se retiran los detritos
con la pala.

Foto N°4.2

Capitulo N°4: Realizacion de ensayos 4.1 Ensayo preliminar de infiltracion 84



Tesis de Magister en Ingenieria Estructural Ing. Enrique Daniel Mafud

Vista de la perforacion
desde la superficie. Las
paredes de la perforacion
se mantienen estables por
/\ el tipo de suelo.

Foto N°4.3

Para la perforacion del pozo se recurrio6 al uso de pala vizcachera (barrenadora), y a la
colaboracion de dos operarios, con el fin de alternar el turno para el esfuerzo de torque y
penetracion de la pala.

La velocidad de perforacion fue de 50cm/h aproximadamente, concluyendo la
perforacion del pozo en una jornada de trabajo.

En la medida en que se avanz6 con la perforacion, y por cada metro de profundidad se
tomaron muestras de suelo alteradas e inalteradas para realizar distintos ensayos de
laboratorio y conocer las caracteristicas del suelo involucrado.

Las muestras de suelo inalteradas fueron cubiertas con parafina (Ver foto 4.4) para
mantener las condiciones de humedad presentes a la profundidad de extraccion, y
posteriormente todas las muestras fueron identificadas para ser trasladadas al Laboratorio de
Mecénica de Suelos de la Universidad Nacional de Tucuman.

Muestra de  suelo
inalterada cubierta con
parafina para ser
ensayada en laboratorio.

Foto N°4.4

En el laboratorio de suelos se realizaron los siguientes ensayos:

1) densidad humeda

2) densidad seca

3) contenido de humedad higroscopica

4) limite liquido

5) limite plastico

6) indice de plasticidad

7) determinacion de presencia de carbonatos

8) SPT (Ensayo de Penetracion Estandar)

9) clasificacion del suelo
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Los resultados de los ensayos se muestran en las tablas 4.1y 4.2

| Determinacion de Humedad Higroscépica

Profundidad de la muestra m 2m 3m 4m 5m
N° de Pesa Filtro 16 17 18 19 20
p.f +s.h. (a) 646,7 597,9 645,0 607,3 575,2
p.f. +s.s. (b) 554,3 495,3 537,0 508,4 493,6
agua (c=a-b) 92 4 102,6 108,0 98,9 81,6
tara p. f. (d) 112,5 89,9 94,4 97,0 105,1
s.seco(e=b-d) 441,8 405,4 4426 4114 388,5
agua % (f= 100 x c/e) 20,9 25,3 24,4 24,0 21,0
]Jefe de Laboratorio Ing. Sergio Pagani
| Planilla para Determinacion de Plasticidad
Profundidad de la muestra im 2m 3m 4m 5m
N° de golpes [S.P.T.] 22 15 21 16 20
N° de Pesa Filtro 10 11 5 14 3
p.f. +s.h. (a) 39,8 427 43,8 43,1 43,5
p.f. +s.s. (b) 35,4 37,5 38,4 37,8 38,0
agua(c=a-b) 4.4 5.2 54 5,3 55
tara p. f. (d) 20,0 20,2 21.5 21,4 21,5
s.seco(e=b-d) 15,4 17,3 16,9 16,4 16,5
agua % (f= 100 x c/e) 28,6 30,0 31,9 323 33,3
Limite Liquido [ ] 28,1 28,1 31,2 30,5 32,3
N° de Pesa Filtro 32 34 36 30 37
p.f. +s.h. (a) 31,2 33,8 29,1 29,5 28,0
p.f +s.s. (b) 28,8 30,5 26,4 27 255
agua(c=a-b) 2,4 3,3 2,7 2,4 2,5
tarap. f. (d) 15,4 15,7 14,8 16,5 14,6
s. seco (e =b-d) 13,4 14,8 11,6 10,6 10,9
Limite Plastico [wmp] (g =100 x c/e) 17,9 22,3 23,2 22,6 22,9
Indice de Plasticidad [Ip] (f - g) 10,2 58 8,0 7.9 9.4
Presencia de Carbonatos - - + + +
[Jefe de Laboratorio Ing. Sergio Pagani
Tabla 4.1
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| Determinacion de Densidad - Profundidad 4m
Parametro Valor
Muestra MN® 4
Profundidad 4m
Peso de muestra himeda [Py] 615 5bgr
Peso de muestra sumergida en kerosene [Fy] 2465 gr
Densidad del kerosene [Oy] 0.78gr/cm’®
Volumen de kerosene de la muestra [Vi=P/Dy] 316.0cm”
Agua [H] 22.90% .
Densidad hdmeda [Dy=P/V] 1.948gr/cm”
Densidad seca [D.=1000+/{100+H]] 1,585gr/cm®

Determinacion de Contenido de Humedad

Parametro Valor
Profundidad de la muestra 4m
Pesafiltro N° 15
Pf+Sh=a 83.1gr
Pf+Ss=bhb 71, 4qr
a-b=c 11,7gr
Pf=d 20,3gr
b-d=¢& 51.1gr
c/ex100= 22.90%
| Jefe de Laboratorio - Ing. Sergio Pagani |

Tabla 4.2

El perfil de la perforacion se ilustra en la figura 4.1

NTN |De\ Grallco de Plasticldad de Casagrande
7]
Wi=281 7
1 We=17,9 # (CL} Arclila Inorganica de Baja Plasticldad.
IP=10,2 (Mas Permeable)
1,00 -
~\lZ g a%-209
Wi=28,1
1 We=22.3 } (69‘@@ Arcllla Inorganlca de Muy Baja Plasticldad)|
le= 56 Limos de Baja Compres|bllldad,
2,00 .
il B e e e e T auz23d...,
Wi=312 —
1 We=23,2 } (C_B Arcilla Inorganica de Baja Plasticidad.
|- 8
Fonl B (S a%=244
Wi-305 4
1 Wr=226 } (CL) Ardllla Inorganica de Baja Plastlcldad,
Ip= 7,9
4,00 -
-l g a%=240__
Wi=323 7
1 We=229 } (CL} Arcllla Inorganica de Baja Plasticldad,
lp- 9,4 i
5,00 o
ol el e e e e e a%=21.0
Wi=Limite Liquido - We=Limite Plastico - |,=Indice de Plasticidad

Figura 4.1
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En otra jornada de trabajo se dispuso de una hormigonera eléctrica en la proximidad

de la perforacion, con el fin de mezclar la lechada de agua cemento a ser vertida en el pozo.
Ver Foto 4.5

Foto N°4.5

Ademas, se recurri6 al uso de un tubo plastico de 60mm de didmetro y 6m de largo
para que el ingreso de la lechada se realice desde el fondo de la perforacion, y asi evitar la
erosion de las paredes del mismo por la velocidad de caida de la lechada (Ver foto 4.6 a 4.8).

De este modo, se mezclaron en la hormigonera 1 bolsa de cemento con 150 Its de agua
durante 15 minutos aproximadamente antes de comenzar el vertido.

El procedimiento descripto se repitid hasta que el nivel de la lechada alcanz6 la
superficie del terreno. En total se realiz6 5 veces el procedimiento, insumiendo un total de 750
Its = 0.75m’ de lechada. Teniendo presente que el volumen de la perforacion es de 0.2944 m”,

se concluye que en esta experiencia se vertieron 2.55 veces el volumen del pozo con la
lechada.

Foto N°4.6

|
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Se vierte la lechada
desde la hormigonera,
pasando por un embudo.

Foto N°4.7

Al  transcurrir 15
minutos de mezclado del
cemento con el agua,
comienza a generarse
alrededor de las
particulas de cemento un
gel  acompaiiado  de
varillas  microscopicas
distribuidas  al  azar,
segin se estudid en el
Capitulo 2. m

Foto N°4.8

Posteriormente, se esperd a que baje el nivel interior de la lechada, como consecuencia
de la infiltracion en el terreno.

Dias después, se decidié indagar a lo largo de toda la profundidad de la perforacion,
realizando una excavacion de Y4 de circulo de 1.50m de radio desde el eje de la perforacion
(ver figura 4.2, foto 4.9, 4.10).

Perforacio

y. .

R\

~—— Area de Exploracion

Figura 4.2

|
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Tripode de puntales
de madera sobre Ila
excavacion con el fin
de sostener el peso de
los baldes con tierra
que se izan desde la
superficie.

|

i

Foto N°4.9

Hueco superficial
de la perforacion.

Foto N°4.10

De la exploracion realizada, se puede observar que el tiempo de mezcla entre el agua y
el cemento fue excesivo, provocando que a los pocos minutos comience la hidratacion de las
particulas de cemento, surgiendo de la hidratacion, un gel que adquiere un tamano superior al
didmetro promedio de los poros del suelo que rodea la perforacion. Consecuentemente, el
agua libre escapa por los poros del suelo, y el gel de cemento se adhiere a las paredes y el
resto lentamente se va depositando en el fondo de la perforacion.

Al ir descubriendo en profundidad el resultado de la experiencia, se observo la
formacion de una costra en el perimetro interno de la perforacion de aproximadamente 2cm
de espesor, y al llegar a los 3.50m de profundidad en la excavacion realizada para indagar la
perforacion, se encontré un macizo de mortero cementicio que se prolongaba hasta los 6m de
profundidad. Ver fotos 4.11 - 4.22.

|
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Costra perimetral del
pozo proxima a la
superficie. Se observa
que las particulas de
cemento hidratadas no
percolaron en el suelo.

Foto N°4.11

La costra de
aproximadamente
2cm de espesor, se
extiende hasta los
3.50m de prof. Desde
alli en mas, se
encuentra el macizo
de cemento hasta el
final de la perfor.

Foto N°4.12
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Vista superior del
tubo de lechada
endurecida formada
sobre las paredes de
la perforacion.

Foto N°4.13

Discontinuidades en el
espesor de la costra en
profundidad. Ademas se
observa sobre las paredes
de la excavacion, las
hendiduras que se hicieron
para poder descender y
ascender hasta el fondo de
la perforacion.

Foto N°4.14
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Foto N°4.15

Se avanza en
profundidad, y se
observa que el depdsito
de particulas de
cemento hidratado que
sedimentd, form6é un
macizo  desde los
3,50m hasta los 6,00m.

Ing. Enrique Daniel Mafud

Un operario mide la
profundidad maxima de la
de la costra perimetral. La
misma se extiende desde la
superficie hasta los 3,50m
de profundidad.

O

Foto N°4.16
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Foto tomada entre los
3.50m y los 5.00m de
profundidad. Se  calo
alrededor del tubo para
medir el perimetro, y poder
obtener finalmente una
muestra del macizo.

Foto N°4.17

Un operario indica que
se alcanz6 los 5.00m de
profundidad en la excavacion.
Se aprecia también en la foto
el perfil del terreno (un suelo
arcilloso inorganico de baja
plasticidad, acompafiado de
limos de baja
compresibilidad).

P g™ T ggta™ Py

Foto N°4.18

] \
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Se lleg6 hasta los 6.00m
de profundidad, y se
extrajeron muestras del
macizo. Las paredes de la
perforacion se mantuvieron
absolutamente estables en
este cuarto de circulo.

Foto N°4.19

Foto tomada desde el
fondo de la perforacion. La
irregularidad de la
superficie del tubo
perforado  exhibe las
superficies e interfases
expuestas a friccion.

Foto N°4.20
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Foto de una muestra
extraida del macizo
endurecido.

Foto N°4.21

Foto N°4.22

Esta experiencia, manifiesta con claridad que el tiempo de mezcla entre el agua y el
cemento debe reducirse a un tiempo minimo, para evitar la formacion del gel de cemento.

4.2 Construccion del banco de cargas
a) Trabajos Preliminares

Conforme a lo previsto en el proyecto del banco que se muestra en figura 3.1, 3.2 y
3.3, se realizan las perforaciones para el posterior llenado de los pilotes de traccion, como asi
también de los pilotes de compresion a ensayar.

El predio donde se construirda el banco de cargas, se ubica en un patio descubierto
entre los laboratorios de hidraulica y estructuras de la quinta agronémica, perteneciente a la
Universidad Nacional de Tucuman. Ver Foto 4.23, 4.24 y 4.25.

|
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Predio donde se
construird el banco de
cargas.

Foto N°4.23

Operarios limpian la
zona de trabajo, y la
delimitan mediante el
uso de puntales y
alambre.

Foto N°4.24
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Foto N°4.25

En primer lugar se delimit6 una zona de trabajo cuadrada de 36m” de superficie,
mediante el empleo de 4 estacas de 100cm de altura, las cuales sobresalian 50cm desde el
nivel del terreno natural. Estas estacas fueron usadas como extremos resistentes p/colocar una
faja de media sombra en el perimetro de la zona de trabajo. Este cerramiento precario
persigue evitar el ingreso eventual de nifios y animales a la zona de trabajo. Fotos 4.26 y 4.27.

Foto N°4.26

|
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Colocacion de media
sombra y cinta de
peligro para trabajar con
seguridad.

Foto N°4.27

Una vez delimitada la zona de trabajo, se replantea la ubicacion de los pilotes de
traccion y compresion, para iniciar la perforacion de los mismos. Ver Foto 6.28, 6.29, 6.30.

Un operario replantea
la ubicacion de los .
pilotes. La separacion ¥
entre los pilotes
extremos de traccion es
de 3,00m.

B it

Foto N°4.28
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Se inicia la perforacion
de los pozos donde se
llenaran los pilotes de
traccion y compresion. La
perforacion se realiza con
pala vizcachera
(barrenadora manual).

Foto N°4.29

El esfuerzo de torque
se intensifica mientras se
avanza en profundidad,
por lo que se observa la
colaboracion de dos
operarios en el proceso.

Foto N°4.30
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Para el caso de los pilotes de traccion, se decide construir sobre la superficie un
cabezal que permita el apoyo de los perfiles del banco de carga, seglin se observa en el disefio
del banco de la figura 3.2. Ademas, y conforme a lo previsto en el disefio del banco, en
correspondencia con el eje de los pilotes de traccion, se ubica una barra roscada de acero SAE
1010 de 1"? pulgadas de diametro, la cual transmitira el esfuerzo de traccion al pilote durante
el ensayo. El anclaje de esta barra al cuerpo del pilote se realiza mediante en empleo de tres
barras de hierro torsionado de 25mm soldadas alrededor de la barra roscada, las cuales se
introducen 100cm en el cuerpo del pilote. Ver Fotos 4.31 a 4.40.

Se arma el encofrado
para realizar un cabezal
sobre los pilotes de
traccion, que  solo
servira para apoyar los
perfiles del banco de
cargas.

Foto N°4.32
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Armadura  del
pilote con barras
longitudinales y
estribos segun
calculo.

Foto N°4.33

Armadura de uno de
los pilotes antes de
introducirla en el hueco
de la perforacion.

Foto N°4.34
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Para anclar la
barra que transmite
la traccion al cuerpo
del  pilote, se
soldaron 3 barras de
25 mm de diametro,
y se introdujeron las

mismas aprox.
1000mm en el
cuerpo del pilote.

~

|

=

Foto N°4.35

Ultimo  tramo
de la armadura
longitudinal del
pilote de traccion,
con la barra roscada
asegurada sobre el
eje del mismo.

|

Foto N°4.36

|
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Foto N°4.37

Detalle de anclaje
de la barra roscada
central con la armadura
longitudinal del pilote.

Ing. Enrique Daniel Mafud

Puesta a plomo,
y alineaciéon de la
armadura en el
ultimo tramo.

Foto N°4.38

Capitulo N°4: Realizacion de ensayos

4.2 Construccion del banco de cargas 104



Tesis de Magister en Ingenieria Estructural Ing. Enrique Daniel Mafud

Vista lateral del
encofrado previo al
llenado del pilote.

Foto N°4.39

Vista  superior
del encofrado donde
se conformara el
cabezal para los
pilotes de traccion.

Foto N°4.40
Siempre y en todo caso el hormigonado se llevo a cabo con la ayuda de un vibrador de
aguja, con el objeto de obtener un pilote macizo sin oquedades. Ver Foto 4.41.

b) Medios de aplicacion de carga e instrumental de medicion

Para la aplicacion de la carga sobre los pilotes, se utilizarda un gato hidraulico
vinculado a una bomba de accionamiento manual, como se muestra en la foto 4.42, 4.43.
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Foto N°4.41

Bomba de accionamiento
manual.

Ing. Enrique Daniel Mafud

Vibrado durante
el llenado del pilote,
realizado sobre la
pasta y armadura.

Foto N°4.42

Gato hidraulico marca
SIMPLEX-
Capacidad: 60Ton
Min. elevac.: 18"%
Desp. émbolo:10”
Area efec.: 13,75pulg?
Presion interna: 8750

PSI
Foto N°4.43
|
Capitulo N°4: Realizacion de ensayos 4.2 Construccion del banco de cargas 106



Tesis de Magister en Ingenieria Estructural Ing. Enrique Daniel Mafud

El seguimiento de los desplazamientos en funcion de la carga aplicada, se llevo a cabo
mediante el empleo de una celda de carga (LOAD CELL - KYOWA), vinculada a una
Central de Procesamiento de Datos. Ver Fotos 4.44, 4.45.

Celda de carga marca
KIOWA

Data Logging System

UCAM - 10A

Foto N°4.44

Celda de
procesamiento de
datos.

Foto N°4.45

Es necesario aclarar que para aplicar la carga sobre el pilote se dispuso de una placa de
MDF circular sobre el mismo, que permiti6é uniformizar la carga y reducir las excentricidades
producidas por la irregularidad superficial del pilote. Inmediatamente sobre ella se coloc6 un
disco macizo de acero, y se completo la pila con una placa de acero que permitié conseguir la
altura necesaria hasta alcanzar el nivel del perfil del banco. Ver Fotos 4.46, 4.47, 4.48, 4.49.
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Disco de acero utilizado
para uniformizar y centrar
la carga sobre el pilote.

Foto N°4.46

Placa de acero utilizada
como suplemento para
alcanzar la altura
necesaria para la
aplicacion de la carga.

Vista superior de Ia
placa de acero.

/')
[\I_

Foto N°4.48

|
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La foto ilustra la ubicacion

de cada componente para
aplicacion de carga sobre
pilote.

I
C

Foto N°4.49

En relacion al instrumental de medicion de desplazamientos, cabe aclarar que se
utilizaron de dos tipos: extensometros mecanicos y eléctricos (potencidometros). Para colocar
adecuadamente los mismos, se montd una estructura tubular paralela al eje del banco de
cargas, desde donde se sujetaban los extensometros para medir el desplazamiento de las
planchuelas vinculadas a la cabeza de los pilotes a ensayar. Ver Fotos 4.50 — 4.60.

Extensometro Mecanico
Marca: AMES

Rango: 4”

Rango por revoluc.: 1mm
Apreciacion: 0,001”

Foto N°4.50
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Sistema de sujecion
de los extensometros
mecanicos a los tubos
paralelos al banco de
carga.

Foto N°4.51

Tubos paralelos a banco
de cargas, desde donde se
sujetaron los extensometros
mecanicos de un lado, y
extensometros eléctricos del
otro.

Foto N°4.52

Detalle de unién de
los tubos. Esta union

ejemplifica el
mecanismo de sujecion
utilizado.

|
-

Foto N°4.53

|
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Estacas adicionales
de sujecion de tubos
horizontales, para
reducir al minimo las
distorsiones en la
medicion, producidas
por  vibracion  del
sistema.

Z{—

Foto N°4.54

Extensometro mecanico
apoyado sobre planchuela
vinculada a la cabeza del
pilote.

Foto N°4.55

Extensometro mecanico
sobre pilote de traccion.

p{—
-

Foto N°4.56

|
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Ing. Enrique Daniel Mafud

7/
(T

Extensometro  mecanico
ubicado sobre planchuela
vinculada al cabezal del
pilote.

A su vez se observa el
extensometro sujeto al
tubo redondo paralelo al
banco de cargas.

Foto N°4.57

Extensémetro eléctrico
ubicado también sobre
una planchuela del otro
lado del cabezal.

Foto N°4.58

potenciometro al  tubo
redondo.

(.

Detalles de sujecion del

Voltimetro
Marca: PROSKIT

Foto N°4.59
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Disposicion final de los
instrumentos de medicion
y de tubos de sujecion de
los mismos, paralelos al
banco de cargas.

I

Foto N°4.60
¢) Colado de hormigon en pilotes a ensayar a compresion

El procedimiento seguido para el colado de hormigon en cada pilote se describe a
continuacion:
Pilote N°1

En una perforacion de 25c¢cm de diametro por 4m de profundidad, se introdujo Ila
armadura del pilote y se cold hormigén con la siguiente dosificacion: 1vol cemento - 3vol
arena - 3vol grava - 1/2 vol agua.

Para el llenado de la perforacion se recurri6 a la ayuda de un vibrador, con el fin de
evitar la formacion de oquedades y discontinuidades en la masa del futuro pilote.

Este pilote se realizd en condiciones naturales de suelo, es decir, sin ningun
tratamiento de las paredes de la perforacion, y sin recurrir a ninglin método que permita
mejorar las condiciones del suelo artificialmente.

Pilote N°2

En una de las perforaciones que se realizaron, de 25 cm de diametro, y 4m de
profundidad, se colara el segundo pilote. Se debe resaltar que la napa que se encontraba a 4m
de profundidad, el dia miércoles 27 de Junio de 2007 habia descendido unos centimetros. Por
lo tanto, desde la superficie del terreno natural, ya no se aprecia una pelicula de agua en el
fondo de la perforacion.

Previo al colado del hormigoén en la perforacion, se debe verter una lechada a agua-
cemento en la misma, con el fin de que la misma, se infiltre en las paredes de la perforacion
desde el fondo hasta la superficie.

Es necesario recordar la experiencia anterior, en la cual al mezclar aproximadamente
15(quince) minutos el agua con el cemento, se hidrataron las particulas de cemento,
aumentando su volumen, y por lo tanto no se logré que la lechada se infiltre en el suelo que
rodea la perforacion.

Por lo tanto, en esta oportunidad, se mezclaron agua y cemento rapidamente
(aproximadamente 20 segundos), con el fin de no dar tiempo a la formacion del gel de
cemento.

En esta nueva experiencia, se mantuvo la relacion entre agua y cemento, es decir una
bolsa (50 kg) por cada 150 Its. de agua.

Se comienza a verter la lechada en la perforacion, con la ayuda de un embudo y una
cafio de PVC de 60mm, de 4,50m de longitud, con la finalidad de que la misma ingrese desde
el fondo, sin erosionar las paredes de la perforacion. Ver Fotos 4.61 — 4.64.
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e —— : ' Un operario vierte

la lechada, mientras el

- otro  sostiene  un

! ‘ embudo y el tubo de

PVC que permite

llegar con la lechada

al fondo de la
perforacion.

/I

Foto N°4.61

Se observa la
fluidez de la mezcla,
pues no se dio tiempo
para que se inicie la
formacion del gel de
cemento.

Foto N°4.62
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Con el fin de ganar
velocidad se recurre a
la colaboracion de un
nuevo operario

Foto N°4.63

Instante en el cual
sucede el  primer
rechazo. Es decir, el
suelo deja de absorber
y el excedente rebalsa
de la perforacion.

Foto N°4.64

|
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Con este procedimiento, ingresaron a la perforacion 225 lIts. de lechada, siendo el
volumen del pozo 196,3 Its. Por lo tanto, estimamos que la infiltracion fue de 28,7 Its. en el
terreno que rodea la perforacion. Todo este proceso se realizé durante aproximadamente 25
minutos.

Si bien, al llegar el nivel de lechada a la superficie del pozo, se percibia aun un
descenso del nivel, lo que indicaba que seguia infiltrando, pero a una tasa menor; se decidio
cortar el vertido de lechada para evitar el inicio del endurecimiento de la pasta (aparicion del
gel de cemento), y realizar inmediatamente el retiro de la lechada que no infiltré en la
perforacion mediante bombeo. Ver Fotos 4.65, 4.66, 4.67.

Para iniciar el
bombeo de la lechada
que quedo en el interior
de la perforacion sin
infiltrar, se carga con
agua la cafleria de
impulsion y la de
aspiracion, para evitar
que la bomba trabaje en

1 vacio (purgado).

-

Foto N°4.65

Comienza a trabajar
la bomba y se expulsa
de la perforacion, Ia
lechada que no infiltro.

No obstante, las
paredes y el fondo de la
perforacion  quedaron
impregnados por la
misma.

Foto N°4.66

|
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Un operario sostiene
y guia la cafieria de
aspiracion, mientras se
observa a la salida de la
bomba la cafieria de
impulsion.

Foto N°4.67

Es asi que al llegar al nivel de la superficie, se coloco la tuberia de aspiracion de una
bomba en el fondo de la perforacion y se comenzo6 a bombear para retirar la lechada.

El objetivo era retirar toda la lechada, y constatar que tanto las paredes como el fondo
de la excavacion estén totalmente impregnados por la misma.

Se advirtid, que en el fondo de la perforacion, ya se habia iniciado el proceso de
endurecimiento de la pasta, por lo que no fue posible bombear toda la lechada, quedando en
aproximadamente 1m de longitud desde el fondo de la perforacion, una porcion endurecida
de lechada, sumergida en el fondo de la perforacion, que no pudo ser bombeada.

Posteriormente, se coloco la armadura del pilote, con el fin de iniciar el hormigonado
del mismo. Al descender la armadura, observamos que la misma quedo atascada 30cm antes
de llegar al final de la perforacion, por lo que deducimos, que esta ultima parte del pilote
estara constituida por el mortero endurecido de agua-cemento.

Con una pequeia presion ejercida sobre la armadura, desde la superficie, logramos
finalmente introducir la misma hasta el fondo. Ver Fotos 4.68, 4.69, 4.70.

Paralelamente, un grupo de operarios, preparaban un paston de hormigén con la
siguiente dosificacion: 1vol cemento - 3vol arena - 3vol grava - 1/2 vol agua.

Este hormigoén, fue vertido desde la superficie, y la lechada que ain se mantenia en
estado fluido en el fondo de la perforacion, comenz6 a ascender, en la medida que mayor era
el volumen de hormigdn que ingresaba a la perforacion.

La tarea continué mediante el ingreso del hormigén a la perforacion con el apoyo de
un vibrador necesario para evitar la formacion de oquedades en el cuerpo del pilote.

Destacamos que al tratarse de un hormigén de baja relacion agua-cemento, el uso del
vibrador fue de gran importancia, insertando el mismo tanto en el eje del pilote, como también
con roces sostenidos contra la armadura.

Este hormigon, finalmente expulsoé de la perforacion a toda la lechada liquida a la
superficie.

Ver Fotos 4.71, 4.72,4.73.
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Ingreso de la armadura
del pilote en el hueco de la
perforacion.

Foto N°4.68

Se logra introducir la
misma hasta el fondo,
segun se observa.

Para los ultimos 30 cm
se requiri6 un esfuerzo
adicional, para vencer la
resistencia de la lechada
endurecida del fondo.

Foto N°4.69

|
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El  uso  del
vibrador durante el
llenado de los pilotes
fue permanente,
cuidando de evitar
segregacion de la masa
de hormigon.

-

Foto N°4.70

Se  observa la
consistencia del paston
de hormigén, el cual al
tener una baja relacion
agua-cemento, se hace
mas dificil de trabajar.

Todo ello justifica
el uso permanente del
vibrador de aguja.

Foto N°4.71
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Se observa la salida de
la lechada (fluida) en la
superficie, mientras ingresa
el hormigéon con una
consistencia notablemente
mas densa.

Foto N°4.72

Se concluye el llenado
del pilote, y en la superficie
proxima al hueco, todavia
se aprecia el rechazo de la
lechada cementicia.

ﬂ\

Foto N°4.73

|
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Pilote N°3

Este pilote, al igual que el N°1, se realiza en condiciones naturales del suelo. Pero a
diferencia del primero, se adiciona al mismo un cabezal cuadrado en la superficie de 75x75cm
y de 25cm de espesor. Ver Fotos 4.74 — 4.82.

Se excava el hueco
donde las paredes del
mismo serviran de
encofrado  perdido  del
cabezal.

|

—

Foto N°4.74

Las  dimensiones
elegidas (75 x 75cm)
responden a generar un
area de dimensiones que
resulten ser 3 veces el
diametro del pilote

(25cm x 3 =75cm).

Se conoce de la
experiencia que esta es el
area de influencia de un
pilote en una platea. m

Foto N°4.75

|
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Armadura  del
cabezal, se prueba su
ubicacion y luego se
retira para el ingreso
de la armadura del
pilote.

Foto N°4.76

Ingreso de la
armadura del pilote.
Se observa que esta
vez no se impregna la
superficie del hueco
con lechada.

Foto N°4.77

|
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Un operario prepara la
armadura, antes de iniciarse
el hormigonado.

I

Foto N°4.78

Se observa la armadura
del pilote que sobresale
para ser llenada con el
cabezal.

Foto N°4.79

Se coloca la armadura
de base en el cabezal.

7/ —
(T

Foto N°4.80

|
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Se separa la armadura
de base de la tierra
mediante el empleo de
piedras.

Foto N°4.81

Se completa el
llenado del cabezal.

Foto N°4.82

|
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4.3 Prueba de carga

Después de transcurrido el tiempo de fraguado de cada pilote (aproximadamente 30
dias), se realizaron los ensayos a compresion de los pilotes, de acuerdo a los escalones de
carga que se indican en las tablas 4.3, 4.4, 4.5.

Enzayo N*1: Pilote N*1. Colado en condiciones naturales de suelo; sin tratamiento del terreno que rodea la perforacidn
Fecha: 21/08/2007
Referencias:
LEM1 Lectura extensomeira macanice N1 (Traccion/lzquierda)
LEM2 Lectura extensomeiro mecanico N2 (Compresion) 1" {pulgada) = 25,4 mm
LEM3 Lectura extensomeiro mecanice N3 (Traccion/Derecha) 171000 " 0.0254 mm
Escalon de Carga Lecturas Carga Aplicada Registro Tiempo Lecturas Desplaz.
PKMN] LEM1 LEM2 LEM3 Ptf] MEAS [h:m:s] LEMZ [mm]
= 0 1202 2608 1031 0,025 2604 10:08:34 56,2432 0
; 10 1208 2607 1031 1,001 2605 10:08:05 56,2178 -0,0254
o 20 1207 2606 1031 2,028 260G 10:08:41 £5.1924 -0.0508
S 0 1207 2606 1031 0,000 2697 10:10:08 £5.1924 -0.0508
- 20 1207 2605 1021 2,128 2603 10:10:28 58,187 -0.07&@2
= 30 1207 2604 1031 3.078 2609 10:10:58 551416 -0.1018
9 40 1207 2603 1031 4,008 2700 10:11:22 65,1182 0,127
g 20 1207 2604 1031 1.577 2701 10:11: 65,1416 -0.1018
0 1207 2605 1031 0,000 silectura : 5,187 -0.07&E2
30 1207 2603 1029 2,078 27z 65,1182 0,127
- 40 1207 2601 1029 4,158 2703 65,0654 -0.1778
= 50 1207 25T 1028 5,233 2704 55,8635 -0,2724
9 80 1207 2504 102g &,158 2705 65,8876 -0,3558
3 40 1207 2505 1029 4,031 2706 £5.0384 -0.3042
20 1208 2505 1028 1,803 2707 £5.0802 0,254
0 1205 2601 1028 0,050 2708 55,0654 -0.1778
40 1204 2585 1028 4,181 2709 55,813 -0,3302
50 1204 2563 1028 5,023 2710 £5.8622 0,281
80 1204 2501 1028 5,050 2711 £5.2114 -0.4218
- 70 1204 257 1028 7111 272 £5.7085 -0.5224
= 80 1205 2580 1028 8,037 713 65,632 -0.7112
9 an 1206 2585 1028 2,138 2714 55,181 -1,0822
3 100 1206 2565 1028 2,820 2715 65,15 -1,0822
78 1207 2547 1028 7062 271G £4.6025 -1,5484
50 1205 2581 1028 5,008 7 54,7054 -1,4478
25 1204 2555 1023 2,453 b -1 54,867 -1,3482
0 1201 2560 1018 0,000 silectura 55,024 -1,2182
100 1202 2523 1013 10,041 2719 54,0842 -Z,158
120 1203 2425 1013 11,824 3. 1444 -3,0888
140 1208 2421 1018 14,247 5140824 -4 7428
- 160 1213 2318 1018 15,775 -7.,3408
& 180 1212 2248 1025 18,003 -0, 144
g 200 1225 2025 1033 12,008 -14,7228)
g 160 1222 2022 1028 15,574 14,5844
120 1218 2027 1025 11,868 -14,TET4|
80 1210 2034 1020 7.687 -14, 5706
40 1205 2042 1017 3,831 -14, 3764
0 1200 2053 1009 0,050 -14,087
200 1222 1027 12,8281 14,281
220 1227 1027 22,035 -18, 1036
240 1230 1031 23,938 -18.5528)
260 1235 1035 26,068 -21,0312]
- 250 12322 1038 22,195 -23,6082
= 200 1250 1048 30,273 -20,8212)
= 200 1250 1042 24,520 -30.6324
3 250 1242 1028 22,38 -28, 1626
200 1232 1020 19,808 -30.6324)
150 1229 1008 15,020 -30.5054)
100 1213 a0 10,091 -30,3022)
50 1209 7o 4,857 -30.0228
0 1283 1542 48 0,225 28,1665 -27, 0754
Tabla 4.3
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Ensayo 2: Pilote W°2. Colado en suelo cementado; es decir un suelo que previamente al llenado del pilote ha
recibido una lechada de cemento que infilird el misme. Esta lechada se infiltra y percola en 2l suele de acuerdo a
la permeabilidad del mismo, y genera en las paredes de la perforacidn, una interfase suelo-cemento.
Fecha: 25/08/2007
Referencias:
LEM1 Lectura extensomeiro mecanica M1 (Traccion/|zquisrda) 1" (pulgada) = 25,4 mm
LEMZ Lectura extensdmeirs mecanica M°2 (Compresion) 171000 * 0,0254 mm
LEM3 Lectura extensdmetro mecanico M?3 (Traccidn/Derscha)
Escalon de Carga Lecturas Carga Aplicada Registro Tiempo Lectura Desplaz.
P[KMN] LEM1 LEMZ LEM3 P[tf] MEAS [hzm:s] LEMZ [mm] [mm]
T o 1140 3265 0 sflectura B:48:31 82,9310 0,0000
; 10 1141 3263 0,851 2744 9:55:58 82,2802 -0,0508
; 20 1141 3280 1,678 2745 4:568:35 82,7728 -0,1524
o o 1140 3263 0,000 2746 8:57:20 82,2802 -0,0508
v 20 1141 3z58 2,078 2747 a:53:13 82,7738 -0,1524
= 30 1141 3257 3,028 2748 G-53:42 82,7278 -0,2022
=t 40 1142 3265 4,056 2749 8:50:14 82,6770 -0,2540
ﬁ 20 1142 3258 1,678 2750 a-58:52 82,7532 -0,1778
o 1140 3za2 0,025 2 10:00:33 42 2548 -0,0782
30 1141 3258 3,13 2 10:01:25 82,7024 -0,2228
- 40 1142 3255 4,108 2 10:01:58 82,6770 -0,2540
z 50 1145 3254 5,058 27 10:02:30 82 6516 -0,2754
Q &0 1148 3252 @,084 2755 10:02:10 82,6008 -0,3302
E 40 1145 3258 3,781 2756 10:02:48 82,7024 -0,2228
20 1144 3zs8 1,628 2767 10:04:31 82,7738 -0,1524
0 1140 3282 0,000 2768 10:05:05 82,2548 -0,0782
40 1141 3251 4,108 2759 10:06:08 82,5754 -0,3558
50 1143 3250 5,358 2780 82,5500 -0,3510
&0 1144 3249 @,058 27 82,5248 -0,4084
- 0 1145 3248 7.011 2 82,4802 -0,4318
= &0 1148 3245 2,037 27 82,4230 -0,8020
2 an 1148 3243 9,038 82,3722
5 100 1148 3242 10,088 82,3468
7o 1148 3245 @,861 82,4230
50 1141 3247 4,356 82,4738
25 1140 3250 Z,654 82,5500
o 1138 3258 0,000 82,7532
100 1144 3235 10,086 277 82,1690
120 1147 3230 12,044 2771 82,0420
140 1151 3224 14,122 277 81,2808
- 160 1158 3z1e 16.1 277 81,7828
= 180 1161 3212 18,103 27T 21,5842
2 200 1167 3zo7 20,0587 277 21,4578
ﬁ 160 1163 3212 15,975 277 21,5842
120 1158 Iz 11,844 2777 21,8134
80 1152 3zze 7,862 2773 10:18:17 82,0168
40 1143 3238 4,008 277 10:20:22 82,2452
o] 1134 3250 0,050 2780 10:21:31 82,5500
200 1167 3zZ04 18,581 2781 10:23:01 81,3818
220 1172 3188 22,135 2782 10:23:37 81,2202
240 1120 3181 24,113 2783 10:24:22 81.0514
240 1128 3182 26,241 2784 10:25:02 80,3228
w 280 1101 3172 28,17 2785 10:25:34 80,5828
; 200 1208 3181 30,088 2786 10:26:08 20,2804
o 250 1187 3172 23,537 2787 10:28:38 20,5828
o 200 1195 3175 19,081 2788 10:27:11 80,5450
150 1124 3185 14,848 2789 10:28:24 20.z28a0
100 1172 3167 4,54 2780 10:28:13 81,2038
50 1152 3212 4,857 27 10:30:00 31,5848
o] 1138 3235 0,075 278z 10:30:45 82,1820

Tabla 4.4
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Ensayo N°3: Pilote N°3. Colado en condiciones naturales del suelo con la adicion de un cabezal.
Fecha: 161012007
Referencias:
LEM1 Lectura extensometro mecanice N®1 (Traccion/lzquierda)
LEM2 Lectura extensémetro mecanico N°2 (Compresicn) 1" (pulgada) - 25,4 mm
LEM3 Lectura extensometro mecanico N3 (Traccion/Derecha) 1/1000 " 0,0254 mm
Escalon de Carga Lecturas Carga Aplicada  Registro Tiempo Lecturas Desplaz.
PIKN] LEMA LEM2 LEM3 P[t7] MEAS [h:m:s] LEM2 [mm]
r u] ar4 3153 1248 0,025 2796 9:13:52 80,0852 0
E 10 B75 3152 1247 0,951 2787 9:17:30 80,0603 -0,0254
o 20 878 3151 1247 1,978 2738 9:18:19 80,0354 -0,0508
o u] 874 3151 1247 0,000 27949 9:18:59 80,0354 -0,0508
- 20 878 3151 1248 2,028 2800 80,0354 -0,0508
= 30 878 3150 1249 2,554 2801 a0,01 -0,0762
] 40 879 3148 1251 413 2802 T9 55846 -0,1016
E 20 876 3150 1250 2,053 2803 &0,01 -0,0762
u] 872 3150 1249 0,000 2804 a0,01 -0,0762
30 a7y 3149 1250 2,979 2805 79,5848 -0,1016
- 40 a87a 3143 1231 4 258 2806 79,9592 0,127
= 50 2881 3147 1252 5,108 2807 79,5335 -0,1524
] 60 883 3145 1254 6,024 2805 T3 5084 -0,1778
E 40 880 3147 1252 4 008 2809 79,9338 -0,1524
20 875 3148 1250 1,928 2810 79,9592 0,127
u] B70 3150 1249 0,025 2811 a0,01 -0,0762
40 a87a 3143 1252 4158 2512 79,9592 0,127
50 2881 3145 1253 5,083 2813 749 5084 -0,1778
&0 883 3148 1255 8,109 2814 79,9034 -0,1778
- 70 BES 3145 1258 7161 2815 79,833 -0,2032
z 80 288 3144 1258 8163 2816 T9 8576 -0,2286
] 40 890 3143 1260 9,114 2817 79,8322 -0,254]
3 100 893 3141 1264 10,216 2813 79,7814 -0,3045
75 B89 3143 1263 7,386 25149 79,8322 0,254
50 8B4 3145 1255 5,108 2820 79,833 -0,2032
25 878 3147 1255 2,352 2822 79,8335 -0,1524
u] 873 3149 1251 0,025 2823 79,5546 -0,1016
100 892 3141 1265 9915 2824 79,7814 -0,3045
120 858 3140 1272 11,904 2825 79756 -0,3302
140 o904 3137 1278 14,022 2826 T3 6793 -0,4064
180 911 3133 1280 18,150 2827 79,5752 -0,508)
% 180 917 3130 1283 18,103 2825 79,502 -0,5842
9 200 925 3125 1285 20,157 2529 79,375 0,712
E 160 916 3128 1285 15,700 2530 79 4512 0,635
120 906 3133 1285 11,919 2831 79 5782 0,508
80 895 3137 1281 7,962 2832 79,8798 -0,4064
40 BE83 3142 1285 3,83 2833 79,8083 -0,2794
u] 874 3145 1256 0,000 2834 79833 -0,2032
200 924 3122 1280 20,232 2835 79,2938 -0, 7874
220 930 3118 1282 22135 2836 T4 1972 0,889
240 939 3112 1285 24 238 2837 79,0443 -1,0414
280 a4y 3105 1287 26,216 2838 75887 -1,2182
- 280 956 3035 1289 28 065 2839 78,613 -1,4732
= 300 el 3084 1292 30,348 28340 78,3336 -1,7526
] 300 970 3080 12593 30,022 2841 78,232 -1,8542
E 250 955 3085 1292 25115 2842 78,3559 -1,7272
200 Gge 3030 1290 18,781 2843 75,435 -1,6002
150 925 3085 1288 15,145 2844 78,613 -1,4732
100 911 3101 1283 10,091 2845 T8, 7854 -1,3208
50 891 3 1275 4 582 2845 79,0194 -1,0665
0 B75 3121 1259 0,025 2847 79 2734 -0,8128
Tabla 4.5

El ensayo de cada uno de los pilotes se realizd en jornadas distintas de trabajo (las
fechas de cada uno de los ensayos se encuentran especificadas en las tablas correspondientes),
durante las cuales se montaba todo el dispositivo de carga y medicion, y se desmontaba el
mismo al concluir el ensayo, por razones de seguridad del instrumental del laboratorio.

Es importante resaltar, que previamente a la realizacion de los ensayos, y con el
objetivo de poder incrementar la carga de aplicacion hasta llegar a las 30 Ton, se decidio
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soldar a las planchuelas de los extremos de los perfiles del banco de carga que se exhiben en
la Figura 3.2, dos hierros lisos de 16mm desde un extremo al otro, como se observa en las
fotos 4.83 — 4.86. Estas barras soldadas y uniendo los extremos de cada uno de los perfiles
longitudinales del banco de aplicacion de cargas, fueron colocadas para disminuir la flexién
de los perfiles y a su vez, evitar que por la deformacion del perfil, y consecuentemente de la
planchuela en ambos apoyos, pueda salirse de lugar alguno de los dos perfiles, con el riesgo
que este hecho implica.

Hierros de 16mm
soldados sobre
planchuelas.

|

1

Foto N°4.83

Disposicion  final
del banco de cargas y
su  correspondiente

sistema de
instrumentos de
medicion
deformaciones.

Foto N°4.84
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Foto N°4.86

Para el ensayo de cada uno de los pilotes, se dispuso de seis dispositivos de medicion
de desplazamientos, a saber:

a) tres potenciometros (uno ubicado en el pilote central a ensayar a compresion, y
los otros dos en los pilotes de traccion que absorben la carga reactiva del banco).

b) tres fleximetros (uno para el pilote central a ensayar y los otros dos en los
pilotes de traccion).

Es decir, que para cada pilote que participa del ensayo (uno de compresion y dos de
traccion) se dispuso de dos instrumentos para medir el desplazamiento de manera
independiente. Ver Fotos 4.54, 4.55, 4.56, 4.57, 4.58, 4.59.

Al ir aplicando la carga, los fleximetros requieren de mediciones individuales para
cada escalon de carga, mientras que los potenciometros fueron conectados a una U.C.D.
(Unidad Central de Datos) y la evolucién del desplazamiento durante cada ensayo fue
registrada a intervalos regulares por un computador.

Las lecturas en los fleximetros se realizan cada vez que el operador de la U.C.D.
advierte que se alcanzo6 un escalon de carga previsto, tanto para carga como descarga.

Finalmente, los resultados de los ensayos son procesados para poder graficar:
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a) Desplazamiento en funcion de la carga aplicada
b) Desplazamiento en funcion del tiempo

Estos graficos se observan en las figuras 4.3, 4.4, 4.5, para cada pilote
respectivamente.

Enzayo N*1: Pilote N*1. Colado en condiciones naturales de suelo; sin tratamiento del terreno que rodea la perforacidn
Fecha: 21/08/2007
Referencias:
LEM1 Lectura extensomeira macanice N1 (Traccion/lzquierda)
LEM2 Lectura extensomeiro mecanico N2 (Compresion) 1" {pulgada) = 25,4 mm
LEM3 Lectura extensomeiro mecanice N3 (Traccion/Derecha) 171000 " 0.0254 mm
Escalon de Carga Lecturas Carga Aplicada Registro Tiempo Lecturas Desplaz.
PKMN] LEM1 LEM2 LEM3 Ptf] MEAS [h:m:s] LEMZ [mm]
= 0 1202 2608 1031 0,025 2604 10:08:34 56,2432 0
; 10 1208 2607 1031 1,001 2605 10:08:05 56,2178 -0,0254
o 20 1207 2606 1031 2,028 260G 10:08:41 £5.1924 -0.0508
S 0 1207 2606 1031 0,000 2697 10:10:08 £5.1924 -0.0508
- 20 1207 2605 1021 2,128 2603 10:10:28 58,187 -0.07&@2
= 30 1207 2604 1031 3.078 2609 10:10:58 551416 -0.1018
9 40 1207 2603 1031 4,008 2700 10:11:22 65,1182 0,127
g 20 1207 2604 1031 1.577 2701 10:11: 65,1416 -0.1018
0 1207 2605 1031 0,000 silectura : 5,187 -0.07&E2
30 1207 2603 1029 2,078 27z 65,1182 0,127
- 40 1207 2601 1029 4,158 2703 65,0654 -0.1778
= 50 1207 25T 1028 5,233 2704 55,8635 -0,2724
9 80 1207 2504 102g &,158 2705 65,8876 -0,3558
3 40 1207 2505 1029 4,031 2706 £5.0384 -0.3042
20 1208 2505 1028 1,803 2707 £5.0802 0,254
0 1205 2601 1028 0,050 2708 55,0654 -0.1778
40 1204 2585 1028 4,181 2709 55,813 -0,3302
50 1204 2563 1028 5,023 2710 £5.8622 0,281
80 1204 2501 1028 5,050 2711 £5.2114 -0.4218
- 70 1204 257 1028 7111 272 £5.7085 -0.5224
= 80 1205 2580 1028 8,037 713 65,632 -0.7112
9 an 1206 2585 1028 2,138 2714 55,181 -1,0822
3 100 1206 2565 1028 2,820 2715 65,15 -1,0822
78 1207 2547 1028 7062 271G £4.6025 -1,5484
50 1205 2581 1028 5,008 7 54,7054 -1,4478
25 1204 2555 1023 2,453 b -1 54,867 -1,3482
0 1201 2560 1018 0,000 silectura 55,024 -1,2182
100 1202 2523 1013 10,041 2719 54,0842 -Z,158
120 1203 2425 1013 11,824 3. 1444 -3,0888
140 1208 2421 1018 14,247 5140824 -4 7428
- 160 1213 2318 1018 15,775 -7.,3408
& 180 1212 2248 1025 18,003 -0, 144
g 200 1225 2025 1033 12,008 -14,7228)
g 160 1222 2022 1028 15,574 14,5844
120 1218 2027 1025 11,868 -14,TET4|
80 1210 2034 1020 7.687 -14, 5706
40 1205 2042 1017 3,831 -14, 3764
0 1200 2053 1009 0,050 -14,087
200 1222 1027 12,8281 14,281
220 1227 1027 22,035 -18, 1036
240 1230 1031 23,938 -18.5528)
260 1235 1035 26,068 -21,0312]
- 250 12322 1038 22,195 -23,6082
= 200 1250 1048 30,273 -20,8212)
= 200 1250 1042 24,520 -30.6324
3 250 1242 1028 22,38 -28, 1626
200 1232 1020 19,808 -30.6324)
150 1229 1008 15,020 -30.5054)
100 1213 a0 10,091 -30,3022)
50 1209 7o 4,857 -30.0228
0 1283 1542 48 0,225 28,1665 -27, 0754
Tabla 4.3
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Ensayo 2: Pilote W°2. Colado en suelo cementado; es decir un suelo que previamente al llenado del pilote ha
recibido una lechada de cemento que infilird el misme. Esta lechada se infiltra y percola en 2l suele de acuerdo a
la permeabilidad del mismo, y genera en las paredes de la perforacidn, una interfase suelo-cemento.
Fecha: 25/08/2007
Referencias:
LEM1 Lectura extensomeiro mecanica M1 (Traccion/|zquisrda) 1" (pulgada) = 25,4 mm
LEMZ Lectura extensdmeirs mecanica M°2 (Compresion) 171000 * 0,0254 mm
LEM3 Lectura extensdmetro mecanico M?3 (Traccidn/Derscha)
Escalon de Carga Lecturas Carga Aplicada Registro Tiempo Lectura Desplaz.
P[KMN] LEM1 LEMZ LEM3 P[tf] MEAS [hzm:s] LEMZ [mm] [mm]
T o 1140 3265 0 sflectura B:48:31 82,9310 0,0000
; 10 1141 3263 0,851 2744 9:55:58 82,2802 -0,0508
; 20 1141 3280 1,678 2745 4:568:35 82,7728 -0,1524
o o 1140 3263 0,000 2746 8:57:20 82,2802 -0,0508
v 20 1141 3z58 2,078 2747 a:53:13 82,7738 -0,1524
= 30 1141 3257 3,028 2748 G-53:42 82,7278 -0,2022
=t 40 1142 3265 4,056 2749 8:50:14 82,6770 -0,2540
ﬁ 20 1142 3258 1,678 2750 a-58:52 82,7532 -0,1778
o 1140 3za2 0,025 2 10:00:33 42 2548 -0,0782
30 1141 3258 3,13 2 10:01:25 82,7024 -0,2228
- 40 1142 3255 4,108 2 10:01:58 82,6770 -0,2540
z 50 1145 3254 5,058 27 10:02:30 82 6516 -0,2754
Q &0 1148 3252 @,084 2755 10:02:10 82,6008 -0,3302
E 40 1145 3258 3,781 2756 10:02:48 82,7024 -0,2228
20 1144 3zs8 1,628 2767 10:04:31 82,7738 -0,1524
0 1140 3282 0,000 2768 10:05:05 82,2548 -0,0782
40 1141 3251 4,108 2759 10:06:08 82,5754 -0,3558
50 1143 3250 5,358 2780 82,5500 -0,3510
&0 1144 3249 @,058 27 82,5248 -0,4084
- 0 1145 3248 7.011 2 82,4802 -0,4318
= &0 1148 3245 2,037 27 82,4230 -0,8020
2 an 1148 3243 9,038 82,3722
5 100 1148 3242 10,088 82,3468
7o 1148 3245 @,861 82,4230
50 1141 3247 4,356 82,4738
25 1140 3250 Z,654 82,5500
o 1138 3258 0,000 82,7532
100 1144 3235 10,086 277 82,1690
120 1147 3230 12,044 2771 82,0420
140 1151 3224 14,122 277 81,2808
- 160 1158 3z1e 16.1 277 81,7828
= 180 1161 3212 18,103 27T 21,5842
2 200 1167 3zo7 20,0587 277 21,4578
ﬁ 160 1163 3212 15,975 277 21,5842
120 1158 Iz 11,844 2777 21,8134
80 1152 3zze 7,862 2773 10:18:17 82,0168
40 1143 3238 4,008 277 10:20:22 82,2452
o] 1134 3250 0,050 2780 10:21:31 82,5500
200 1167 3zZ04 18,581 2781 10:23:01 81,3818
220 1172 3188 22,135 2782 10:23:37 81,2202
240 1120 3181 24,113 2783 10:24:22 81.0514
240 1128 3182 26,241 2784 10:25:02 80,3228
w 280 1101 3172 28,17 2785 10:25:34 80,5828
; 200 1208 3181 30,088 2786 10:26:08 20,2804
o 250 1187 3172 23,537 2787 10:28:38 20,5828
o 200 1195 3175 19,081 2788 10:27:11 80,5450
150 1124 3185 14,848 2789 10:28:24 20.z28a0
100 1172 3167 4,54 2780 10:28:13 81,2038
50 1152 3212 4,857 27 10:30:00 31,5848
o] 1138 3235 0,075 278z 10:30:45 82,1820

Tabla 4.4
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Ensayo N°3: Pilote N°3. Colado en condiciones naturales del suelo con la adicién de un cabezal.
Fecha: 1611072007
Referencias:
LEMA1 Lectura extensometro mecanico N*1 (Tracciéndlzquisrda)
LEM2 Lectura extensometro mecanico N°2 (Compresion) 1" (pulgada) 25,4 mm
LEM3 Lectura extensometro mecanico N3 (Traccian/Derecha) 1/1000 * 0,0254 mm
Escalon de Carga Lecturas Carga Aplicada Registro Tiempo Lecturas Desplaz.
PIKN] LEMA LEM2 LEM3 P[tf] MEAS [h:m:s] LEM2 [mm]
T 0 874 3133 1248 0,025 2796 91352 80,0862 0
: 10 875 3152 1247 0,951 2797 9:17:30 80,0808 -0,0254
o 20 876 3151 1247 1,978 2793 9:18:19 80,0354 -0,0508
o ] 874 3151 1247 0,000 2739 9:18:59 80,0354 -0,0508
- 20 876 3151 1248 2,028 2800 9:18:43 80,0354 -0,0508
= 30 a78 3130 1243 2,954 2801 92017 0,01 -0,0762
9 40 87s 3149 1251 413 2802 9:20:48 74,9846 -0,1016
E 20 876 3130 1250 2,052 2803 4:21:3 80,01 -0,0762
0 872 3130 1245 0,000 2804 92214 30,01 -0,0762
30 a7y 31439 1250 2979 2805 92258 79,9846 -0,1016
- 40 87s 31438 1251 4258 2806 9:23:24 79,9592 0,127
= 30 881 3147 1252 5,108 2807 9:23:48 79,9338 -0,1524
9 &0 gea 3146 1254 6,034 2805 9:24:18 74,5034 -0,1778
E 40 aed 3147 1252 4,005 2809 9:24:58 79,9333 -0,1524
20 875 3148 1250 1,928 2810 92537 79,9592 0,127
o 870 3150 1245 0,025 281 9:26:08 &0,01 -0,0762
40 B7% 3148 1252 4158 2812 9:26:57 74,9592 0,127
50 281 3146 1253 5,082 2813 9273 74,5034 -0,1778
60 gea 3146 1255 6,108 2514 9:28:12 74,5034 -0,1778
- 70 885 3145 1256 7161 2815 9:28:45 79,833 -0,2032
= 80 888 3144 1258 8,163 2816 925825 79,8576 -0,2286
9 50 g0 3143 1260 3,114 2817 42857 79,8322 0,254
E 100 893 3141 1264 10,216 2813 9:30:23 74,7814 -0,3045
75 885 3143 1263 7,388 2819 9:31:27 79,8322 0,254
50 ge4 3145 1259 5,108 2820 93213 79,833 -0,2032
25 878 3147 1255 2,353 2822 G:34:55 79,5333 -0,1524
0 873 3149 1251 0,025 2823 9:35:27 74,9846 -0,1016
100 892 3141 1265 9,915 2524 9:36:23 74,7814 -0,3045
120 898 3140 1272 11,994 2825 93713 79,756 -0,3302
140 ans 3137 1278 14,022 2826 9:37:45 79,6798 -0,4064
160 911 3133 1280 16,150 2827 9:28:37 79,5732 0,508
g 180 e 3130 1283 18,103 2823 9:39:10 79,502 -0,5842
9 200 925 3125 1285 20,157 2529 93941 79,375 0,712
5 180 916 3128 1285 15,700 2830 G40 74,4512 0,635
120 206 3133 1285 11,918 2831 9:41:20 74,5782 0,508
30 8as 3137 1281 7,962 2832 S9:42:10 79,6793 -0,4064
40 883 3142 1269 3,93 2833 S9:42:58 79,8068 -0,2794
o 874 3145 1256 0,000 2834 4335 79,833 -0,2032
200 G924 322 1280 20,232 2835 S:45:01 79,2935 -0, 7874
220 930 3118 1282 22135 2836 9:45:40 74,1972 0,889
240 935 3112 1285 24,238 2837 9:46:29 74,0445 -1,0414
280 o947 3105 1287 26,216 2838 G470 Ta,887 -1,2192
- 280 958 30395 1285 28,065 2839 4T3 73,813 -1,4732
H] 300 9ES 3084 1252 30,248 2540 9:48:17 78,3336 -1,7526
] 300 970 3080 1253 30,022 2841 9:48:47 Ta,232 -1,8542
E 250 959 3085 1252 25,115 2842 9:49:23 78,359 -1,7272
200 Q44 3080 1250 18,781 2843 9:458:54 75,436 -1,6002
150 925 3085 1288 15,145 2844 9:50:40 73,813 -1,4732
100 911 3101 1283 10,081 2845 9:51:17 78,7654 -1,3208
30 891 3N 1275 4 882 2845 9:52:04 74,0194 -1,0B65
0 875 3121 1259 0,025 2847 9:52:47 79,2734 -0,5128
Tabla 4.5
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5. Conclusiones

En los problemas de ingenieria estructural, se hace dia a dia mas evidente la necesidad
de modelar mas ajustadamente al fenomeno fisico real.

Los modelos virtuales desarrollados a partir de imaginar el fendmeno y tratar de
representarlo con el auxilio de herramientas abstractas como la fisica y la matematica, sobre
todo de esta tltima, conducen, en algunos casos, a prondsticos de comportamiento bastante
poco ajustados a los resultados de modelos experimentales, o inclusive respecto a la misma
estructura asi construida.

Es sobre todo ante ciertas solicitaciones, o combinacion de ellas, en las que se
producen mayores diferencias entre las predicciones de comportamiento por modelacion
numérica y la respuesta real. Por ejemplo, para el caso de una viga de hormigén armado,
solicitaciones como la flexion pura, han sido convenientemente modeladas y estudiadas, y los
resultados fueron volcados en las recomendaciones de codigos de préctica, ratificando el
éxito de las predicciones, exhibiendo diferencias entre modelos tedricos y experimentales
que no superan el 10 0 15%.

Sin embargo, para casos como los estudios de corte, torsion, o en general en aquellos
casos en que los campos tensionales desarrollados son variables, los resultados frente a estas
predicciones son francamente diferentes, con discrepancias que pueden llegar a tener 6rdenes
de magnitud distintos inclusive.

Peor es aun esta situacion cuando se trata de modelar interacciones suelo — estructura,
como es el caso de la presente tesis de Magister. En este caso se pretende modelar y predecir
el comportamiento de pilotes excavados en el lugar con diferentes tipos de mejoramientos en
la interfase suelo — hormigoén (como es el caso de los pilotes suelo cementados), o cuando se
combinan estructuras de fundacion de tipo profundo y superficial, como es el caso de los
nuevos desarrollos en Piled Raft Foundations (PRF), o como se las conoce en habla hispana,
Losas de Fundacion Combinadas con Pilotes (LFCP).

No tan solo se introducen problemas de modelacion cuando se trabaja con un material
tan variable como el suelo, sino peor ain, cuando la interaccion incluye fendomenos
complicados para entender como los relativos al mejoramiento de la interfase suelo
hormigoén, o los de dos estructuras tan diferentes en comportamiento como un pilote y una
platea que unifican su descenso frente a cargas superiores aplicadas.

Los trabajos de investigacion que actualmente se llevan a cabo en distintos centros de
estudio del mundo, tales como: 1) Katzenbach, R. 1999; 2) Butterfield, R., Banerjee, P. K.,
1971; 3) El Mossallamy, Y., 1996; 4) Reglas para el disefio, dimensionado y construccion de
LFCP, Stuttgart, 2000; 5) Katzenbach, R., 1997., muestran como resulta totalmente ineficaz el
hecho de modelar teéricamente a partir de féormulas desarrolladas por distintos investigadores
teniendo en cuenta tradicionalmente una adicion entre la colaboracion del efecto de punta de
estos micropilotes, con su capacidad para transferir cargas por cohesion-friccion con el suelo
circundante.

Estos mismos trabajos, hacen hincapié¢ en el hecho de que una modelacion basada
solamente en formulas que contemplan las caracteristicas del comportamiento mecanico del
suelo y las del pilote, estudiadas ambas individualmente, son totalmente ineficientes (por
defecto) en la estimacion de las cargas ultimas.

La modelacion mediante el uso del Método de los Elementos Finitos, presenta cierta
correlacion con la realidad, si dentro del modelo se incorporan parametros de suelo calibrados
mediante comparacion con ensayos experimentales. En este ultimo caso, se hace
imprescindible, y asi lo remarcan distintos investigadores, de disponer de ensayos
experimentales de carga de micropilotes elaborados en el tipo de suelo a modelar, ya que
éstos ensayos deben ser utilizados como input o datos de entrada para esta modelacion
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computacional, sobre todo teniendo en cuenta que estas predicciones hacen uso de una platea
combinada con pilotes trabajando en estado ultimo, lo que hace al sistema de alta eficiencia
en términos mecanicos y econdmicos.

Justamente de esta tesis de magister, realizada en terrenos anexos al Instituto de
Estructuras de la UNT, se extraen datos confiables de los resultados obtenidos de estos
ensayos llevados a cabo mediante un banco de carga de pilotes, lo que resulta ser un aporte
invalorable para una modelacion tedrica posterior.

La homogeneidad que presentan los suelos de la ciudad de Tucuman en casi todo su
casco céntrico, que incluye al tipo de suelo ensayado en las localizaciones universitarias,
confiere gran valor a los resultados obtenidos.

En relacion a los ensayos realizados cabe inferir lo siguiente:

5.1 Contraste entre Modelo Numérico Virtual y Fenémeno Fisico Real

En primer lugar, surge como conclusion, la notable diferencia entre el valor obtenido
para la resistencia ultima del pilote en condiciones normales (pilote N°1) mediante el empleo
de las expresiones matematicas creadas por Brinch Hansen y Meyerhof, incluidas en el
capitulo 4, con el valor del ensayo de carga.

En el primer ensayo se observa que hasta el tercer ciclo de carga (Pp,x=60KN=6Ton),
el pilote tiene un comportamiento elastico, recuperando la totalidad de la deformacion al
retirar la carga.

Posteriormente, en los sucesivos ciclos, se observa a partir de las 6Ton, que entra en
régimen plastico, y que al retirar la carga, es minima la recuperacion de deformacion,
quedando en estos ciclos una deformacion plastica practicamente igual a la generada por la
carga maxima aplicada en el ciclo correspondiente.

En el ensayo, segin se corresponde con los conceptos vertidos en el Capitulo 2
“Estado Actual del Conocimiento” no se llegé a una carga tltima, concebida como la carga a
la cual el pilote continia deformandose, sin incrementos posteriores de carga. No obstante, es
importante remarcar, que se carg6 al pilote con 30 Ton de carga, y la deformacién maxima
estuvo en el orden de los 30 mm. Es decir, que se aplico una carga cinco veces mayor a la
prevista por las ecuaciones creadas por Brinch Hansen y Meyerhof (Qu=5.57Ton).

En relacion a este resultado experimental, es necesario percibir, la necesidad de que las
expresiones matematicas se acerquen mas al comportamiento real del micropilote. Si bien,
existe un rango de variacion de la resistencia en base a las variaciones que pueden
experimentar los parametros relacionados con un suelo determinado, particularmente en lo
que se refiere a la presion del agua de poro, la brecha existente es muy grande.

5.2 Efecto de la Cementacion

En principio, la técnica utilizada de mejoramiento de la interfase suelo-pilote exhibe
un comportamiento estructural superador. Durante la cementacion de la interfase suelo-pilote,
el cemento es hidratado y reacciona con las particulas de suelo, formando eventualmente un
conglomerado rocoso s6lido con muy buenas caracteristicas mecanicas. Este comportamiento
no convencional observado durante los ensayos, sugiere la necesidad de profundizar la
investigacion de la técnica de mejoramiento en dos aspectos: a) quimico, b)fisico-mecénico.

El micropilote en suelo cementado en los seis ciclos de cargas aplicados presenta un
comportamiento en régimen elastico, recuperando practicamente toda su deformacion al
retirar la carga. (Ver Figura 5.1)

La deformacion méaxima al aplicar una carga P,x=30Ton, no superd los 3mm, es decir
alrededor del 10% de la deformacion del micropilote en condiciones de suelo sin cementar.
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Si bien, el cementar el hueco de la perforacion previamente al colado del hormigoén,
involucra un tiempo y un trabajo adicional, respecto del tratamiento de un micropilote en
suelo sin cementar, la notable disminucion de deformacion, y el incremento en la capacidad
portante, justifican ampliamente la tarea previa.

La atenuacion de los asentamientos medidos en el banco de carga de pilotes ejecutado
en el Laboratorio de Estructuras de la UNT, confirmaron que las ventajas que arroja el uso de
micropilotes mejorados mediante el uso de técnicas como la de cementar la interfaz suelo -
hormigén del pilote, permiten:

e Aumentar significativamente la carga maxima esperada para este tipo de fundacion., y
e Reducir hasta valores cercanos a la décima parte los asentamientos esperados para un
pilote comun excavado y llenado posteriormente in situ.

Si bien estos resultados son muy alentadores, en cuanto al comportamiento estructural
superador logrado en base a la aplicacion de técnicas de mejoramiento de interfase suelo-
pilote, el nimero de ensayos realizados (tres) impide sacar conclusiones absolutas.

5.3 Efecto de la colaboracion del Cabezal

El cabezal agregado al micropilote en el caso del tercer ensayo, mejord
sustancialmente las condiciones de resistencia y deformacion.

La deformacion méaxima alcanzada de 1,85mm, para una carga de 30Ton, representa
una deformacion del 70% de la alcanzada en suelo cementado, manteniéndose a lo largo de
todos los ciclos de carga y descarga (seis), en comportamiento elastico.

El resultado logrado con este tipo de micropilotes, en los cuales el area del cabezal es
aproximadamente 10 veces el area de la seccion transversal del micropilote, induce a pensar
que el comportamiento de un grupo de micropilotes vinculados por una platea, puede arrojar
excelentes resultados en cuanto a control de deformaciones se refiere. Ver Tabla 5.1, y Figura
5.1.

5.4 Atenuacion de Cedimientos de Edificios

Existen en nuestro medio, innumerables problemas ocasionados por el cedimiento de
edificios que arrastran en su desplazamiento a las construcciones vecinas. Estos movimientos
vienen siempre acompafados por fisuras, grietas, deformaciones de marcos de aberturas,
rotura de cafierias de desagiies, etc., que generan en los habitantes de estas construcciones,
falta de confort, inseguridad y constantes molestias.

De la veracidad de esta afirmacion, se puede deducir en general, que los disefios de
fundaciones planteados y ampliamente difundidos actualmente en nuestra provincia, no
exhiben un comportamiento satisfactorio, en cuanto a deformaciones se refiere. Es decir, que
aunque los cedimientos registrados no pongan en peligro de colapso una determinada
estructura, las deformaciones en el tiempo, ocasionan, sin duda alguna, efectos no deseados en
las construcciones aledafias.

Por lo expuesto, y de acuerdo a la notable reduccion de deformaciones obtenida en los
ensayos realizados con micropilotes, seria recomendable propiciar desde los ambitos
académicos el uso de micropilotes individuales o en grupo, en los disefios de futuras
fundaciones.

Como resultado directo de la aplicacion de este tipo de tecnologia a las fundaciones de
edificios en altura, por ejemplo, se obtienen resultados ampliamente satisfactorios, sobre todo
en aquellos suelos arcillosos como los que se disponen en gran parte del territorio nacional.

Ciudades como Santiago del Estero, Salta o Tucuman, poseen el problema de edificios
en altura que se construyeron sobre la base de plateas de hormigén mas o menos rigidas.
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Ensayos Combinados
Representacion de resullados de ensayes en un mismo grafico
Carga [T] Desplazamientos [mm]
Ensayo 1 Ensayo 2 Ensayo 3
0,025 0 0 0
1,001 -0,0254 -0,0508 -0,0254
2,028 40,0508 -0,1524 -0,0608
0 40,0508 -0,0508 -0,0606
2128 40,0762 40,1524 -0,0608
3,079 40,1018 -0,2032 -0,0762
4,008 -0,127 -0,254 -0,10186
16577 01016 40,1778 40,0762
0 40,0762 -0,0762 -0,0762
3,079 -0,127 -0,2286 -0,1016
4 156 01778 -0,254 -0,127
5233 40,2794 -0,2794 -0,1524
6,159 40,3556 -0,3302 01778
4031 40,3048 40,2286 -0,1524
1,903 -0,254 -0,1524 -0,127
0,05 0,1778 -0,0762 -0,0762
4131 40,3302 -0,3556 0127
5083 -0,381 -0,381 01778
5,059 40,4318 -0,4064 01778
711 40,5334 -0,4318 -0,2032
8,037 00,7112 -0,508 -0, 2286
0139 -1,0922 -0,5588 -0,254
9,99 -1,0522 40,5842 -0,3048
7 562 -1, 5454 -0,508 -0,254
h,008 -1,4478 -0,4572 -0,2032
2,453 -1,3462 -0,381 0,1524
0 -1,2182 -0,1778 -0.1016
10,041 -2,158 -0,762 -0,3048
11,994 -3, 0988 -0,889 -0,3302
14,247 -4, 7498 -1,0414 -0,4064
16,775 -7,3406 -1,1684 -0,508
18,003 -0,144 -1,3462 -0,5842
19,005 -14, 7328 -1,4732 0,712
165,574 -14, 6844 -1,3462 -0,635
11,868 -14,7574 -1,1176 -0,508
7,687 -14, 5794 -0,9144 -0,4064
3,931 -14,3764 -0,6858 0,274
0,05 14,097 -0,381 -0,2032
19,831 -14,351 -1,5494 -0,7874
22035 -16,1036 -1,7018 -0,889
23938 -18, 5528 -1,8796 -1,0414
26,086 -21.0312 -2,1082 -1,2192
28,195 -23, 6982 -2,3622 -1,4732
30,273 -20.9212 -2,6416 -1,8542
22,36 -28, 1686 -2,3622 -1,7272
19,606 -30,6324 -2,286 -1,6002
15,099 -30,5054 -2,032 -1,4732
10,091 -30, 3022 -1,7272 -1,3208
4 057 -30,0228 -1,3462 -1,0668
0,225 -27. 0764 -0, 762 -0,8128
Tabla 5.1
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Aun en el caso de estas ultimas (plateas de menor rigidez), que presentan menos
inconvenientes que las primeras, los asentamientos esperados, volcados por los especialistas
de suelos en sus informes, consideran como admisible asentamientos totales del orden de los 8
a 10 cm.. Esto da como resultado grandes dafios a las edificaciones vecinas, por lo general
colindantes medianera de por medio.

La gran cantidad de controversias, discusiones técnicas, y hasta batallas legales que se
suscitan en Tribunales de Justicia, provienen del hecho que estos edificios han pasado a
constituirse en verdaderos problemas no tan solo para sus moradores, sino también para los
vecinos mas afectados.

Con el objetivo de transferir las cargas a horizontes resistentes mas profundos, y a su
vez, moderar y reducir a apenas unos milimetros los asentamientos descriptos, los edificios
con alturas variables entre 10, 15 a 20 pisos, pueden ser construidos en este tipo de suelos
limo-arcillosos mediante el empleo de una técnica que combina el uso de plateas rigidas con
micropilotes dispuestos bajo vigas (nunca directamente bajo losas, para evitar posibles
efectos de punzonado no deseados).

Esta platea pilotada mejora enormemente su desempefio mediante la innovacion de
incluir una cantidad tal de estos micropilotes que absorban un porcentaje de entre el 40 al
60% de la carga vertical total del edificio. Para ello, la teoria desarrollada sobre el particular
impone la necesidad de asignar a estos micropilotes una carga equivalente a la ultima, lo que
hace muy econdmico al sistema.

En efecto, basta con emplear un cierto nimero de micropilotes de escasa longitud,
pero distribuidos homogéneamente sobre todo el envigado de la platea para que, al desarrollar
toda su capacidad en carga ultima permitan conferir al sistema mixto platea-pilotes un
desempefio muy eficiente no tan solo para absorber estas cargas verticales, sino también para
reducir los asentamientos esperados para una platea simple (8 a 10 cm.), a unos pocos
milimetros (2 a 3 mm.).

Resultados de mediciones de asentamientos en edificios construidos en la Ciudad de
Tucuman, con una antigiiedad de 3 a 4 afos, sobre fundaciones del tipo LFCP (plateas
pilotadas) exhibieron asentamientos de 2 a 3mm finales, con carga plena.

Cabe mencionar que estos edificios fueron construidos mediante micropilotes simples,
sin el recurso adicional de su mejoramiento mediante el uso de técnicas suelo cementantes.

Como efecto beneficioso adicional, este sistema de fundaciones provee a los edificios
ubicados en zonas sismicas un mejor desempefio general, modificando las condiciones locales
del suelo bajo su estructura, al confinar el suelo hasta una profundidad superior a la de la
misma profundidad de los micropilotes, produciendo una mejora localizada de las
caracteristicas mecanicas del mismo y atenuando la excitacion sobre la estructura que
eventualmente pudiere producirse al ser sometido a aceleraciones provenientes de ondas
sismicas, teniendo en cuenta que en condiciones normales los suelos arcillosos o arcillo-
limosos amplifican estas ondas.

Asimismo, introducen una mejora significativa en el desempefio de las plateas
solicitadas por cargas de vuelco en edificios en altura, ya que provee también capacidad para
absorber tracciones a partir del hecho que estos micropilotes actiian como verdaderos anclajes
que soportan esta solicitacion.

De esta manera, reducen también el giro de la fundacion, atenuando los efectos de
desplazamientos de pisos y confiriendo mayor confort a los ocupantes ante cargas como
viento o sismo.

— FIN —
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6. Apéndice
6.1 Propiedades de los suelos
6.1.1 Importancia practica de las propiedades de los suelos

En fundaciones y mecanica de sueclos, es necesaria la experiencia para actuar con
éxito. El proyecto de estructuras fundadas sobre suelos, o de aquellas destinadas a retener
suelos, debe necesariamente basarse en simples reglas empiricas, asi que estas pueden ser
utilizadas con eficiencia solamente por el ingeniero que posee suficiente experiencia. Las
obras de mayor envergadura, suelen justificar la ejecucion de ensayos experimentales en su
proyecto, pero a menos que el ingeniero a cargo de las mismas posea una reconocida
experiencia, no podra preparar eficazmente el programa de ensayos requeridos, ni interpretar
adecuadamente sus resultados.

Como la experiencia personal no llega nunca a ser lo suficientemente extensa, el
ingeniero se ve muchas veces obligado a basarse en informes de experiencias ajenas. Si estos
informes contienen una descripcion adecuada de las condiciones del suelo, los mismos
constituyen una fuente confiable de conocimientos; de otro modo pueden conducir a
conclusiones erroneas.

En la bibliografia antigua que trata sobre experiencias con fundaciones, la naturaleza
de los sueclos es descripta simplemente en términos generales tales como “arena fina” o
“arcilla blanda”, a pesar de que la diferencia en las propiedades mecanicas de dos arenas finas
de distintas localidades puede ser de gran importancia y de imprevisibles consecuencias.

Por esta razon, uno de los principales objetivos perseguidos en recientes desarrollos
en el campo de los suelos, para reducir los riesgos inherentes a todo trabajo, ha sido buscar
métodos para diferenciar los distintos tipos de suelos de una misma categoria. Las
propiedades en que se basa dicha diferenciacion se conocen con el nombre de propiedades
indice y los ensayos necesarios para determinarlas, ensayos de clasificacion.

La naturaleza de cualquier suelo puede ser alterada si se lo somete a un tratamiento
adecuado. Por ejemplo, una arena suelta puede transformarse en densa si se la vibra
adecuadamente. Por eso, el comportamiento de los suelos en el terreno depende no solo de las
propiedades significativas de los granos de su masa, sino que también de aquellas propiedades
que tienen su origen en el acomodamiento de las particulas dentro de la misma. De ahi que
resulte conveniente dividir las propiedades indices en dos clases: propiedades de los granos
del suelo y propiedades de los agregados de suelo.

Las principales propiedades de los granos del suelo son la forma y el tamafio; y en los
suelos arcillosos, las caracteristicas mineraloégicas de particulas mas pequenas. Las
propiedades mas significativas de los agregados de suelo son a su vez las siguientes: para los
suelos sin cohesion, la densidad relativa y para los suelos cohesivos, la consistencia.

El estudio de las propiedades de los granos y de los agregados de suelo va precedido, por
una descripcion de los principales tipos de suelo y seguido de una enumeracion sintética de
los requerimientos minimos para una descripcion adecuada de los suelos, descripcion que
debe ser incluida en todo informe relativo a observaciones efectuadas en el terreno.

6.1.2 Principales tipos de suelos
Los materiales que constituyen la corteza terrestre son clasificados por el ingeniero
civil, en forma arbitraria, en dos categorias: suelo y roca. Se llama suelo a todo agregado

natural de particulas minerales separables por medios mecanicos de poca intensidad, como ser
agitacion en agua. Por el contrario, roca es un agregado de minerales unidos por fuerzas
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cohesivas “poderosas” y “permanentes”. A su vez, esta diferenciacion estd sujeta a diversas
interpretaciones, siendo el limite entre suelo y roca necesariamente arbitrario.

Seglin cual sea el origen de sus elementos, los suelos se dividen en dos amplios
grupos: suelos cuyo origen se debe, esencialmente, al resultado de la descomposicion fisica y
quimica de las rocas, y suelos cuyo origen es esencialmente organico. Si los productos de la
descomposicion de las rocas se encuentran atn en el mismo lugar de origen, los mismos
constituyen un suelo residual; en caso contrario, forman un suelo transportado, cualquiera sea
el agente de transporte.

El espesor de los estratos de suelos residuales depende fundamentalmente de las
condiciones climaticas y del tiempo de exposicion a las mismas y en algunos lugares alcanza
a varias decenas de metros.

En zonas templadas, los suelos residuales son generalmente firmes y estables, salvo
muy raras excepciones. Por el contrario, muchos depositos de suelos transportados son
blandos y sueltos hasta profundidades que alcanzan muchas decenas de metros. Por ello, los
casos dificiles en problemas relacionados con suelos y fundaciones van casi exclusivamente
asociados a la presencia de suelos transportados.

Los suelos de origen organico se han formado casi siempre in sifu, ya sea como
consecuencia de la descomposicion de vegetales — como en el caso de las turbas- , ya sea por
la acumulacion de fragmentos de esqueletos inorgénicos o de conchas de ciertos organismos.
No obstante, la expresion suelo organico, se aplica generalmente a suelos transportados,
producto de la descomposicion de las rocas, que contienen cierta cantidad de materia organica
vegetal descompuesta.

Las condiciones de los suelos del lugar donde ha de construirse una estructura son
comunmente exploradas por medio de sondeos, perforaciones o excavaciones a cielo abierto.
El técnico que las efectiia, examina las muestras a medida que las mismas son extraidas y las
clasifica anotando el nombre del suelo e indicando su compacidad, color y otras
caracteristicas. Estos datos le sirven luego para preparar el perfil de la perforacion, donde
indica cada capa de suelo por su nombre y proporciona las cotas entre las cuales la misma se
extiende. Los datos asi obtenidos pueden ser completados mas tarde con un resumen de los
resultados de ensayos de laboratorio efectuados sobre muestras de los suelos del perfil.

A continuacion se describen los suelos mas comunes, con los nombres generalmente
utilizados para su clasificacion en el terreno.

Las arenas y las gravas o ripios o cantos rodados, son agregados sin cohesion de
fragmentos granulares o redondeados, poco o nada alterados de rocas y minerales. Las
particulas menores de 2 milimetros se clasifican como arena, y aquellas de mayor tamafio
hasta 15 o 20 centimetros, como grava o ripio o canto rodado. Los fragmentos de rocas con
diametros mayores se conocen como piedras-bolas.

Los limos inorgéanicos son suelos de grano fino con poca o ninguna plasticidad. Las
variedades menos plasticas consisten generalmente en particulas mas o menos
equidimensionadas de cuarzo, y en algunos paises, se los distingue con el nombre de polvo de
roca. Los tipos mas plasticos contienen un porcentaje apreciable de particulas en forma de
escamas y se denominan /imos pldsticos. Debido a su textura suave, los limos inorganicos son
comunmente tomados por arcillas, pero pueden distinguirse facilmente de las mismas sin
necesidad de ensayos de laboratorio. Si una pasta de limo inorganico saturado se sacude en la
palma de la mano, la pasta expele suficiente agua como para producir una superficie brillante
que, si la pasta es posteriormente doblada entre los dedos, se vuelve nuevamente opaca. Este
simple procedimiento se conoce como ensayo de sacudimiento.

Después de secada, la pasta de limo inorganico es fragil, siendo facil despegar polvo
de la misma si se la frota con los dedos. Los limos son relativamente impermeables, pero
cuando se encuentran en estado suelto pueden subir del fondo de una perforacion o
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excavacion como si fueran un espeso fluido viscoso. Los suelos mas inestables de esta
categoria se distinguen a veces como arenas fluidas muy finas.

Los limos inorganicos son suelos de granos finos mas o menos plasticos, con una
mezcla de particulas de materia organica finamente dividida. A veces contienen también
fragmentos visibles de materia vegetal parcialmente descompuesta o de otros elementos
organicos.

Estos suelos tienen colores que varian de gris a gris muy oscuro, y pueden contener
cantidades apreciables de H,S, CO, vy de otros productos gaseosos originados de Ia
descomposicion de la materia organica, lo que les da un color caracteristico. Los limos
organicos tienen muy alta compresibilidad, y su permeabilidad es muy baja.

Las arcillas son agregados de particulas microscéopicas y submicroscopicas derivadas
de la descomposicion quimica de los constituyentes de las rocas. Son suelos plasticos dentro
de los limites extensos en contenido de humedad y cuando secos son duros, sin que sea
posible despegar polvo si una pasta es frotada con los dedos. Tienen, ademas, una
permeabilidad extremadamente baja.

Las arcillas organicas son aquellos suelos de este tipo que derivan algunas de sus
propiedades fisicas mas significativas de la presencia de materia organica finamente dividida.
Cuando estan saturados, son generalmente muy compresibles, y cuando secos tienen una
resistencia muy alta. Tienen colores que varian de gris oscuro a negro, y pueden poseer un
olor caracteristico.

Las turbas son agregados fibrosos de fragmentos macro y microscopicos de materia
organica descompuesta. Su color varia de un castafio claro a negro. Son tan compresibles, que
resultan absolutamente inadecuadas para establecer sobre ellas fundaciones o terraplenes.

Si un suelo esta compuesto de una combinacion de dos clases destintas de material,
para identificarlo se utiliza el nombre del material predominante como sustantivo, y el del que
entra en menor proporcion como adjetivo calificativo. Por ejemplo, arena limosa indica un
suelo en el que predomina la arena, pero que contiene una pequefia cantidad de limo. Una
arcilla arenosa es un suelo con las propiedades de las arcillas, pero que contiene una cantidad
apreciable de arena.

Las propiedades de los agregados de granos de arena y grava se describen
cualitativamente por medio del término suelto, medianamente denso y denso. Los agregados
de particulas de arcilla, por los términos duro, compacto, medianamente compacto y blando.

Estas caracteristicas son generalmente estimadas en el terreno, mientras se efectfia la
perforacion, basadas en varios factores que incluyen la facilidad o dificultad relativa para
hacer avanzar las herramientas de sondeo o para sacar muestras obtenidas. Como este método
de estimacion puede conducir a una concepcion erronea de las caracteristicas generales del
deposito de suelo, toda vez que sus propiedades mecanicas puedan resultar importantes para
el proyecto a realizar, la descripcion cualitativa del mismo debe suplementarse con
determinaciones cuantitativas de dichas propiedades. Estas determinaciones requieren
comunmente la realizacion de ensayos de laboratorio sobre muestras inalteradas, o bien
ensayos apropiados en el terreno.

Para reducir los riesgos de errores en la correlacion de los estratos identificados en los
sondeos, es conveniente indicar, en el registro de los mismos, el color de los distintos estratos.
El color puede en ciertos casos ser también una indicacion de que existe una diferencia real en
las caracteristicas del suelo.

6.1.3 Tamaiio y forma de las particulas de los suelos

El tamafio de las particulas que constituyen los suelos varia entre aquel de un canto
rodado y el de una molécula grande.
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Los granos de un tamafio mayor de 0,06 milimetros pueden ser examinados a simple
vista o por medio de una lupa, y constituyen la fraccion muy gruesa y la fraccion gruesa de
los suelos. Los granos comprendidos entre 0,06 milimetros y 2 micrones (1 micréon = 0,001
milimetro) pueden ser examinados con la ayuda del microscopio y constituyen la fraccion fina
de los suelos.

Los granos menores de 2 micrones forman la fraccion muy fina. De estos, los
comprendidos entre 2 micrones y 0,1 micrén, pueden ser observados con el microscopio,
aunque no se llegue a distinguir su forma. La forma de los granos menores de un micron
puede ser determinada con el microscopio electronico, ¢ investigada su estructura por medio
de los rayos X.

El proceso de separar un agregado de suelo en sus diferentes fracciones, cada una
consistente en granos de tamafos distintos, dentro de ciertos limites, se conoce con el nombre
de andlisis mecdnico o andlisis granulométrico. Por medio del analisis granulométrico se ha
encontrado que la mayoria de los suelos naturales contienen granos de dos o mas fracciones.

Las caracteristicas particulares de un suelo compuesto estan casi enteramente
determinadas por las propiedades de la fraccion mas fina. En este aspecto, los suelos son
similares al hormigdn, cuyas propiedades estan determinadas principalmente por el cemento,
mientras que el agregado, que constituye la mayor parte del mismo, actua como inerte. El
“agregado” o parte inerte de un suelo compuesto, forma entre el 80 y el 90 por ciento de su
peso seco total, y la parte decisiva o activa el resto.

Las fracciones muy gruesas, por ejemplo la grava, consisten en fragmentos de rocas
compuestos de uno o mas minerales. Los fragmentos pueden ser angulares, redondeados o
chatos. Pueden ser sanos o mostrar signos de considerable descomposicion, ser resistentes o
deleznables.

Las fracciones gruesas, representadas por las arenas, consisten en granos compuestos
principalmente de cuarzo. Los granos pueden ser angulares o redondeados. Algunas arenas
contienen un porcentaje importante de escamas de mica, que las hace muy elasticas o
esponjosas.

En las fracciones finas y muy finas, cada grano esta constituido generalmente de un
solo mineral. Las particulas pueden ser angulares, en forma de escamas y ocasionalmente con
forma de agujas, pero nunca redondeadas. En general, el porcentaje de particulas escamosas
aumenta en un suelo dado, a medida que decrece el tamaifio de las fracciones del mismo.

Si el tamafio de la mayoria de los granos de un agregado de particulas de suelo esta
comprendido dentro de los limites dados para cada una de las fracciones, el agregado
constituye un suelo uniforme. Los suelos uniformes de granos muy gruesos y gruesos son
comunes, pero muy raramente se encuentran suelos muy finos o coloidales de este tipo. Todas
las arcillas contienen elementos finos, muy finos y coloidales y a veces hasta particulas
gruesas. Las fracciones mas finas de las arcillas consisten principalmente en particulas en
forma de escamas.

El predominio de particulas escamosas en la fraccion muy fina de los suelos naturales
es una consecuencia de los procesos geoldgicos de su formacion. La gran mayoria de los
suelos derivan de procesos quimicos debidos a la accion de los agentes climaticos sobre rocas,
las que estan constituidas, en parte, de elementos quimicamente muy estables y, en parte, de
minerales menos estables. Los agentes climaticos transforman los minerales menos estables
en una masa friable de particulas muy pequenas de minerales secundarios que comunmente
tienen forma de escamas, mientras que los minerales estables permanecen practicamente
inalterados. Es asi como el proceso de descomposicion por los agentes climaticos reduce las
rocas a un agregado consistente en fragmentos de minerales inalterados o practicamente
inalterados, embebidos en una matriz compuesta principalmente de particulas en forma de
escamas.
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Durante el transporte por agua que sigue a este fenomeno, el agregado es
desmenuzado y sus elementos sujetos a impactos y al desgaste.

6.1.4 Propiedades de las fracciones muy finas de los suelos
Actividad de la superficie y capas adsorbidas

Cuando se comparan las fracciones gruesas de diferentes suelos, se observa que tienen
propiedades similares. Lo mismo ocurre, en general, con las fracciones finas de la mayoria
de los suelos. Las fracciones muy finas (menores de 2 micrones), por el contrario tienen una
variedad notable de propiedades.

Estas observaciones no pueden ser explicadas a menos que se consideren fuerzas cuyo
origen se encuentra en la superficie misma de las particulas.

La superficie de toda particula de suelo lleva una carga eléctrica negativa, cuya
intensidad depende principalmente de sus caracteristicas mineraldgicas. Las manifestaciones
fisicas y quimicas debidas a la carga de la superficie constituyen la actividad de la superficie
del mineral. Segiin la mayor o menor intensidad de esta carga, se dice que los minerales
poseen una actividad de la superficie grande o pequeiia.

En la naturaleza, toda particula de suelo esta rodeada de agua cuyas moléculas, como
se sabe, estan polarizadas. La carga negativa de la superficie de las particulas de suelo atrae
los iones positivos (hidrogeno) de las moléculas de agua, de modo que en la inmediata
cercania del limite de separacion entre sélido y liquido, dichas moléculas se encuentran
dispuestas segun orientaciones definidas. Mas alld de esta zona y hasta cierta distancia del
limite, la estructura molecular del agua es influida por lo que podria denominarse una accion
en cadena. La capa de agua situada dentro de la zona de influencia de los fenémenos de
superficie constituye la capa adsorbida de la particula. Dentro de esta capa, las propiedades
fisicas del agua son muy distintas de las que el mismo liquido tiene en condiciones normales a
la misma temperatura.

Cerca de la superficie de la particula, el agua tiene las propiedades de un sélido, en
zonas mas alejadas, las de un liquido muy viscoso, y a medida que se tiende hacia el limite
exterior de la capa adsorbida, sus propiedades se aproximan mas a las del liquido normal.

En toda arcilla, las capas adsorbidas contienen particulas cargadas positivamente
llamadas iones, que provienen del liquido circundante. Estos iones son suministrados por
sustancias denominadas electrolitos que, cuando son disueltos en agua, se disocian en
cationes, de carga positiva, y en aniones, de carga negativa. El agua misma es un electrolito,
pues una pequefia fraccion de sus moléculas siempre se disocia en iones de hidrogeno H+ y en
iones de OH—. Los acidos se descomponen en cationes de hidrégeno y aniones tales como
CL- o SO4—. Las sales y las bases se dividen en cationes metalicos como el Na, Ca o Mg, y
en aniones no metalicos. Como la superficie de toda particula lleva una carga negativa, todos
los cationes, incluido el H+ son atraidos hacia ella. Estos cationes penetran en las capas
adsorbidas y constituyen el complejo de adsorcion. El reemplazo de una clase de cationes por
otra, dentro de un complejo de adsorcion, se denomina intercambio de bases.

El espesor y las propiedades fisicas de la capa adsorbida que rodea una particula dada
de suelo, dependen en gran parte de las caracteristicas del complejo de adsorcion. En las
fracciones muy finas de las arcillas ordinarias, las partes solidas y semisolidas de las capas
adsorbidas parecen poseer un espesor medio de unos 0,005 micrones. Se estima, sin embargo,
que las propiedades del agua no alcanzan a ser completamente normales hasta una distancia
de 0,1 micrdn., a contar desde la superficie de la particula mineral. Estos valores se indican al
simple objeto de sugerir el orden de magnitud de las dimensiones en juego, ya que las
divergencias con respecto a los términos medios pueden ser considerables aiin en una misma
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arcilla, donde el espesor de la capa adsorbida puede depender en gran parte de la composicion
quimica del complejo de adsorcion.

A causa de los fenémenos relacionados con la actividad de la superficie, todo suelo
saturado consiste no solo de dos, sino de tres elementos diferentes, a saber: particulas solidas,
sustancias adsorbidas y agua libre normal. El espesor de las capas adsorbidas aumenta a
medida que disminuye el tamafio de los granos. Si las particulas son muy pequefias y ademas
tienen forma de escamas, las sustancias adsorbidas constituyen una porcion grande del
volumen total.

El espesor y las propiedades fisicas de las capas adsorbidas son muy distintos para los
diferentes minerales. Independiente de este hecho, en los suelos de granos gruesos como las
arenas, el volumen de material adsorbido es insignificante frente al volumen total de agua de
los poros y, por consiguiente, las propiedades de tales suelos dependen exclusivamente de las
propiedades de sus granos, las que son muy similares para todos los materiales. Por esta
razon, las propiedades de los suelos de granos gruesos dependen exclusivamente de la forma y
disposicion relativa de sus granos.

Por el contrario, en los suelos de granos muy finos, las sustancias adsorbidas ocupan
una parte considerable o aun la mayor parte de los vacios. Como las propiedades fisicas del
material adsorbido dependen no solo de la composicion quimica y mineralogica de las
particulas solidas, sino que también de la naturaleza del complejo de adsorcion, ambas deben
ser consideradas al estudiar estos factores. [6]

Fr1e. 6.1 Fotografias de cristales de minerales arcillosos, obtenidas con el mi-
croscopio electrénico. (a) Cristales de caolinita en forma de cseamas; (b) eris-
tales de halloysita en forma de agujas.

Minerales arcillosos y coloides de los suelos

Investigaciones quimicas y mineralogicas han indicado que las particulas que
constituyen la fraccion muy fina de los suelos son casi siempre cristalinas y que sus elementos
principales son el silicio, el aluminio, el oxigeno y el agua. El aluminio puede estar
parcialmente reemplazado por el hierro o el magnesio, y en algunos casos, el silicio por el
potasio. Segun cuales sean las combinaciones quimicas en que estos elementos se unen, la
mayoria de los minerales contenidos en la fraccion muy fina de los suelos pueden ser
divididos en tres grupos. montmorillonitas, illitas y caolinitas. Todas presentan una estructura
cristalina laminar (figura 6.1). La actividad que demuestran sus superficies es, sin embargo,
muy distinta. Las caolinitas son las menos activas; las illitas son mas activas y se caracterizan
por contener potasio; las montmorillonitas son mucho mas activas que cualquiera de los otros
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dos grupos. Sus cristales tienen la propiedad de hincharse por la admision de moléculas de
agua dentro de su reticulado molecular. Ademas, debido a la extraordinaria importancia de la
actividad de las superficies de sus elementos coloidales, las propiedades fisicas de cualquier
arcilla montmorillonitica pueden variar entre limites extensos, segun cual sea la naturaleza de
los cationes contenidos en su capa adsorbida.

Si la fraccion muy fina de una arcilla es a su vez subdividida por tamaios, se
encuentra que, de las particulas comprendidas entre 2 micrones y 0,2 micrones, algunos
granos estan constituidos por los mismos minerales que componen la fraccion mas gruesa del
material, pero los granos menores de 0,2 micrones estin formados, en la mayoria de las
arcillas, exclusivamente de minerales del tipo descripto precedentemente. Estos minerales se
denominan minerales arcillosos y son el producto de la descomposicion quimica de los
elementos menos estables de las rocas madres, por efecto de los agentes climaticos.

Si las particulas de cualquier sustancia son tan pequefias que la actividad de la
superficie de sus granos tiene una influencia apreciable sobre las propiedades de un agregado
de los mismos, se dice que la sustancia se encuentra en estado coloidal y sus particulas se
denominan particulas coloidales. Las propiedades que dependen exclusivamente de la accion
producida por la actividad de la superficie se distinguen con el nombre de propiedades
coloidales.

Como la intensidad de la actividad de la superficie difiere mucho con las distintas
sustancias, el limite superior del tamafio de las particulas coloidales no es constante, sino que
varia entre unos 2 micrones y 0,1 micron. Todas las particulas menores de 0,1 micron tienen
propiedades coloidales, cualquiera que sea el tipo de sustancia sélida. Los minerales arcillosos
son mas bien activos, de modo que el limite superior del tamafio coloidal se acerca en este
caso a los dos micrones y todas las particulas menores presentan en general caracteristicas
coloidales. Por ello, se considera comtinmente que el limite superior de la fraccion muy fina
de los suelos viene dado por el valor de 2 micrones. Las particulas menores de 0,2 micrones
son a veces clasificadas como coloides del suelo, porque en contraposicion con las fracciones
mas gruesas, estas estan constituidas, en general, exclusivamente de minerales arcillosos.

Propiedades fisicas de las fracciones muy finas de los suelos

Si una muestra de la fraccion muy fina de un suelo es agitada en agua, la misma pasa
al estado de suspension. La superficie de cada particula es el asiento de una carga negativa vy,
si el agua es pura, las particulas se repelen sin ponerse en contacto. Se dice entonces que la
muestra se encuentra en estado de completa dispersion.

%

N
(c)

Fig. 6.2 Diagrama que indica: (a) la estructura floculenta, (b) la estructura de nidos de abeja; (c) la
estructura granular. [6]

Con el transcurrir del tiempo, las particulas mas gruesas sedimentan y forman en el
fondo un sedimento muy esponjoso en el cual las fuerzas de repulsion y las de gravedad se
equilibran, mientras que las mas finas permanecen es suspension. Si se examina una gota de
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esta suspension con el ultramicroscopio, se observa que las particulas se mantienen en
movimiento describiendo caminos en zig zag, sin que lleguen a chocar entre si. Dicho
movimiento se conoce con el nombre de movimiento browniano.

Agregando a la suspension unas gotas de un electrolito adecuado, tal como el acido
clorhidrico, los cationes del electrolito son adsorbidos por las particulas y sus cargas negativas
neutralizadas. Las particulas continian en movimiento, pero ahora chocan unas contra otras
quedando unidas a través de sus capas adsorbidas. Forman de este modo fléculos que poco a
poco sedimentan produciendo una masa de estructura floculenta (figura 6.2a).

Si un sedimento de estructura floculenta formado con particulas de tamafio uniforme
es poco a poco cargado por la superposicion de cantidad adicional de material, su estructura
floculenta se desintegra y se transforma primero en una estructura de nidos de abeja (figura
6.2b), y luego, si mas material viene a superponérsele, dicha estructura se desintegra también
y se transforma en una estructura granular. (Figura 6.2c¢).

En la naturaleza, las fracciones muy finas estan siempre mezcladas con material mas
grueso y, si el esqueleto formado por las particulas gruesas es el que soporta el peso del suelo
de tapada, como parece probable, las particulas mas finas pueden llegar a conservar
permanentemente una estructura de nidos de abeja.

Cuando por efecto de la aplicacion de una carga el contenido de humedad del suelo
disminuye, se dice que el suelo se consolida. Por el contrario, cuando la carga es removida y
el suelo queda en contacto con agua libre, el mismo sufre un hinchamiento. Todas las
fracciones granulométricas de un suelo sufren hinchamiento, aunque en distinto grado. Las
causas que lo provocan suelen también ser distintas para las diversas fracciones. Por ejemplo,
si se retira la carga que actiia sobre una mezcla de granos gruesos de arena y mica, la mezcla
sufre un hinchamiento considerable producido exclusivamente por la restitucion eléstica de
sus granos. Si se trata, en cambio, de la fraccion muy fina de una arcilla, solo una parte de su
hinchamiento es debido a la restitucion elastica de sus granos, mientras que la otra parte
proviene del aumento del espesor de las capas adsorbidas que separan las particulas.

En las arcillas con gran porcentaje de montmorillonita, una tercera, aunque muy
pequeiia causa del hinchamiento, se debe al hinchamiento de las particulas mismas de
montmorillonita. Se ve entonces que el hinchamiento no es un fendmeno exclusivamente
coloidal, aunque las causas del mismo puedan ser de origen coloidal. Desde el punto de vista
practico, esta diferenciacion de causas no tiene importancia alguna, ya que todos los tipos de
hinchamiento obedecen a leyes similares.

Las propiedades fisicas de un suelo que contiene un porcentaje grande de particulas
muy finas, dependen de la presion bajo la cual el mismo ha sido consolidado. Si la presion de
consolidacion no ha excedido 10 kilogramos por centimetro cuadrado, el suelo suele
encontrarse en estado plastico. Se dice que un suelo o una fraccion de suelo es plastica
cuando, dentro de ciertos limites de su contenido de humedad, el mismo puede ser amasado
en pequefios cilindritos. La plasticidad es una propiedad coloidal, pues ningiin mineral tiene
dicha propiedad si no es reducido a un polvo de particulas coloidales. El movimiento
browniano, asi como la propiedad de flocular en presencia de un electrolito, son también
propiedades coloidales. Sin embargo, estas propiedades son comunes a todas las sustancias en
estado coloidal, mientras que la plasticidad es un atributo de solo un numero limitado de
coloides, entre los cuales se encuentran los minerales arcillosos. El polvo de cuarzo, por
ejemplo, no es plastico, cualquiera que sea el grado de fineza de sus particulas. Como
practicamente todos los suelos muy finos contienen minerales arcillosos, los mismos son por
consiguiente plasticos.

Si la presion de consolidacion ha sido muy grande, el suelo es duro y fragil y se dice
que el mismo se halla en estado so6lido.
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Tanto en el estado s6lido como en el plastico las fracciones muy finas de los suelos
poseen cohesion, es decir capacidad para resistir tensiones tangenciales o de corte. La fuente
de esta cohesion no parece estar en la atraccion molecular de las particulas de sus puntos de
contacto, sino en la resistencia al corte de las capas adsorbidas que separan las particulas en
dichos puntos.

Esta hipotesis esta corroborada por el hecho de que la cohesion de una muestra de la
fraccion muy fina de un suelo determinado, a un contenido dado de humedad, depende en
gran parte de la naturaleza del complejo de adsorcion. Si el contenido de humedad de un suelo
muy fino saturado disminuye por consolidacion o por evaporacion superficial, el volumen de
vacios ocupados por el agua disminuye, mientras que el volumen ocupado por las sustancias
adsorbidas permanece constante. Por consiguiente, la cohesion aumenta al disminuir el
contenido de humedad.

Si se amasa completamente una muestra de la fraccion muy fina de un suelo y luego se
la deja reposar sin que sufra alteracion alguna, la masa adquiere con el tiempo mayor
resistencia cohesiva. Dicha resistencia aumenta al principio en forma rapida y luego mas
lentamente. Si la muestra es nuevamente amasada a contenido de humedad constante, su
cohesion disminuye en forma considerable, pero, si se la deja otra vez en reposo, vuelve a
recuperar su valor. Este fenomeno se conoce con el nombre de fixotropia. La pérdida y el
subsiguiente retorno de la resistencia cohesiva parecen deberse a la destruccion y subsiguiente
reordenamiento de la estructura molecular de las capas adsorbidas.

Aspecto practico de las propiedades coloidales de los suelos

El caracter coloidal de la fraccion muy fina de los suelos hace que las acciones
mutuas entre las fases liquidas y solidas de los mismos sean en extremo complicadas. Desde
el punto de vista practico, sin embargo, estas complicaciones pueden ser completamente
ignoradas y, si se han descripto en este trabajo, ha sido solo al efecto de clarificar la nocion de
que las propiedades fisicas de los suelos muy finos y atn de aquellos suelos con una pequefia
cantidad de finos, son condicionadas por un conjunto de factores diversos que no dependen de
la granulometria del material. Los efectos de algunos de estos factores, particularmente el
efecto del tiempo para condiciones de tension constantes (efecto tixotropico mencionado mas
arriba), son atn poco conocidos. Por suerte, para la gran mayoria de los problemas practicos,
solo el efecto combinado de todos los factores tiene importancia y, al respecto, se presenta
una situacion similar a la que prevalece en la tecnologia del hormigén.

Los procesos por los cuales el cemento Portland adquiere resistencia, son también
intrincados e imperfectamente conocidos, pero a pesar de ello, el hormigén es una rama ya
antigua y bien establecida de la ingenieria de estructuras. El uso del mismo se sustenta en
hipotesis que han sido derivadas de ensayos de laboratorio, de caracter puramente mecanico,
ejecutados sobre probetas de hormigdn, y algunas de sus propiedades, tales como el aumento
de resistencia con la edad, son despreciadas. A pesar de ello, las teorias elaboradas con estas
hipotesis simplificativas son suficientemente exactas para los propositos de la practica.

Debido a su caracter coloidal, es posible cambiar las propiedades fisicas de los suelos
muy finos por medio de tratamientos quimicos. El procedimiento es extensamente practicado
cuando el suelo va a ser usado como material de construccion, y constituye uno de los varios
métodos de estabilizacion de suelos utilizados en la construccion de caminos y aeropuertos; y
otras veces en la construccion de dique de tierra. La mayoria de estos métodos han tenido su
origen en experimentaciones en el terreno, hechas mas o menos al azar, pero no hay duda de
que el progreso en este sentido depende enteramente del avance del conocimiento de la
quimica coloidal de las fracciones muy finas de los suelos.
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6.1.5 Analisis mecanico o granulométrico de los suelos

El proposito del analisis mecanico o analisis granulométrico, es determinar el tamafio
de las particulas o granos que constituyen un suelo y fijar, en porcentaje de su peso total, la
cantidad de granos de distintos tamafios que el mismo contiene. El método mas directo para
separar un suelo en fracciones de distinto tamafio consiste en el uso de tamices.

Pero como la abertura de la malla mas fina que se fabrica corrientemente es de 0,07
mm, el uso de tamices esta restringido al analisis de arenas limpias, de modo que, si un suelo
contiene particulas menores de dicho tamafio, debe ser separado en dos partes por lavado
sobre aquel tamiz. La parte de suelo retenida por el tamiz es sometida al tamizado y, aquella
demasiado fina para ser retenida por tamices y que han sido arrastrada por el agua, es
analizada por medio de métodos de analisis granulométricos por via humeda, basados en la
sedimentacion o en la levigacion.

Los métodos para efectuar andlisis granulométricos por via humeda estan basados en
la ley de Stokes, que fija la velocidad a que una particula esférica de didmetro dado sedimenta
en un liquido en reposo. En el método que se utiliza comunmente en mecanica de suelos, de
20 a 40 gramos de suelo arcilloso o de 50 a 100 gramos de suelo arenoso, se mezclan con un
litro de agua, se agitan y se vierten en un recipiente. A intervalos de tiempo dados, se mide la
densidad de la suspension por medio de un aredmetro especial. El tamafio de las particulas
mas grandes que aun quedan en suspension al nivel del areometro, en un instante
determinado, se calcula por medio la ley de Stokes, mientras que con la densidad de las
suspension a dicho nivel, se determina el peso de las particulas menores que ese tamaifio, es
decir, el peso de las particulas que aun no han sedimentado por debajo del nivel en que se
mide la densidad. El ensayo requiere varios dias para su realizacion.

Por medio del analisis por via himeda se pueden separar las particulas de suelo hasta
un tamafio de 0,5 micrones. Las fracciones mas finas pueden separarse utilizando una
centrifuga, pero los resultados de métodos tan refinados son de interés solo en relacion con
investigaciones de caracter cientifico.

La agitacion en agua transforma a muchas arcillas en suspensiones que no estan
formadas por particulas individuales sino por floculos, y al efecto de dividir dichos fléculos
en granos individuales o sea dispersar el suelo, se debe agregar al agua un agente
defloculante. Los errores mas comunes que se cometen al efectuar analisis granulométricos
por via himeda, se originan de una dispersion incompleta de las particulas del suelo.

Los resultados del analisis granulométrico por via himeda no son estrictamente
comparables con los contenidos por tamizado, debido a que los granos no son nunca esféricos;
los mas pequefios tienen por lo comun forma de escamas.

Con el tamizado, lo que se mide es el ancho de la particula, mientras que la dimension
que se obtiene por sedimentacion es el diametro de la esfera que sedimenta a la misma
velocidad que la particula, diametro que puede ser mucho menor que el ancho de la misma.
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Fig.6.3 Rep. semilogaritmica de los resultados del analisis granulométrico. [6]
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La forma mas conveniente para representar el analisis granulométrico la proporciona
el grafico semilogaritmico indicado en la figura 6.3.

En este, las abscisas representan el logaritmo del didametro de las particulas, y las
ordenadas el porcentaje P en peso de los granos menores que el tamafio indicado por la
abscisa. Cuanto mas uniforme es el tamafo de los granos, tanto més inclinada es la curva; una
linea recta vertical representa a un polvo perfectamente uniforme.

La ventaja mas importante de la representacion semilogaritmica estriba en que, las
curvas granulométricas de suelos de igual uniformidad, tienen formas idénticas, cualquiera
sea el tamafio medio de sus particulas y en que ademas, la distancia horizontal entre dos
curvas de la misma forma, es igual al logaritmo de la relacion entre el tamafio medio de los
granos de los suelos representados.

La figura 6.4 muestra varias curvas granulométricas tipicas.
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Fig.6.4 Curvas granulométricas tipicas. (a) Curva de frecuencia normal; (b) y (c) curvas para suelos que tienen
fracciones finas y gruesas de distinta uniformidad; (d) y (e) curvas compuestas. [6]

Si una muestra tiene una granulometria como la indicada en la figura 6.4a, la
uniformidad de la fraccion con granos mayores de Ds) (correspondiente a P = 50%) es
aproximadamente igual a aquella de la fraccion menor de Dsy. Si la granulometria se asemeja
a la indicada en b, la mitad gruesa de la muestra es relativamente uniforme, mientras que los
tamanos de los granos menores varian entre los limites extensos. Por el contrario, la curva
representada en ¢ corresponde a un suelo en que la fraccidon mas gruesa tiene granos cuyos
tamafios varian entre limites extensos y la mas fina es mas uniforme. Las curvas representadas
en d y e corresponden a suelos con granulometrias compuestas.

Las curvas granulométricas de suelos residuales de formacion geoldgica reciente son
cominmente similares a la indicada en la figura 6.4b. A medida que la edad geologica de un
suelo aumenta, el tamafio medio de sus granos disminuye debido a la descomposicion de sus
elementos, y la curva granulométrica se hace mas suave (figura 6.4a), aunque granulometrias
similares a las representadas en b y ¢ son también comunes en los suelos de origen glaciar o
fluvioglaciar.

La ausencia de granos de tamafio medio en suelos sedimentarios con curvas
granulométricas como la de la figura 6.4d, es comin en las mezclas de arena y grava que
fueron depositadas por rios de corriente rapida que llevaban en suspension un exceso de

6. Apéndice 6.1 Propiedades de los Suelos 157



Tesis de Magister en Ingenieria Estructural Ing. Enrique Daniel Mafud

sedimentos. Se dice que las gravas de este tipo estan pobremente graduadas. Una quebradura
neta en la curva granulométrica puede también indicar que el suelo ha sido formado por el
deposito simultaneo de los sedimentos transportados por dos agentes distintos. Por ejemplo,
una fraccion del suelo pudo ser llevada por un rio a un lago glaciar, mientras que la otra
fraccion deriva del deshielo de bloques desprendidos del glaciar. Se ve entonces que la forma
de la curva granulométrica puede ayudar a la determinacion del origen geoldgico de un suelo
y reducir asi el riesgo de errores en la interpretacion de los datos obtenidos en las
perforaciones.

6.1.6 Clasificacion de los suelos en funcion de sus caracteristicas granulométricas
Importancia prdctica de las caracteristicas granulométricas

Desde el instante mismo en que las propiedades de los suelos adquirieron importancia
practica, se ha querido, con frecuencia, correlacionar las caracteristicas granulométricas con
las constantes del suelo necesarias para resolver los problemas de la practica, sin que se haya
llegado jamas a resultados satisfactorios.

Por ejemplo, los intentos efectuados para determinar el coeficiente de permeabilidad
de los suelos partiendo de los resultados del analisis granulométrico, han fracasado debido a
que la permeabilidad depende en gran parte de la forma de los granos, forma que puede ser
muy diferente ain para suelos que tengan granulometrias idénticas. Ademas, es generalmente
mas econdémico y mas exacto realizar un ensayo de permeabilidad que efectuar una
granulometria.

Asimismo, se ha sostenido que la friccion interna de las arenas bien graduadas
compactadas es mayor que la que corresponde a arenas uniformes en la misma condicion.

Si bien hay evidencias précticas, por determinaciones efectuadas in situ, que indican
que esta aseveracion quizas sea correcta, hay que recordar que el angulo de friccion interna de
una arena depende no solo de las caracteristicas granulométricas sino también de la forma de
los granos y de la rugosidad de sus superficies. Asi, por ejemplo, los angulos de friccion
interna de dos arenas de granulometrias idénticas pueden ser muy diferentes.

La verdad es que hasta el presente no se ha obtenido ninguna relacién bien definida
entre granulometria y angulo de friccion interna. Los ensayos ejecutados para correlacionar
las caracteristicas granulométricas de los suelos finos, como los limos y las arcillas, con la
friccion interna, han sido ain menos felices.

Debido a estas circunstancias, solo en el caso de suelos de una misma categoria y del
mismo origen geologico, se han podido establecer relaciones estadisticas bien definidas entre
la granulometria y las propiedades fisicas de los suelos, como ser su friccion interna. En tales
regiones la granulometria puede ser y es utilizada como elemento de juicio para apreciar las
propiedades significativas de los suelos, pero su extension fuera de los limites conocidos no
es aconsejable, pues se corre riesgo de cometer errores importantes.

Representacion abreviada de la granulometria

Cuando se tienen que indicar los resultados esenciales de los andlisis mecanicos de un
gran numero de suelos, puede resultar conveniente expresar las caracteristicas
granulométricas de cada suelo por medio de los valores numéricos indicativos de algun
tamafio de grano caracteristico y del grado de uniformidad, o bien por medio de nombres o
simbolos que indican la fraccion de suelo predominante. El procedimiento mas utilizado es el
conocido con el nombre de Allen Hazen.
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Realizando un gran numero de ensayos con arenas, para filtros, Hazen encontr6 que la
permeabilidad de dichas arenas, en estado suelto, depende de dos cantidades que denomind
diametro efectivo y coeficiente de uniformidad. El diametro efectivo, Dy, es el tamafio de
particula que corresponde a P = 10 por ciento en la curva granulométrica, de modo que el
10% de las particulas son mas finas que Do y el 90% mas gruesas. El coeficiente de
uniformidad U es igual a Dgy/Djo, donde Dy es el tamafio de particula que corresponde a
P=60 por ciento.

Métodos de clasificacion

En las clasificaciones basadas en las caracteristicas granulométricas de los suelos, es
costumbre distinguir las distintas fracciones por el nombre de algunos tipos de suelos, como
ser “limo”, “arcilla”, etcétera.

Las convenciones mas universalmente aceptadas para este tipo de clasificacion estan
indicadas en la forma de un grafico en la figura 6.5.
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* El Limite superior del tamafio arcilla se cambié en 1935 de 0.005mm. a 0.002mm. Sin embargo,
algunas organizaciones técnicas retienen todavia, el valor original de 0.005mm.

Fig.6.5 Clasificacion de suelos basada en la granulometria. [6]

Desde el punto de vista del ingeniero la clasificacion del M.L.T. es preferible a las
otras.

En muchos casos, los informes con respecto a la calidad del suelo y a su
comportamiento no incluyen mas que el andlisis granulométrico de la fraccion gruesa y el
porcentaje del total que pasa el tamiz 200 que abarca todas las particulas menores de 0,074
milimetros. La particula de tamafio 0.074 milimetros es un poco mayor de 0,06 milimetros,
que en la clasificacion M.L.T., separa la arena fina del limo.

Todo sistema de clasificacion basado solamente en la granulometria puede conducir a
errores, pues las propiedades fisicas de la fraccion mas fina de los suelos dependen de otros
factores ajenos al tamafio de los granos.

Por ejemplo, en funcion de cualquiera de las convenciones comiinmente aceptadas que
indica la figura 6.5, un suelo formado de granos de cuarzo de tamafno coloidal deberia ser
clasificado como arcilla, cuando en realidad no tiene el mas remoto parecido con dicho
material. Por eso, si los términos “limo” o “arcilla” son utilizados para indicar tamafios de
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particulas, deben ir acompanados de la palabra “tamafio” en expresiones tales como
“particulas de tamafio de arcilla”. Ademas, como las clasificaciones granulométricas no han
sido aun normalizadas, dichas expresiones deben ir acompafiadas de valores numéricos que
indiquen los limites del tamafio de las particulas que abarcan.

Salvo pocas excepciones, los suelos naturales consisten en una mezcla de dos o mas
fracciones granulométricas, de modo que, en funciéon de su granulometria, un suelo natural
puede identificarse con los nombres de sus componentes principales, tales como “arcilla
limosa” o “limo arenoso”, o bien se le puede asignar al mismo un simbolo que lo identifique
con una de varias mezclas normales de las distintas fracciones granulométricas.

La identificacion de los suelos por medio de los nombres de sus elementos principales
se simplifica con el uso de diagramas, como el adoptado por el “Public Roads
Administration” (figura 6.6),

N
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P f
Arcilla  /  Arcilla
> Arenosa,/ Limosa
Loam Arci- /Loam Loam Arci- 30
lloso arenoso /' Arcilloso lloso limoso 20
Loam / \Loam /| 5am
Aren;;so Limoso / = N0
Arena Limo 0
/ i i i
§ § 8§ 88888 ¢
% Limo

Fig.6.6. Grafico del Public Roads para la clasificacion de suelos. [6]

en el cual cada uno de los tres ejes coordenados sirva para representar una de las tres
fracciones granulométricas: arena, limo y arcilla. El diagrama esta dividido en zonas y a cada
zona se le asigna un nombre. Las tres coordenadas de un punto representan los porcentajes de
las tres fracciones presentes en un suelo cualquiera y determinan la zona a la cual el mismo
pertenece. Por ejemplo, un suelo mixto, compuesto de 20 por ciento de arena, 30 por ciento de
limo y 50 por ciento de arcilla, viene representado por el punto S'y es clasificado como arcilla.

6.1.7 Agregados de suelo
Introduccion

El término agregado se refiere al suelo mismo, en contraposicion con cada uno de sus
elementos constituyentes. Cualitativamente, los agregados de suelo pueden diferir en
porosidad, densidad relativa, contenido de humedad y de gas, y también en consistencia. Los

datos cualitativos se obtienen por medio de ensayos de laboratorio o ensayos “in situ”. Sin
estos datos, toda descripcion de un suelo resulta inadecuada.
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Textura, estructura y consistencia

El término textura se refiere al grado de fineza y uniformidad del suelo y se describe
por medio de términos tales como harinoso, suave, arenoso, aspero, etcétera, segun cual sea
la sensacion que produce al tacto.

El término estructura se refiere a la forma en que las particulas estan dispuestas en el
agregado de suelo. Si las particulas de suelo de un agregado estable no estan adheridas entre
si, las mismas se encuentran dispuestas en una estructura granular en la que cada particula
toca a varias de las particulas proximas (figura 6.2¢). Segun cual sea la disposicion de los
granos, una estructura granular puede ser suelta o densa.

Los suelos de granos finos pueden ser estables, aunque sus particulas se toquen en
muy pocos puntos, siempre que la adherencia entre ellas sea del mismo orden de magnitud
que su peso propio. La estructura que les corresponden se denomina en nidos de abeja (figura
6.2b).

La estructura floculenta (figura 6.2a), a que se hizo mencion en el (Apartado 6.1.4), se
presenta raras veces en los suelos naturales, ya que, casi invariablemente, los suelos muy
finos contienen cierto porcentaje de particulas mas gruesas. Dichas particulas forman un
esqueleto cuyos intersticios estan parcialmente colmados con un agregado relativamente
blando de particulas muy finas. Esta disposicion de las particulas se denomina estructura en
esqueleto y es probablemente la causa que explica la notable inestabilidad de muchos suelos
apenas cohesivos con particulas cuyos tamafios estan comprendidos entre 0,05 y 0,005
milimetros. En las arcillas blandas, la inestabilidad de la estructura en esqueleto aparece
disimulada por la cohesion.

La inspeccion visual de la estructura de los suelos de granos finos o muy finos no es
practicable, de modo que la misma debe ser juzgada en base a la porosidad y a otras
propiedades del suelo. Las arcillas resistentes pueden contener agujeros tubulares dejados por
raices de plantas y que se extienden hasta varios metros por debajo de la superficie, o bien
pueden estar divididas por fisuras capilares en fragmentos prismaticos o irregulares que se
separan tan pronto como la presion de confinamiento desaparece. Los movimientos relativos
de las paredes de las fisuras producen pequefias estrias y pulen sus superficies, que en estas
condiciones reciben en ingles el nombre de “slickensides”.

El término consistencia se refiere al grado de adherencia entre las particulas del suelo
y a la resistencia ofrecida a las fuerzas que tienden a deformar o a romper el agregado de
suelo. La consistencia se describe por medio de palabras tales como duro, resistente, fragil,
friable, pegajoso, plastico y blando.

Cuanto mas se aproxima un suelo a las caracteristicas de las arcillas, tanto mayor es la
variedad de estados de consistencia en que el mismo puede presentarse. El grado de
plasticidad se expresa a veces por medio de los términos graso y magro. Una arcilla magra es
poco plastica, debido a la presencia de una porcion grande de limo o arena.

Porosidad, contenido de humedad y peso unitario

La porosidad n es la relacion entre el volumen de vacios y el volumen total del suelo,
entendiéndose como volumen de vacios aquella parte del volumen total no ocupada por los

granos. Si la porosidad se expresa en porcentaje, se denomina porcentaje de vacios. (Ecuacion
6.1).

n=— Ecuacion 6.1
V

La relacion de vacios e es la relacion entre el volumen de los vacios y el volumen de
los solidos. (Ecuacion 6.2)
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Donde:
V = volumen total
V, = volumen total de vacios

e=—— FEcuacion 6.2

La relacion de vacios y la porosidad estan relacionadas por las formulas (Ecuacion 6.3, 6.4):

e= " Ecuacion 6.3
1-n
e .
n=—— FEcuacion 6.4
1+e

La porosidad de una masa estable no cohesiva de esferas iguales depende de la forma
en que las mismas estan dispuestas. En la disposicion mas densa posible, 7 es igual a 26 por
ciento y en el estado mas suelto a 47 por ciento. La porosidad de un depdsito natural de arena
depende de la forma de sus granos, de la uniformidad del tamafio de los mismos y de las
condiciones de sedimentacion, y varia entre extremos que se extienden de 25 a 50 por ciento.

La porosidad de las arcillas naturales blandas, que contienen un porcentaje apreciable
de particulas lajosas, varia cominmente entre ¢l 30 y el 60 por ciento, pudiendo llegar hasta el
90 por ciento. La gran influencia que sobre la porosidad ejerce la forma de los granos y el
grado de uniformidad, hace que la porosidad por si misma no proporcione una indicacion de
si un suelo es suelto o denso. Dicha informacion puede obtenerse solo por comparacion entre
la porosidad de un suelo dado y las porosidades de ese mismo suelo en sus estados mas denso
y mas suelto posibles. El estado de densidad de los suelos arenosos puede ser expresado
numéricamente por medio de la densidad relativa D; , definida por la ecuacion 6.5:

Dr=—— Ecuacion 6.5
en la que:

e, = relacion de vacios del suelo en su estado mas suelto
emin = relacion de vacios en el estado mas denso que puede obtenerse en el laboratorio
e = relacion de vacios del suelo natural en el terreno

Para llevar una arena mediana o gruesa a su estado mas suelto posible, correspondiente
a una relacion de vacios e,, la arena es primero secada y luego vertida desde una altura muy
pequena dentro de un recipiente. Las arenas muy finas pasan a su estado mas suelto cuando se
mezcla una muestra con suficiente agua para transformarlas en una suspension espesa, que se
deja luego sedimentar. El valor de e, es igual a la relacion de vacios del sedimento obtenido.

La densidad relativa de la arena tiene un significado bien definido, ya que su valor es
practicamente independiente de la presion estatica a que el material esta sometido. Depende
principalmente del procedimiento utilizado para sedimentarlo y compactarlo. Por el contrario,
el grado de densidad de las arcillas y de otros suelos cohesivos depende en forma primordial
de las cargas que los mismos han soportado y, en algunos casos, de la velocidad con que las
cargas fueron aplicadas.
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El contenido de humedad ® de un suelo se define como la relacion entre el peso del
agua contenida en el suelo y el peso del suelo seco, y se expresa cominmente en porcentaje.
En las arenas situadas por arriba de la napa freatica, parte de los vacios pueden estar ocupados
por el aire y, si e, representa el volumen de agua por unidad de volumen de materia so6lida, la
relacion (Ecuacion 6.6):
100e,,

S, (%) = Ecuacion 6.6

expresa el grado de saturacion.

El grado de saturacion de las arenas es cominmente descripto por medio de los
términos seca, humeda, etcétera. La tabla 6.1 da una lista de tales términos y de los
correspondientes grados de saturacion. La nomenclatura alli indicada se aplica solo a las
arenas y suelos muy arenosos, ya que una arcilla en un estado de desecacion representado por
S; =90 % puede ser tan dura que a primera vista sera clasificada como seca.

Tabla 6.1

Grado de saturacion de las arenas

Condicion de la arena Grado de saturaciéon %
Seca 0
Ligeramente himeda 1-25
Humeda 25-50
Muy Hiimeda 50-75
Mojada 75-99
Saturada 100

Las arenas gruesas situadas por arriba de la napa freatica, por lo general, estan
ligeramente humedas. Las arenas finas o limosas se hallan muy humedas, mojadas o
saturadas. Las arcillas casi siempre estan completamente saturadas o casi saturadas, salvo la
capa superficial que esta sujeta a las variaciones de temperatura y humedad que se producen
en las distintas estaciones del ano. Si una arcilla contiene gas, este se presenta en forma de
burbujas esparcidas por todo el material, burbujas que pueden estar compuestas de aire que
entr6 en el deposito durante su sedimentacion, o de gas producido mas tarde por procesos
quimicos tales como la descomposicion de materia organica.

El peso unitario de un agregado de suelo se define como el peso del agregado (suelo
mas agua) por unidad de volumen. Depende del peso de los elementos solidos, de la
porosidad y del grado de saturacion. Puede calcularse en la siguiente forma:

el peso unitario del suelo seco (S; =0 % ) es (Ecuacion 6.7) :
v, =1=n)y, Ecuacion 6.7
y el peso unitario del suelo saturado ( S; = 100 %) (Ecuacion 6.8):

y=0-n)y, +ny, =y, —n(y,-7,) Ecuacion 6.8
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Donde:

ys = Término medio de los pesos especificos absolutos de los elementos s6lidos
»w = Peso especifico del agua = 1 gr/cm’

n = porosidad (expresada como una relacion)

Para los granos de arena, el término medio de los pesos especificos absolutos es
generalmente 2,65 g/cm’ y para las arcillas varia entre 2,5 y 2,9 g/cm’, con un término medio
estadistico de 2,7.

Tabla 6.2

Porosidad, Relacion de vacios y Peso unitario de suelos tipicos en estado natural

Descripcion del suelo Porosidad Relacion Contenido Peso unitario  Peso unitario
n de de humedad Suelo seco Suelo saturado
% vacios @ Ya Y
€ % gr/em® gr/em’

1- Arena uniforme, suelta 46 0,85 32 1,43 1,89

2- Arena uniforme, densa 34 0,51 19 1,75 2,09

3- Arena graduada, suelta 40 0,67 25 1,59 1,99

4- Arena graduada, densa 30 0,43 16 1,86 2,16

5- Morena glaciar con

particulas de todo tamafio A 025 5 2,12 2,32

6- Arcilla glaciar blanda 55 1,20 45 * 1,77

7- Arcilla glaciar resistente 37 0,60 22 oG 2,07

8- AFC}lla blanda ligeramente 66 1,90 70 » 1,58

Organica

9- A,r(fllla blanda muy 75 3.00 110 . 1,43

organica

10- Bentonita blanda 84 5,20 194 e 1,27

® = Contenido de humedad del suelo saturado, en por ciento del peso del suelo seco
74 = Peso unitario del suelo seco
y = Peso unitario del suelo saturado.

En la tabla 6.2 se indican las porosidades y los pesos unitarios de suelos tipicos
saturados, incluyéndose ademas para los suelos arenosos su peso unitario seco. Los pesos
unitarios han sido calculados en base a un peso especifico absoluto y, - 2,65 g/cm’ para los
suelos arenosos y de 2,70 g/cm’ para las arcillas.

6.1.8 Consistencia y sensibilidad de las arcillas
Consistencia y sensibilidad de los suelos inalterados

La consistencia de las arcillas y de otros suelos cohesivos se describe usualmente con
los términos blando, compacto, resistente y duro. La medida cuantitativa mas directa de las
consistencias es la resistencia a la compresion simple (no confinada) de muestras prismaticas

o cilindricas del suelo, y la tabla 6.3 proporciona los valores de dicha resistencia para varios
grados de consistencia.
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Tabla 6.3
Consistencia de las arcillas en funcion de la resistencia a la compresion simple

Resistencia a la compresion

Consistencia Simple q, en kg/cm?
Muy blanda Menos de 0,25
Blanda 0,25 -0,50
Medianamente compacta 0,50 — 1,00
Compacta 1,00 — 2,00
Muy compacta 2,00 -4,00
Dura Mayor de 4,00

Las arcillas comparten con muchas otras sustancias coloidales la propiedad de perder
resistencia por ablandamiento cuando son amasadas a un contenido inalterado de humedad. El
ablandamiento se debe probablemente a dos causas distintas: a) la destruccion del
ordenamiento en que estan dispuestas las moléculas de las capas adsorbidas, y b) la
destruccion de la estructura formada por las particulas durante el proceso de sedimentacion.

Aquella parte de la pérdida de resistencia que se debe al desordenamiento de las capas
adsorbidas es gradualmente recuperada si la arcilla permanece en reposo, a contenido de
humedad constante, después del amasado. El resto, debido probablemente a la alteracion
permanente de la estructura, es irreversible a menos que se reduzca el contenido de humedad
de la arcilla.

El término sensibilidad se refiere al efecto que el amasado produce sobre la
consistencia de las arcillas, independientemente de la naturaleza fisica de las causas del
fenémeno. El grado de sensibilidad es diferente para las distintas arcillas y puede también
diferir en una misma arcilla segtin cual es su contenido de humedad.

Si una arcilla es muy sensitiva, un deslizamiento de cualquier naturaleza puede
transformarla en una masa de trozos lubricados capaces de deslizar con un talud suave,
mientras que un deslizamiento similar en una arcilla de baja sensibilidad, solo produce una
deformacion local. El cambio de consistencia producido por la alteracion de una arcilla
sensitiva trae siempre aparejado un cambio de su permeabilidad.

Consistencia de los suelos amasados.

Después que un suelo cohesivo ha sido amasado, su consistencia puede ser variada a
voluntad, aumentando o disminuyendo su contenido de humedad. Asi, por ejemplo, si se
reduce lentamente el contenido de humedad de un barro arcilloso liquido, la arcilla pasa
gradualmente del estado liquido al estado plastico y finalmente al estado solido. El contenido
de humedad a que se produce el paso de un estado al otro es muy distinto para las diferentes
arcillas y por ello dichos contenidos de humedad pueden ser utilizados para identificar y
comparar las arcillas entre si.

Sin embargo, la transicién de un estado al otro no ocurre en forma abrupta, tan pronto
como se alcanza un contenido de humedad critico, sino en forma muy gradual. Por esta razon,
todo ensayo para establecer un criterio con respecto a los limites que separan estados de
consistencia diferentes, lleva consigo algunos elementos arbitrarios.

El método que ha resultado mas apropiado a los propoésitos del ingeniero fue tomado
de la agronomia y se conoce como el método de Atterberg. Los contenidos de humedad que
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corresponden a los limites entre los distintos estados de consistencia se conocen también
como limites de Atterberg.

El limite liquido L,, es el contenido de humedad en por ciento del peso del suelo seco,
para el cual, dos secciones de una pasta de suelo con las dimensiones indicadas en la figura
6.7, alcanzan apenas a tocarse sin unirse cuando la taza que las contiene es sometida al
impacto de un numero fijo de golpes verticales secos. Como la metodologia personal tiene
una influencia importante en los resultados del ensayo, se utiliza para ejecutarlo un aparato
mecanico normalizado.

Fig. 6.7 Corte de la taza para determinar el limite liquido con la pasta de suelo.

El limite plastico Py, o limite inferior del estado plastico, es el contenido de humedad
para el cual el suelo comienza a fracturarse cuando es amasado en pequefos cilindritos,
haciendo rodar la masa de suelo entre la mano y una superficie lisa.

El limite de contraccion Sy, o limite inferior de cambio de volumen, es el contenido de
humedad por debajo del cual una pérdida de humedad por evaporacion no trae aparejada una
reduccion de volumen. Cuando el contenido de humedad pasa por debajo del limite de
contraccion, el suelo cambia de color, torndndose mas claro. Los contenidos de humedad
comprendidos entre los limites liquido y plastico se llaman contenidos de humedad de la zona
plastica del suelo y la diferencia entre el limite liquido y el limite plastico, indice de
plasticidad, /. A medida que el contenido de humedad de un suelo cohesivo se aproxima mas
al limite inferior Py, de la zona pléstica, mayor es su resistencia y compacidad.

Si el contenido de humedad de un estrato natural de suelo es mayor que el limite
liquido (consistencia relativa negativa), el amasado transforma al suelo en un barro viscoso
espeso.

Por el contrario, si el contenido natural de humedad es menor que el limite plastico
(consistencia relativa mayor de la unidad), el suelo no puede ser amasado. La resistencia a la
compresion simple de las arcillas inalteradas con consistencias relativas cercanas a cero varia
frecuentemente entre 0,3 y 1 kg/cm?.

Ademas de los limites de Atterberg, el conocimiento de la resistencia de la arcilla seca
es util para la identificacion y comparacion de los suelos cohesivos. La resistencia de
muestras de arcillas secadas al aire varia entre unos 2 y mas de 200 kg/cm? y un
experimentador acostumbrado puede distinguir grados de resistencia muy baja, baja,
mediana, alta y muy alta cuando toma un fragmento angular de suelo y lo aprieta entre los
dedos.

Una arcilla tiene resistencia mediana cuando al apretar un trozo entre los dedos el
mismo puede reducirse a polvo solo con un gran esfuerzo. Los fragmentos de muy alta
resistencia no pueden ser fracturados mientras que los de resistencia muy baja se desintegran
muy facilmente. Los fragmentos deben obtenerse moldeando una probeta cilindrica de unos 2
a 3 cm de didmetro y misma altura, con una pasta de suelo con contenido de humedad cercano
al limite liquido. Después que la probeta se ha dejado secar al aire, se rompe en pedazos y los
fragmentos a examinar se seleccionan de la parte inferior de la misma.
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Clasificacion de los suelos por medio del grdfico de las plasticidades

Seglin cuales sean sus caracteristicas y propiedades fisicas mas importantes, los suelos
cohesivos pueden ser divididos en ocho grandes grupos, a saber: arcillas inorganicas de alta,
de media y de baja plasticidad; suelos limosos inorganicos de alta, de media y de baja
compresibilidad; arcillas orgénicas y limos orgéanicos.

La clasificacion de un suelo, dentro de uno de los grupos indicados puede
generalmente realizarse por simple inspeccion visual y, en realidad, es practicamente idéntica
a la que utilizan los jefes de sondeo en campafia. Pero hay casos en que ni atin el técnico
experimentado puede hacer la distincion entre los diferentes tipos de suelos con solo examinar
su aspecto; con mayor razon, el principiante puede cometer errores importantes. Para subsanar
estos inconvenientes se utiliza comtiinmente el grafico de las plasticidades, mediante el cual es
posible diferenciar los distintos tipos de suelos cohesivos en forma muy sencilla (figura 6.8).
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Fig. 6.8 Grafico de las plasticidades (segin A. Casagrande).

En el grafico de las plasticidades, las abscisas representan el limite liquido Ly, y las
ordenadas el indice de plasticidad Iw . El grafico esta dividido en seis regiones, tres de ellas
situadas por encima de la linea A4 y las otras tres por debajo. El grupo al cual pertenece un
suelo dado, viene determinado por el nombre de la region que contiene el punto que
representa los valores de Ly, e I, para dicho suelo.

Todos los puntos que representan las arcillas inorganicas estan situados por encima de
la linea A, mientras que todos los puntos que representan los limos inorganicos estan situados
por debajo, de modo que si se sabe que un suelo es inorganico, puede ser clasificado con el
simple conocimiento de los valores I, ¢ Ly . Sin embargo, los puntos que representan las
arcillas organicas estan normalmente situados en la misma region que les corresponde a los
limos inorganicos de alta compresibilidad, y los puntos que representan los limos organicos
en la zona de los limos inorganicos medianamente compresibles, pero este inconveniente es
en general facilmente salvable, ya que los suelos organicos se distinguen por su olor
caracteristico y por ser ademads de colores oscuros.

En casos de duda, se debe determinar el limite liquido del material fresco y ademas el
que corresponde después de secado a estufa. Si el secado a estufa disminuye el valor del
limite liquido en un 30 por ciento o mas, el suelo es organico. Ademas, si un suelo inorganico

6. Apéndice 6.1 Propiedades de los Suelos 167



Tesis de Magister en Ingenieria Estructural Ing. Enrique Daniel Mafud

y otro organico estan representados en la figura 6.8 por el mismo punto, la resistencia del
material seco es muy superior en el caso del suelo organico que en el inorganico.

La experiencia ha demostrado que los puntos que representan los resultados obtenidos
de diferentes muestras de un mismo estrato de suelo, definen una linea recta
aproximadamente paralela a la linea 4; y que, a medida que aumenta el limite liquido de las
muestras, aumenta su plasticidad y su compresibilidad.

La resistencia del suelo seco en el caso de las arcillas situadas por encima de la linea 4
aumenta de mediana, para muestras con limite liquido menor de 30, a muy alta para muestras
con limite liquido superior a 100. Por el contrario si la linea que representa un estrato esta
situada muy por debajo de 4, la resistencia en seco de los suelos con limite menor de 50 es
muy baja y solo llega a ser mediana para arcillas con limites liquidos del orden de 100 por
ciento. Estas relaciones indican entonces que la resistencia seca de suelos inorganicos de
diferentes localidades y que tienen el mismo limite liquido, aumenta en forma general con el
indice de plasticidad.

Las muestras que se requieren para efectuar los limites de Atterberg no necesitan ser
inalteradas.

6.1.9 Propiedades hidraulicas y mecanicas de los suelos
Significado de las propiedades hidrdulicas y mecanicas de los suelos

Se estudiaron hasta ahora las propiedades indices de los suelos. Estas propiedades, que
reflejan las caracteristicas generales de un suelo dado, sirven para indicar hasta que punto
suelos de distinto origen pueden ser similares. Sirven ademds de base para registrar la
experiencia y para utilizarla luego en obras futuras.

Se ha hecho notar que la mecanica de los suelos practica esta basada principalmente en
la experiencia. Pero debe también reconocerse que la ingenieria civil alcanzé su mayor
desarrollo con el aporte de la ciencia aplicada, que tuvo por funcién revelar las relaciones
existentes entre los fenomenos y sus causas.

Para establecer estas relaciones, fue necesario investigar las propiedades fisicas de los
diferentes tipos de suelo, de la misma manera que, en el estudio de la estabilidad de las
construcciones, fue necesario investigar las propiedades del acero y del hormigén. En la
mayoria de los casos practicos, se considera que un acero o un hormigén estdn
suficientemente descriptos cuando se conocen la resistencia y el modulo de elasticidad. En el
caso de los suelos, el problema es algo mas complicado y muchas veces es necesario conocer
varias propiedades distintas. De ellas, las mas importantes son la permeabilidad, la
compresibilidad, la resistencia al corte y a las deformaciones plasticas, y la relacion
tensiones-deformaciones. Dichas propiedades se estudian en detalle a continuacion.

6.1.10 Permeabilidad de los suelos
Introduccion

Se dice que un material es permeable cuando contiene vacios continuos. Como tales
vacios existen en todos los suelos, incluyendo las arcillas mas compactas, y en todos los
materiales de construccion no metalicos, comprendidos el granito sano y la pasta de cemento,
dichos materiales son permeables.

La circulacién de agua por los mismos obedece también aproximadamente a leyes
idénticas, de modo que la diferencia entre una arena limpia y un granito sano es, en este
concepto, solo una diferencia de magnitud.
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La permeabilidad de los suelos tiene un efecto decisivo sobre el costo y las
dificultades a encontrar en muchas operaciones constructivas, como lo son, por ejemplo, las
excavaciones a cielo abierto en arena bajo agua o la velocidad de consolidacion de un estrato
de arcilla blanda bajo el peso de un terraplén. Atn la permeabilidad de un hormigén denso o
de una roca sana puede tener importancia practica, ya que el agua ejerce presion sobre el
material poroso a través del cual circula, y esta presion, que se conoce con el nombre de
presion de filtracion, puede llegar a ser muy alta.

El concepto generalizado y erroneo de que la arcilla compacta y el hormigén denso
son impermeables, se debe a que la cantidad de agua que escurre a través del material es tan
pequeiia que, en el caso de superficies expuestas al aire, la misma se evapora totalmente
aunque la atmosfera este muy hiimeda y la superficie tiene aspecto de estar seca.

Sin embargo, y dado que los efectos mecanicos del escurrimiento son independientes
de la velocidad de circulacion del agua, la ausencia de una descarga visible no es una
indicacion de que no existan presiones de filtracion. Una manifestacion notable de este hecho
ocurre a veces en excavaciones efectuadas en limos muy finos. A pesar de que la
permeabilidad es muy baja, una pequefia variacion en la presion del agua de sus poros puede
resultar suficiente para transformar una gran cantidad del material en una masa semiliquida.

Algunas definiciones. La ley de Darcy

Cuando el agua circula a través de un material permeable, las particulas de agua
recorren caminos que se desvian en forma erratica, aunque muy poco, de curvas que se
denominan lineas de filtracion. Si las lineas de filtracion son rectas y paralelas, se dice que la
filtracion es lineal. Los principios hidraulicos que interesan en la filtracion lineal estan
ilustrados en la figura 6.9, donde los puntos a y b representan los extremos de una linea de
filtracion.

——— o
Il - h = Carga Hidréulica
a: b Carga Piezome-
tricaenb
. b
et = - -
e = - |
b

Fig.6.9. Diagrama que indica el significado de carga hidraulica y de altura o carga piezométrica para el
caso del escurrimiento lineal del agua a través de una muestra de suelo. [6]

En cada extremo se ha instalado un tubo piezométrico para indicar el nivel a que el
agua se eleva en dichos puntos. El nivel del agua en el tubo colocado en b se llama nivel
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piezométrico en el punto b y la distancia vertical entre este nivel y el punto b es la altura o
carga piezométrica en b.

Si el agua se eleva al mismo nivel en los tubos piezométricos colocados en a y b, el
sistema se encuentra en reposo y no hay filtracion, cualquiera que sea la diferencia de nivel
entre los puntos a y b, la filtracion se produce solamente en el caso en que exista una
diferencia piezométrica 4 entre a y b, diferencia que también se denomina carga hidraulica de
a respecto a b.

Debe hacerse notar que la diferencia piezométrica es igual a la deferencia entre las
alturas piezométricas a y b, solo en el caso en que no hay diferencia de nivel entre dichos
puntos.

En la figura 6.9, a; y b, representan dos puntos situados al mismo nivel en los tubos
piezométricos colocados en a y b. Como el peso especifico del agua es py (gm/cm’), la
presion hidrostatica en a; es mayor que en b; en una cantidad yy.4. La diferencia yy.h entre la
presion hidrostatica en dos puntos situados al mismo nivel se denomina sobrepresion
hidrostatica y es la que provoca la circulacion de agua a través del suelo.

La relacion en la que u es la sobrepresion hidrostatica, se llama gradiente de presion
(gm/cm’) entre a y b (Ecuacion 6.9).

i =y ﬁzz Ecuacion 6.9
Y

p

Por otro lado

Ecuacion 6.10

es el gradiente hidraulico. En el sistema métrico decimal i, e i son numéricamente iguales, la
Ginica diferencia estriba en que i no tiene dimension mientras i, tiene como dimensién gm/cm’
(Ecuacion 6.10).

La velocidad de descarga v es la cantidad de agua que circula en la unidad de tiempo a
través de una superficie unitaria perpendicular a las lineas de filtracion. En un material
poroso, estadisticamente isotropo, la porosidad de una seccion plana es igual a la porosidad
volumétrica n y por consiguiente, la velocidad de filtracion media v, por los poros del
material, es igual a la velocidad de descarga dividida por la porosidad.

Toda vez que se hable de velocidad sin indicar otro calificativo, se entendera que se
trata de la velocidad de descarga y no de la velocidad de filtracion.

La velocidad de descarga en arenas finas saturadas y en otros suelos de granos finos
también saturados, donde la circulacion del agua no afecta la estructura del material, puede
ser determinada casi exactamente por medio de la ecuacion 6.11

K

v=—i, Ecuacion 6.11

n

en la que n (g.m.segundo/cm?) es la viscosidad del agua y K una constante empirica
denominada la permeabilidad.

La viscosidad del agua disminuye con la temperatura, mientras que K (centimetros al
cuadrado), es una constante para un material permeable dado con porosidad dada. El valor de
K es ademas independiente de las propiedades fisicas del liquido que filtra por el material. De
las ecuaciones 6.10 y 6.11 se obtiene que la velocidad de descarga es (Ecuacion 6.12):
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V= 5}/“}1' Ecuacion 6.12
n

La mayoria de los problemas que enfrenta el ingeniero civil tratan de la filtracion del
agua a poca profundidad, con muy poca variacion en la temperatura del liquido, de modo que
Y» €S practicamente constante. Como, ademas dentro de esas variaciones de temperatura 1
varia entre limites poco extensos, es costumbre sustituir en la ecuacion 6.12, el valor:

k=Ko Ecuacién 6.13
n

con lo cual
v==ki Ecuacion 6.14

En ingenieria civil k& se conoce como el coeficiente de permeabilidad. La ecuacion
6.14 se conoce como la ley de Darcy. Debe tenerse bien en cuenta que la permeabilidad de un
material poroso viene expresada por K (cm?) y no £ (cm /segundo), ya que el coeficiente K es
independiente de las propiedades del liquido, mientras que k& depende, no solo de las
propiedades del material poroso, sino que también de las del liquido que circula por el
mismo.

En una masa de suelo, los canales a través de los cuales circula el agua tienen una
seccion transversal muy variable e irregular. Por ello, la velocidad real de circulacion es
extremadamente variable. Sin embargo, la velocidad media obedece a las mismas leyes que
determinan el escurrimiento del agua en los tubos capilares rectos de seccion constante.

Si la seccion transversal del tubo es circular, la velocidad aumenta de acuerdo con la
ley de Poiseuille con el cuadrado del didmetro del tubo. Como el didmetro medio de los
vacios de un suelo con una porosidad dada, aumenta practicamente en relacion directa con el
tamafio D de las particulas, es posible expresar k£ en funcion de D tomando como base la ley
de Poiseuille (Ecuacion 6.15):

k = constante x D? Ecuacion 6.15

Para el caso de arenas sueltas muy uniformes para filtros (coeficiente de uniformidad
no mayor de 2), Allen Hazen obtuvo la ecuacion empirica siguiente (Ecuacion 6.16):

k = (co/seg) = 1Dy Ecuacion 6.16
en la que Djges el tamafio efectivo en centimetros y el coeficiente C; (1/cm.seg) varia entre
100 y 150. Como se ha hecho notar, la ecuacion 6.16 es aplicable solo al caso de arenas
bastante uniformes en estado suelto.
Relacion entre la relacion de vacios y la permeabilidad.
Cuando un suelo es comprimido o vibrado, el volumen ocupado por sus elementos
solidos permanece practicamente invariable, mientras que el volumen de los vacios

disminuye. La figura 6.10 indica la influencia que la relacion de vacios ejerce sobre la
permeabilidad. Las abscisas representan la relacion de vacios, y las ordenadas la relacion
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k/ko g5 entre el coeficiente de permeabilidad k del suelo a una relacion de vacios dada e y ese
mismo coeficiente cuando e = 0,85.

La curva en trazos llenos es valida para arenas finas y medianas limpias con granos de
buena cubicidad. Dicha curva puede ser expresada matematicamente por medio de varias
ecuaciones simples, tal como la ecuacion de A. Casagrande (Ecuacion 6.17):

k =14k, e’ Ecuacion 6.17

En problemas relacionados con fundaciones, raramente se encuentran arenas limpias
del tipo indicado mas arriba. Si la arena contiene un alto porcentaje de particulas en forma de
escamas, como son las particulas de mica, la relacion entre e y k/kogs se asemeja a la indicada
por la curva punteada de la figura 6.10.
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Fig. 6.10. Relacion entre la permeabilidad y la relacion de vacios de una arena graduada (linea llena) y de
un suelo con elementos escamosos (linea punteada). [6]

Si un suelo contiene burbujas de aire, el tamafio de las burbujas disminuye al aumentar
la presion del agua, de modo que el coeficiente de permeabilidad aumenta con la carga
hidraulica. En las arcillas que contienen agujeros de raices o fisuras abiertas, la circulacion del
agua trae casi siempre aparejada una erosion interna y las particulas erosionadas van a llenar
poco a poco los pasajes mas estrechos, con lo cual el coeficiente de permeabilidad disminuye
a un valor muy pequefio con respecto al valor inicial. Por ello, la ley de Darcy no es valida
mas que en el caso en que el volumen y la forma de los canales de escurrimiento son
independientes de la presion y del tiempo.

6.1.11 Compresibilidad de estratos confinados de suelos
Introduccion

Si las zapatas de fundacion de un edificio se encuentran apoyadas directamente sobre
una capa de arcilla blanda, es probable que sufran un asentamiento excesivo y que quizas
lleguen hasta hundirse en el suelo. Condiciones tan desfavorables del suelo de fundacion se
perciben facilmente, de modo que los proyectistas prevén generalmente las posibles
dificultades y establecen sus fundaciones sobre pilotes o pilares que atraviesan la capa blanda
y descansan sobre estratos firmes.
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Por el contrario, si debajo de un espeso estrato de arena existe una capa delgada de
arcilla blanda, las consecuencias que puede traer la presencia de dicha capa no son tan faciles
de prever.

Muchos ingenieros creen que el asentamiento de una zapata depende exclusivamente
de la naturaleza del suelo situado inmediatamente debajo de la misma, y por ello, si la arcilla
blanda se encuentra situada a mas de 3 o 4 metros por debajo de la cota de fundacién, su
existencia es cominmente ignorada, sin considerar que la consolidacion gradual de la arcilla
por el peso del edificio puede originar asentamientos excesivos y no uniformes.

Debido a la relativa frecuencia con que han aparecido asentamientos no previstos,
originados por este tipo de fendmenos, la compresibilidad de los estratos confinados de arcilla
ha recibido una atencion creciente durante los ultimos 20 afios. Se han desarrollado, como
consecuencia, métodos que permiten calcular o estimar la magnitud y la distribucion de los
asentamientos, de modo que si se considera que estos resultan excesivos, es siempre posible
modificar el proyecto de las fundaciones antes de iniciar su construccion.

La adherencia y la friccion en los bordes de los estratos de arcilla impiden que los
mismos se expandan en sentido horizontal, asi que los datos necesarios para calcular los
asentamientos causados por la compresion de estratos confinados de arcillas pueden obtenerse
efectuando ensayos sobre muestras del material mantenidas lateralmente confinadas.

Método de Ensayo

El ensayo de compresion confinada o ensayo de consolidacion, se realiza colocando
una muestra de arcilla dentro de un aro, como lo indica la figura 6.11, y cargandola
uniformemente por la interposicion de un disco rigido. La compresion del suelo es medida
utilizando un dial o comparador micrométrico.

Fig. 6.11 Aparato para realizar ens. de comp. lateralmente confinada sobre muestras de suelo. [6]

Si el suelo esta saturado, la muestra se coloca entre dos piedras porosas que permitan
el escape del agua durante la compresion.

Los resultados del ensayo se presentan graficamente indicando en escala natural la
relacion de vacios e en el eje vertical y la presion p en el eje horizontal. La curva resultante se
denomina curva e-p. Es corriente también dibujar la curva tomando e en escala natural y p en
escala logaritmica, y en este caso la misma se denomina curva e-log p.

Antes de seguir adelante, debe hacerse una distincion entre los suelos considerados en
su estado natural y aquellos en que su estructura original ha sido destruida por un amasado.
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Las particulas de un suelo amasado alcanzan su posicion final bajo el efecto de un
proceso que involucra el desplazamiento de los puntos de contacto existentes entre las
mismas, mientras que las particulas de un estrato natural han sido depositadas grano por
grano, de modo que no es de extrafiar que las masas de suelos resultantes tengan estructuras
muy distintas. Ademas, en un deposito natural, las particulas de la mayoria de los suelos no
han cambiado sus posiciones relativas en cientos o aun miles de afios, mientras que en un
suelo amasado o en un polvo mineral obtenido artificialmente, dichas posiciones datan de solo
pocas horas o dias antes de realizarse el ensayo.

Un punto de contacto de larga duracion puede dar lugar al desarrollo de una cohesion
molecular entre los granos, que no existe en el caso de suelos amasados. Por estas razones, la
relacion entre presion y relacion de vacios para suelos amasados puede ser distinta de la
existente en el caso de suelos inalterados, asi que se tratan separadamente.

La figura 6.12* (Terzaghi), muestra varias curvas e-p tipicas, y la figura 6.12°
(Terzaghi) las mismas curvas dibujadas en escala e-logp.
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Figura 6.12%, 6.12". [6]

Estas curvas demuestran que la compresibilidad aumenta rapidamente al
incrementarse el porcentaje de particulas en forma de escamas. Todas estas curvas tienen
ciertas caracteristicas en comun: se inician con una tangente horizontal y probablemente
terminan con una tangente que es también casi horizontal, estando ambos segmentos extremos
unidos por una parte central practicamente recta.

Dos fenomenos mas, revisten un interés especial en relacion con la compresibilidad de
los suelos en general. Estos son: la forma en que progresa con el tiempo la compresion y el
cambio de volumen causado por la remocion temporaria de la carga.

La Figura 6.13 ilustra sobre las relaciones entre tiempo y compresion en el caso de
arenas. En esta figura K| representa como disminuye la relacion de vacios de una arena suelta
cuando la presion aumenta en forma continua y rapidamente.
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Figura 6.13%y 6.13" Rel. entre e y p para ens. a la compresion lateral. confinada de arenas. [6]

Si se interrumpe el incremento de la carga, la relacion de vacios sigue disminuyendo a
carga constante, como lo indica el escalon vertical de la curva e-p y como lo muestra ademas
la curva e-tiempo correspondiente a dicho paso.

Si después de una interrupcion se reanuda el aumento de carga a la misma velocidad
anterior, la curva K; empalma suavemente hasta confundirse con la curva que se hubiese
obtenido si no hubiera habido interrupcion alguna.

La disminucién en la relacion de vacios que se produce a carga constante es debida a
un retardo en el ajuste de la posicion de los granos a la nueva presion aumentada.

Efectos similares provocados por la misma causa se observan cuando una muestra de
arcilla amasada es sometida a ensayo. En este caso, sin embargo, estos efectos vienen
combinados con el retardo producido por la baja permeabilidad de Ia arcilla, efecto de notable
importancia.

Debido a este retardo, por el cual la deformacion bajo una carga necesita cierto tiempo
para producirse, una curva e-p no tiene un sentido fisico definido.

La Figura 6.13 muestra también el cambio producido en la relacion de vacios cuando
se retira temporariamente la carga. El efecto producido por la remocion de la carga esta
representado por la curva de descarga b-c; y aquel que resulta de una nueva aplicacion de
carga, por la curva de recompresion c-d.

En el caso de arcillas, b-c representa la curva de hinchamiento. El area comprendida
entre la curva de descarga y la de recompresion es lo que se conoce con el nombre de lazo de
histéresis.

Los lazos de histéresis para los distintos tipos de suelos difieren solo por su
inclinacion y su ancho.

El peso de una estructura o de un terraplén, segun sea ¢l caso, incrementa la presion a
que esta sometida la arcilla desde py al valor po+A, y origina una disminucién de la relacion
de vacios desde ey hasta e. Podemos entonces, dentro del intervalo po, pot+A,, escribir:

e,—e=Ae=a A, Ecuacion 6.18

e,—e

— Ecuacion 6.19
A, (gr/cm”)

a,(cm® | gm) =
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Este valor o, se denomina coeficiente de compresibilidad dentro del intervalo po,
potAp Para una diferencia de presion dada, el valor del coeficiente de compresibilidad
disminuye a medida que la presion aumenta (Ecuacion 6.19).

La disminucion de porosidad An, por unidad de volumen original de suelo, que
corresponde a la disminucion Ae, puede calcularse, del siguiente modo (Ecuacion 6.20, 6.21):

An = Ae 4, A =mA Ecuacion 6.20

l+e, 1l+e,

a,(cm® / gm)

m,(cm® / gm) = Ecuacion 6.21

l+e,

Donde m, es el coeficiente de compresibilidad volumétrica, y representa la
compresion de la arcilla por unidad de espesor original bajo la influencia de un aumento
unitario de presion.

Si H es el espesor de una capa de arcilla que se encuentra solicitada bajo una presion
p, un aumento de presion Ap, reduce el espesor del estrato en el siguiente valor (Ecuacion
6.22):

S=HA, m, Ecuacion 6.22

6.1.12 Resistencia al corte de los suelos
Introduccion

Si la tension tangencial que actiia sobre una masa de suelo excede cierto valor critico,
el suelo se rompe. Segun cual sea la funcion que el suelo desempeiia, la rotura puede originar
un deslizamiento, la caida de un muro de sostenimiento, o el hundimiento en el terreno de
una zapata.

El método mas simple, mas antiguo, y mas usado para la determinacion de la
resistencia al corte de los suelos, se conoce como ensayo de corte directo, y se realiza
utilizando la caja de corte que se esquematiza en la figura 6.14.

Marco Superior Dial
desplazable ~ Presion normal

vertical ¢

Fuerza de

J L_desplazam:ento
\___—— anhgular

Marco inferior
fijo

Figura 6.14 Aparato de corte directo. [6]
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El aparato consiste en un marco inferior que es fijo, y en uno superior que puede
deslizarse en direccion horizontal. La muestra se coloca entre dos piedras porosas que sirven
de drenes durante la consolidacion de los suelos saturados.

Las superficies de contacto entre las piedras porosas y la muestra son acanaladas o
dispuestas en dientes de sierra, como indica la figura, con el objeto de impedir el
deslizamiento, entre la muestra y las piedras, durante el ensayo.

Antes de someter la muestra al corte, se aplica sobre la piedra superior una presion
vertical p por unidad de area. Tanto la carga vertical, como la de corte que se aplica
posteriormente, originan un cambio en la relacion de vacios de la muestra. Si los vacios estan
llenos de aire, este cambio se produce en forma casi instantanea; pero si estan saturados, la
resistencia al escurrimiento del agua a través de los vacios del suelo retarda el cambio.

El contenido de humedad del suelo en el momento de la rotura depende de: el grado
consolidacion de la muestra bajo la carga vertical antes de iniciar el corte de la misma, de la
permeabilidad del suelo, de la velocidad con que se aumenta la fuerza de corte, y de las
condiciones de drenaje.

Los ensayos para investigar la influencia que estos factores ejercen sobre la relacion
entre la carga vertical y la resistencia al corte, se conocen con el nombre de ensayos lentos,
ensayos consolidados rapidos y ensayos rapidos.

En un ensayo lento, tanto la carga vertical, como la fuerza de corte se aplican tan
lentamente, que aun en el caso de un material completamente saturado de baja permeabilidad,
la humedad del suelo tiene tiempo para adaptarse casi completamente al cambio de tension.

En un ensayo consolidado rapido, la consolidacion total bajo la carga vertical, es
seguida por el corte a contenido de humedad constante.

En un ensayo rapido, el contenido de humedad de la muestra permanece practicamente
inalterado durante la aplicacion de ambas cargas: la vertical y la de corte.

Con el aparato de corte directo, s6lo se pueden hacer ensayos rapidos y consolidados
rapidos sobre muestras de arcilla, pues los otros suelos son tan permeables que, hasta con un
aumento muy rapido de tensiones, se origina un cambio, aunque sea relativamente pequeiio en
su contenido de humedad.

La consolidacion de la muestra bajo la carga vertical se observa por medio de un
micréometro o dial, que registra el movimiento vertical de la piedra porosa.

El esfuerzo de corte se produce por medio de una fuerza horizontal aplicada al marco
superior del aparato y el desplazamiento de dicho marco con respecto al inferior fijo se mide
con otro micrémetro.

A medida que aumenta el desplazamiento del marco superior, la fuerza necesaria para
producirlo también aumenta, hasta que alcanza un maximo que se denomina valor maximo,
sobrepasado el cual, la fuerza disminuye y tiende a un valor final, conforme se exhibe en la
curva superior de la figura 6.15°.

En la practica, el aparato de corte directo tiene varias desventajas que le son propias.
Entre las mas importantes esta el cambio en area de la superficie de deslizamiento a medida
que el ensayo progresa, la distribucion no uniforme de las tensiones tangenciales en la
superficie potencial de deslizamiento y la rapidez con que cambia el contenido de humedad de
las muestras saturadas de distintos tipos de suelos, con el correspondiente cambio de tension.

Estos inconvenientes han sido eliminados construyendo aparatos anulares y triaxiales
de corte.
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Resistencia al corte de la arena seca

En la figura 6.15° las ordenadas representan la tension tangencial en la superficie
potencial de deslizamiento de una muestra de corte directo, y las abscisas el desplazamiento
del marco superior del aparato de corte respecto del inferior.

<

i,
3
g
QU
o
S o Svelta
-§ ¢ ()
W
N
g Desplazamienlds

Figura 6.15 (a) Resultados de ensayos de corte directo sobre arena; (b) curvas tensiones-deformaciones
obtenidas de ensayos de corte directo sobre arena. (segin A. Casagrande). [6]

Si la muestra esta formada por arena suelta, la tension tangencial aumenta con el
desplazamiento hasta que sobreviene la rotura. Si se repite el ensayo para varias presiones p, y
luego se representan las tensiones tangenciales s, correspondientes a los estados de rotura de
los distintos ensayos, en funciéon de las presiones p, se obtiene una linea recta C; (figura
6.15%), que puede representarse por la ecuacion 6.23:

s=ptang Ecuacion 6.23

donde el angulo ¢ se llama angulo de friccidon interna y tan ¢ es el coeficiente de friccion
interna.

Si la arena es densa, la rotura por corte va precedida de una disminucion de la tension
tangencial desde el valor maximo al valor final que es menor, en la forma indicada por la
curva K4 de la figura 6.15°. La forma de la curva Kg sugiere que un aumento de la
deformacion por encima de la que corresponde al valor maximo, trae aparejado una
desintegracion progresiva de la estructura de la arena.

La linea Cq4 representa la relacion entre la presion normal y los valores maximos de
resistencia al corte de la arena densa. El angulo de inclinaciéon media de la linea de Cgq
representa el angulo de friccion interna de la arena densa. Para una arena dada, el angulo ¢
aumenta con la densidad relativa. Para una arena suelta es aproximadamente igual al dangulo
de reposo. La tabla 6.4 proporciona algunos valores representativos del angulo ¢:
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Tabla 6.4
Valores representativos de O en grados para arena seca
Uniforme Bien graduada
Granos redondeados Granos angulares
Suelta 28,5° 34°
Densa* 35° 46°

* Término medio de valores maximos para tensiones normales entre 0 y 3 kg/cm®. Si
la tension normal aumenta, el valor de © puede disminuir ligeramente, como lo muestra la
figura 6.15(a).

Resistencia al corte de la arena saturada

El cambio de tension que se produce cuando se tira del marco superior de la caja de
corte, origina una variacion en la relacion de vacios de la arena. La experiencia demuestra que
la variacion en la relacion de vacios que se origina por corte, depende de la carga vertical y de
la densidad relativa de la arena.

Cualquiera que sea la densidad relativa de la arena, la relacion de vacios en el
momento de la rotura es, para presiones normales muy bajas, mayor que la inicial; y para
presiones normales muy altas, menor que la inicial.

Para presiones normales que tengan valores corrientes, el esfuerzo de corte produce
una disminucion de la relaciéon de vacios en las arenas sueltas y un aumento en las arenas
densas.

En arenas saturadas, una disminucion en la relacion de vacios, trae como consecuencia
la expulsion de una cierta cantidad del agua contenida en los poros, y un aumento en dicha
relacion, la absorcion de agua por parte de la arena. La expansion de un suelo, producida por
corte a presion normal constante, se llama dilatancia.

Si se altera el equilibrio de una gran masa de arena fina saturada que forma parte de un
terraplén (consecuencia de un descenso rapido en el nivel de agua que embalsa), el cambio en
contenido de humedad del terraplén no se produce simultaneamente con el cambio de tension,
pues necesita cierto tiempo para que el agua fluya del interior hacia la superficie del mismo.

Para dimensiones dadas de la masa de arena y una velocidad también definida del
cambio de tension, el retraso en el ajuste del contenido de humedad a las nuevas condiciones
de solicitacion, aumenta a medida que disminuye la permeabilidad del suelo.

Si el retraso es insignificante, las condiciones que gobiernan la rotura de la arena en el
terraplén son idénticas a las que se producen en un ensayo de corte lento sobre una muestra
saturada. Pero, si por el contrario, la rotura se produce antes que el contenido de humedad del
terraplén sufra una alteracion apreciable, las condiciones en que la misma se origina
corresponden a las que existen durante el ensayo consolidado rapido.

Los resultados de ensayos de corte lentos sobre muestras saturadas son idénticos a los
que se obtienen con la misma arena seca a igual densidad relativa, con la tnica diferencia de
que el angulo ¢ suele ser de 1° a 2° mas pequefio para la arena saturada.

Cuando se realiza un ensayo de corte consolidado rapido, la fuerza de corte se
incrementa a una velocidad tal como para que la muestra rompa antes de que el contenido de
humedad haya empezado a adaptarse al cambio de tension.

El efecto que esta condicion produce sobre la resistencia al corte depende, de si la
aplicacion de una fuerza tangencial, trae aparejada una tendencia a disminuir o aumentar la
relacion de vacios.
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La tendencia a disminuir la relacion de vacios va asociada con un aumento de la
presion hidrostatica del agua de poros, y como dicho aumento constituye en esencia una
sobrepresion hidrostatica que soporta parte de la presion vertical que actia sobre la muestra,
la presion vertical efectiva en la superficie de deslizamiento es menor que la total actuante, de
modo que el suelo rompe a una tension de corte menor que la que se obtiene en una muestra
similar sometida a un ensayo lento. La tendencia de la muestra a la expansion (dilatancia)
tiene un efecto opuesto.

Ahora, si analizamos una masa de arena situada a una profundidad grande por debajo
del nivel de la napa, la presion inicial en el agua de los poros u, no puede ignorarse, de modo
que en este caso, el valor de p de la ecuacion 6.23 debe sustituirse por p- u,, con lo cual:

s=(p—-u,)tang Ecuacion 6.24

en la que p es la presion normal total en la superficie de deslizamiento (Ecuacion 6.24).

La presion ug,en el agua de los poros, puede también originarse con la aplicacion
rapida de una sobrecarga. El efecto que dicho fendmeno produce sobre la resistencia al corte,
puede investigarse por medio de un ensayo de corte rapido, durante el cual el aumento
repentino de la presion sobre la muestra de p a p+Ap es seguido por un esfuerzo de corte
aplicado rapidamente.

El aumento de la presion Ap, a contenido de humedad constante, aumenta la presion
del agua de los poros de la muestra desde cero a un valor u,-Ap antes de que se aplique la
fuerza de corte, de modo que, de acuerdo con la relacion expresada por la ecuacion 6.24, el
resultado obtenido de un ensayo de este tipo es el mismo que obtendria si la carga sobre la
muestra hubiese permanecido inalterada.

Resistencia al corte de arcillas

Las relaciones entre presion y resistencia al corte que se obtienen ensayando muestras
inalteradas extraidas de estratos naturales de arcilla, son muy similares a las que existen para
muestras pre-consolidadas de la misma arcilla, cuando esta ha sido previamente amasada.

Sin embargo, para una presion de pre-consolidacion dada y una carga normal, también
dada, la relacion entre el valor maximo y el valor final de resistencia al corte es cominmente
mayor para las muestras inalteradas que para las amasadas de la misma arcilla.

Antes de iniciar la construccion, la arcilla esta completamente consolidada bajo el
peso efectivo del suelo situado encima de la superficie potencial de deslizamiento,
posteriormente, durante la construccion, como consecuencia de la baja permeabilidad de la
arcilla, su contenido de humedad permanece practicamente inalterado, pues no ha habido aun
tiempo para que se produzcan las variaciones que originaran las cargas aplicadas.

Por ello, es costumbre suponer que la resistencia al corte de la arcilla, en un punto
dado de la superficie de falla, es aproximadamente igual al valor maximo que se obtiene en un
ensayo de corte consolidado rapido, ejecutado sobre una muestra inalterada tomada de dicho
punto y ensayada después de consolidarla bajo una presion vertical igual a la presion efectiva
que tenia originalmente en el terreno.

Sin embargo, durante la consolidacion en el laboratorio, el contenido de humedad de
la arcilla disminuye por debajo del contenido natural de humedad, y consecuentemente la
resistencia al corte aumenta.

Las arcillas amasadas se usan en la ingenieria practica como materiales de
construccion para diques y terraplenes. Durante la construccion, el contenido de humedad de
la arcilla permanece practicamente inalterado, de modo que la resistencia al corte de las
mismas, inmediatamente después de terminada la obra, corresponde a la que se determina con
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ensayos rapidos ejecutados sobre muestras con el contenido de humedad que la arcilla tendra
en el dique inmediatamente después de terminado.

Si la arcilla se halla saturada, los valores de corte rapido, son independientes de la
presion normal que actiia sobre la misma, pero si contiene aire, la resistencia al corte s
aumenta con la presiéon normal p y la relacion entre estos dos valores puede expresarse
mediante la ecuacion 6.25:

§s=c+ ptang Ecuacion 6.25

La cohesion ¢ depende de la consistencia inicial de la arcilla, y ¢ de la compresibilidad
y del contenido de aire. La cohesion ¢ de una arcilla no es una constante del suelo, pues
aumenta con el valor de la presion de pre-consolidacion. Para una arcilla completamente
saturada ¢=0, y para una arcilla bastante seca ¢=30°.

6.1.13 Tensiones y deformaciones en los suelos

Las relaciones entre tensiones y deformaciones en los suelos determinan los
asentamientos de las fundaciones apoyadas sobre los mismos. Las relaciones tensiones —
deformaciones que caracterizan a los suelos, pueden entenderse mas facilmente cuando se
comparan con las que corresponden a los solidos ideales perfectamente elasticos.

Para un material perfectamente elastico (Ecuacion 6.26):

2
E(kg/cm®) = plkglem’) Ecuacion 6.26
£

Donde:

P= tension normal en una direccidon determinada

&= deformacion unitaria en la direccion de p

g=deformacion unitaria en sentidos normales a dicha direccion

La relacion se denomina modulo de elasticidad E, y es una constante independiente del
estado de tension, de modo que la relacion entre tension y deformacion es lineal en un
material elastico. Ademas, la relacion (Ecuacion 6.27)

H=— Ecuacion 6.27
£

conocida como el coeficiente de Poisson, es también una constante independiente del estado
de tension del material, asi que las relaciones tensiones — deformaciones de una material
elastico se hallan completamente definidas con las cantidades E y p.

Sipl, p2 y p3 representan las tres tensiones principales, el cambio unitario de volumen
producido por la aplicacion de estas tensiones sobre un material elastico es (Ecuacion 6.28)

AV = ﬂ(p1 +p,+Dp;) Ecuacion 6.28
Vv E
Para p=0,5, el cambio de volumen es igual a cero, y el material se dice incompresible.
El acero es el unico material de uso frecuente en construccion que tiene caracteristicas
tensiones — deformaciones que obedecen casi estrictamente a las definidas por las ecuaciones
precedentes. El coeficiente de Poisson del acero es aproximadamente 0,3, de modo que un
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aumento de las tensiones normales produce en este material una ligera disminucion de
volumen.
Analizaremos ahora que sucede en las arcillas

En la figura 6.16, las abscisas representan la presion vertical sobre una probeta no

confinada de arcilla, y las ordenadas las deformaciones unitarias verticales. La curva Oc
muestra la forma en que aumentan las deformaciones unitarias cuando la presion se
incrementa a una velocidad constante.

Si la carga se mantiene constante a un valor dado, la muestra sigue acortandose en la
forma en que lo indica la linea vertical ab.
La velocidad con que se produce este acortamiento disminuye con el tiempo, hasta

hacerse igual a cero, siempre que la tension de corte en la superficie potencial de falla sea
menor que la tension necesaria para producir “creep”.

Por otro lado, si en un momento dado, durante el ensayo, se impide que las

deformaciones sigan aumentando, la tension sobre la probeta disminuye a velocidad
decreciente hasta tornarse constante.

Tensién
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Figura 6.16 Diagrama de tensiones-deformaciones para el suelo. [6]

En el diagrama de la figura 6.16, este fendmeno estaria representado por un corto
segmento horizontal que no se ha indicado. En cualquiera de los dos casos, la reanudacion

del proceso de carga a la velocidad inicial conduce a una curva que se une a la rama principal
Oc en una forma suave.

Si se descarga la muestra a la misma velocidad con que fue previamente cargada, la
recuperacion elastica es menor que la compresion ya sufrida. La nueva aplicacion de carga
produce una curva de recompresion que se une en forma suave a la rama principal; encerrando
las curvas de descarga y recompresion, un lazo de histéresis.

Si la presion se aumenta en forma indefinida, cuando alcanza el valor de la resistencia
a la compresion simple q, del material, la probeta se rompe por corte o por aplastamiento e
hinchamiento lateral. Durante el ensayo, el volumen de la probeta permanece constante, de
modo que el coeficiente de Poisson, es constante e igual a 0,5.

Como para la mayoria de los suelos la linea Oc es curva en toda su extension, la

relacion entre tensiones y deformaciones no puede expresarse con un valor numérico tnico E,
como se hace en el caso de materiales elasticos.

6. Apéndice

6.1 Propiedades de los Suelos 182



Tesis de Magister en Ingenieria Estructural Ing. Enrique Daniel Mafud

Para comparar las propiedades que en este aspecto tienen distintos suelos, o bien las
que tiene un mismo suelo bajo condiciones distintas, se pueden usar las tres cantidades
siguientes: el modulo tangente inicial E;, el modulo secante Eg, o el modulo de histéresis Ey,.

Estas cantidades son iguales a las inclinaciones (tension por unidad de deformacion
unitaria) de las lineas de puntos y rayas de la figura 6.16. El médulo secante E representa la
inclinacion media de la curva tensiones — deformaciones en el intervalo que va entre cero y
un valor arbitrario p, que normalmente se toma igual a 1/3 qy.

Si se ensaya una muestra inalterada de arcilla y luego se amasa a contenido de
humedad constante y se vuelve a ensayar, se observa que los valores qu, E;i, Es y Ep son
mucho menores para el material amasado que para el inalterado, pero que las caracteristicas
generales del diagrama tensiones — deformaciones son las mismas. La magnitud de la
disminucion de resistencia y de rigidez, depende del grado de sensibilidad de la arcilla.

Si las probetas amasadas se dejan en reposo a contenido de humedad constante, su
resistencia y rigidez aumentan a una velocidad que disminuye con el tiempo, sin que exista la
posibilidad de que lleguen a alcanzar jamas los valores que tenian las probetas inalteradas.

Las relaciones entre tensiones y deformaciones que ilustra la figura 6.16, son
caracteristicas de todos los suelos, cualquiera sea su estado y, por lo tanto, determinan la
naturaleza general de las deformaciones de los mismos, ya sea por efecto de la aplicacion o
de la remocion de una carga superpuesta, como ser, por ejemplo, la ejecucion de un edificio
o de una excavacion a cielo abierto.

Siempre que se tenga la oportunidad de observar la deformacion de los suelos, o su
desplazamiento, producida por un cambio de la carga que actia sobre la zapata o un pilote,
apareceran las relaciones fundamentales indicadas en la figura.

Estas relaciones no tienen el mas remoto parecido con las que se obtienen en el caso
de materiales perfectamente elasticos. Este simple hecho deberia ser suficiente para no alentar
la aplicacion de la teoria de la elasticidad, sin establecer antes perfectamente las limitaciones
que la misma posee en el caso de los suelos.

La experiencia indica que las relaciones entre tensiones y deformaciones de los suelos
in situ, no son en el caso de las arenas, muy diferentes de las que se obtienen para los mismos
suelos en el laboratorio.

En el caso de las arcillas, por el contrario, los valores de los modulos E;, Es, y Ep, del
suelo in situ son muy superiores a los que se esperaria obtener en funcion de los resultados de
ensayos sobre muestras alteradas.

Mas aun, hasta las arcillas blandas tienen in situ todas las caracteristicas de solidos
bastante rigidos, excepto en aquellas partes de la masa donde la estructura del material ha sido
alterada por un cambio importante de tension debido a una excavacion o a la aplicacion de
una carga.

Estas diferencias no invalidan, sin embargo, las relaciones generales mencionadas mas
arriba entre los cambios de tension originados por la construccion, y las correspondientes
deformaciones lineales y volumétricas producidas en el suelo.

Cuando se aplica una sobrecarga a una parte de la superficie de una estrato de arcilla,
se aumenta la presion triaxial p. del suelo situado debajo del area cargada. No obstante,
debido a la baja permeabilidad de la arcilla, el incremento de presion efectiva y la
correspondiente consolidacion del material se producen muy lentamente.

Como un aumento de presion neutra no cambia ni la resistencia, ni la relacion entre
tensiones y deformaciones del suelo, estas propiedades no sufren modificacion durante la
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aplicacion de la carga. Con el tiempo, las tensiones neutras disminuyen y la arcilla se
consolida, de modo que las propiedades de la misma se modifican correlativamente.

Una excavacion a cielo abierto o la perforacion de un tunel, reduce la presion p. de la
arcilla que se encuentra en sus cercanias de modo que la misma se hincha. La experiencia
demuestra que usualmente el hinchamiento no empieza sino algunos dias después que la
presion ha sido disminuida y que entonces progresa en forma muy lenta.

En razon de que la inclinacion de la mitad derecha de la curva de descarga es muy
suave para todos los suelos, el hinchamiento de arcillas normalmente consolidadas es
generalmente imperceptible, salvo en aquellas partes de la masa donde la presion de
confinamiento disminuye hasta un valor menor del 30% de su valor inicial.

6.2 Mezclas de agua cemento
6.2.1 Agua

El agua debe estar libre de impurezas en cantidades superiores a determinados limites,
a fin de no alterar la hidratacion del cemento, ni producir retrasos en el fraguado y
endurecimiento o reduccién de la resistencia de la mezcla, ni afectar su durabilidad.

Hay aguas que, atin no siendo potables, pueden ser aptas; en general, si son inodoras,
incoloras ¢ insipidas y no forman espumas o gases cuando se agitan, pueden ser utilizadas.
Sin embargo, siempre que se tengan dudas sobre su aptitud es conveniente recurrir a un
analisis quimico.

Los tipos mas frecuentes de aguas agresivas son: el agua muy dulce, el agua 4cida, y el
agua selenitosa, cuyas caracteristicas y acciones se describen brevemente a continuacion.

El agua dulce proveniente de regiones montafiosas, es con frecuencia muy pura, con
bajo contenido de sales y con un pH proximo al neutro. Sin embargo, la presencia de didxido
de carbono en ella la convierte en un agente agresivo frente al cemento. Al entrar en contacto
con él, el didxido de carbono reacciona con el hidroxido de calcio dando carbonato calcico,
con liberacion de agua. Una vez agotado el calcio libre, necesario para mantener la estabilidad
de los compuestos calcicos del cemento, estos comienzan a descomponerse, liberando calcio
para equilibrar la pérdida. Si este proceso contintia, los compuestos responsables de dar
resistencia a la pasta endurecida se destruyen, dejando hidrato de silice, 6xido de hierro y
alimina.

Las aguas en contacto con efluentes industriales contienen frecuentemente acidos
inorganicos, tales como el sulfurico, clorhidrico o nitrico. El agua de lluvia disuelve el
didxido de carbono del aire, produciendo acido carbdnico, que puede encontrarse en elevadas
concentraciones en aguas pantanosas y en las que provienen de alta montafia. El agua de alta
montafia puede cargarse también de acidos organicos procedentes de materias vegetales,
como el acido humico, resultante de la descomposicion de la turba. Disueltos en agua que esté
en contacto con el cemento, todos estos acidos se combinan con el calcio del mismo para dar
las sales correspondientes, destruyendo los compuestos resistentes de la pasta endurecida
segun un proceso analogo al descripto en el caso del agua dulce.

Los sulfatos existentes en las aguas selenitosas son, en orden de agresividad
decreciente, los de amonio, magnesio, sodio y calcio. La primera de estas sales raramente se
encuentra en el agua natural. El sulfato de magnesio tiene una doble accion perjudicial sobre
el cemento endurecido. Por un lado, el ion magnesio disuelve el silicato de calcio,
produciendo hidroxido de magnesio y silice hidratada; este no es un proceso expansivo, pero
la baja alcalinidad del medio conduce a una continua descomposicion de los silicatos de
calcio para mantener el equilibrio basico. Por otro, el ion sulfato se combina con el calcio
liberado en la reaccion anterior, formando sulfato de calcio, y con el aluminato tricalcico para
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dar sulfoaluminato tricalcico, compuestos que cristalizan con mucha expansividad. Con las
sales sulfatadas de sodio y de calcio ocurre un proceso similar al descripto precedentemente,
seguido del consecuente efecto expansivo y destructor.

La accion de las aguas agresivas puede disminuirse usando cementos con bajo
contenido en calcio, como los cementos siderirgicos y los puzolanicos.

Un pH por debajo de 4 indica en general la presencia de acidos minerales y por lo
tanto de un agua fuertemente agresiva.

Es posible también que algunas aguas resulten adecuadas en determinadas épocas y
pueden dejar de serlo al poco tiempo por el paso de un periodo de sequedad a lluvias o la
inversa. Este podria ser el caso de aguas extraidas de pozos, por ejemplo, en las que
convendra realizar periddicamente analisis quimicos para controlar su salinidad y grado de
impurezas.

En general, y sin que ello implique excluir la realizacién de ensayos que permitan
verificar su calidad, podran considerarse para uso las aguas potables. En la tabla 6.5 se
establecen los limites maximos de componentes perjudiciales.

Tabla 6.5
Componentes perjudiciales Limites maximos

Contenido maximo de material organico 3 mg/l
(expresado en oxigeno consumido)
Residuos solidos 5¢/l
(la parte que se saca por filtracion, previo secado a 120°130°C)
Sulfatos <0.6 g/l
(expresados en i6n SO,7)
Cloruros <0.1g/1
(expresados en i6n CI)
Hierro 1 ppm
(expresado en ion férrico Fe 7™
Carbonatos y bicarbonatos alcalinos <lgl
(alcalinidad total expresada en CO; Hna)
PH 58a8.0

6.2.2 Cemento portland

El cemento se define como el conglomerante hidraulico, esto es, material artificial de
naturaleza inorganica y mineral, que finamente molido y convenientemente amasado con agua
forma pastas que fraguan y endurecen a causa de las reacciones de hidrolisis e hidratacion de
sus constituyentes, dando lugar a productos hidratados mecanicamente resistentes y estables,
tanto al aire como bajo el agua.

Se empleardn unicamente cementos del tipo portland de marcas aprobadas. En casos
especiales podran emplearse otros tipos de cemento, si sus caracteristicas han sido
convenientemente estudiadas por un laboratorio oficial especializado, si cumplen los
requisitos de calidad establecidos y si el empleo de dichos cementos ha sido aprobado.

6.2.2.1 Materias primas
En este apartado se expone, de forma sencilla, el proceso seguido para la obtencion del
cemento portland, que comienza con la extraccion de los materiales calizos y arcillosos de las

canteras, su molturacion, dosificacion y coccion para la obtencion del clinker y finaliza con la
adicion del yeso y el molido conjunto.
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El cemento portland se obtiene de materias primas que sean ricas en cal, silice y
alimina. Estos minerales se encuentran en su estado natural bajo la forma de calizas (ricas en
carbonato calcico), arcillas (ricas en silice y alimina) o margas (mezcla natural de materiales
calizos y arcillosos).

Propiedades de las arcillas, tales como su capacidad de endurecimiento y su
plasticidad, las hacen interesantes para determinados usos. Este comportamiento, se atribuye a
la presencia de sustancias coloidales o geles, y a la deshidratacion sucesiva de las capas
concéntricas de estos geles. El endurecimiento progresivo se obtiene por el acercamiento
creciente de las particulas de la fase dispersa, debido a la pérdida del liquido dispersante, en
este caso del agua.

La pérdida de agua en la masa produce un vacio, que al ser comprimido por la presion
atmosférica, provoca un aumento de los puntos de contacto entre las particulas de la fase
dispersa, dando lugar a la contraccién y a la aglomeracion de las particulas debido a las
interacciones fisico-quimicas, a consecuencia de las superficies activas de las sustancias
coloidales.

El comportamiento plastico de las arcillas, se debe, mas que a su propia naturaleza
como sustancia coloidal, a su estructura de tendencia laminar y al tamafio de las particulas de
arcilla que es de aproximadamente de 2pum, superior al tamafio de las particulas colidales, que
oscila entre 0,1 y 0,00lpm. La plasticidad de las arcillas se puede explicar por el
deslizamiento de pequefias laminas unas sobre otras, favorecido por la accion lubricante del
liquido dispersante y la accion de su propia tension superficial. Este mismo proceso puede
incluso explicar el endurecimiento.

El desarrollo de la cristalografia y los Rayos X, demostraron que las arcillas son
sustancias cristalinas, es decir, no son amorfas como los coloidales o geles. A partir de estos
desarrollos, los fendémenos de esta interaccion liquido-arcilla se interpretan segun los
siguientes hechos:

a) El origen de una carga eléctrica negativa en las particulas de arcilla hidratadas, por

adsorcion preferencial de iones OH .

b) La estructura laminar de las arcillas.

c) La pelicula de agua con un espesor entre 30-1000 A° adsorbida por la particula.

d) La tension superficial del agua (72 dinas/cm?), que aumenta las fuerzas de cohesion.

e) El intercambio de iones, que modifica las propiedades plasticas del sistema.

Estos aspectos teéricos son la base para la interpretacion de las causas fisico-quimicas
del poder aglomerante, no solo de las arcillas, sino también de otros materiales.

Para el aporte de cal al clinker, la materia prima mas utilizada es la caliza, la cual,
puede encontrarse en forma cristalina o bien en cualquiera de los grados intermedios, con un
contenido de CO;Ca del 80-90% y una dureza de 1,5 a 3,5 en la escala de Mobhs,
correspondiendo las mas duras, a periodos geoldgicos mas antiguos.

Como consecuencia de las variaciones en la composicion de la roca de partida pueden
obtenerse una serie de cales, que varian desde muy puras, constituidas enteramente por
carbonato calcico, hasta las alternativas hidraulicas, con contenidos de 6xido de calcio de un
50% o menos. De ello, se deduce que existen dos tipos de cales: la aérea y la hidraulica. Las
primeras producidas a partir de calizas mas o menos puras, mientras que las segundas
proceden de calizas que contienen impurezas de arena, nddulos de pedernal y arcillas. Cuando
la impureza es de tipo arcilloso, se denomina marga, y es la roca adecuada para la fabricacion
de cales hidraulicas.

Las margas son rocas sedimentarias, producidas por la precipitacion conjunta de
materiales arcillosos y calizos.

La roca llamada piedra de yeso o algez, es la unica materia prima para la fabricacion
del yeso. Esta roca es blanda cuando no esta contaminada y es muy abundante en la
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naturaleza. El yeso reducido a la maxima finura y al contacto con el agua, endurece entre 2 y
18 minutos.

Junto con estas materias primas, también se usan pequeias cantidades de materiales
que sirven para corregir la composicion de los 6xidos deficitarios en el clinker, entre los
cuales se encuentran: el 6xido de hiero o cenizas de pirita en sus distintas formas, el caolin
para corregir las deficiencias en el contenido de alimina, y la arenisca para proporcionar los
contenidos adecuados de silice.

6.2.2.2 Proceso de fabricacion

Existen dos procedimientos de fabricacion, en funcion de las condiciones del proceso
de la molturacion de las materias primas, el cual puede realizarse en estado hiimedo o seco.
De aqui provienen los nombres del proceso por “via himeda” o el de “via seca”, siendo este
ultimo el mas utilizado actualmente por ser el mas econdmico en cuanto al consumo
energético.

El material que se extrae de la cantera, por lo general explotada a cielo abierto, se
transporta por via aérea o terrestre de acuerdo a las condiciones topograficas. La materia
prima una vez realizada la operacion del machaqueo primario, en el que el material de entrada
oscila en tamafios de 60 a 80 cm y el de salida de 10 a 20 cm, se somete a un machaqueo
secundario, en el que se hace una nueva reduccion de tamafio de particulas hasta
aproximadamente lcm. El material obtenido de este machaqueo, se pre-homogeniza y
homogeniza para obtener una composicion adecuada de la materia prima. A continuacion se
procede a la dosificacion mediante basculas que regulan la alimentacion al molino de crudos,
de acuerdo con las proporciones de los componentes previamente establecidos en los célculos
de dosificacion.

Los crudos del clinker de portland, son mezclas suficientemente finas y homogéneas, y
adecuadamente dosificadas a partir de materias primas calizas y arcillosas o afines, que
contienen cal(CaO), silice (SiO,), alumina (Al,Os), oxido férrico (Fe,Os) y pequefias
cantidades de otros compuestos minoritarios, los cuales se clinkerizan mediante el proceso
térmico adecuado.

El material obtenido tras la molienda, se introduce en el horno rotatorio, que consiste
en un tubo con una longitud que sobrepasa los 150m (250m si es por via himeda) y un
diametro entre 3 y 4 m con una pendiente entre el 2 y el 5%. En el extremo situado a nivel
mas bajo del horno se encuentra el mechero o quemador, que se alimenta con carbon
pulverizado o con gasoil. El crudo inicia su recorrido por la parte alta del horno, deslizdndose
hacia la parte baja, con un aumento progresivo de su temperatura a medida que se va
acercando a la llama.

A medida que el crudo se mueve a lo largo del horno, se originan una serie de
transformaciones fisicas y quimicas. La temperatura de coccion es de 1450°C, y para esta
temperatura, del 25 al 30% del material se encuentra en estado liquido. Esta temperatura es
lejana a la de fusion total del clinker.

Posteriormente se realiza el enfriamiento, donde se deben distinguir dos periodos: uno
el que define la cristalizacion final de sus fases a una temperatura de 1280°C con la
solidificacion de la fase liquida; el otro, el del enfriamiento del clinker que ya no posee fase
liquida, hasta una temperatura de 300°C a la salida del enfriador.

La sinterizacion hace que el crudo en polvo se transforme en nodulos esféricos de
diametros que varian entre 3 y 25mm, conocidos como clinker.

El clinker frio es negro reluciente y duro. Para su conservacion se deposita en silos.

El molido del clinker conjuntamente con una adicion de yeso, dara lugar al cemento
acabado. La adicion de yeso se hace con el fin de retrasar el fraguado, ya que sin su
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intervencion la hidratacion del aluminato tricalcico (C3A) se produciria rapidamente, haciendo
inservible al cemento a efectos practicos. El retraso del fraguado permanece hasta que se
consume la mayor parte del yeso afiadido. Hay un porcentaje optimo de yeso para que el
cemento presente las mejores caracteristicas en cuanto a resistencias, estabilidad y
durabilidad. En general la adicion de yeso es del 3 al 10% con relacion al clinker.

6.2.2.3 Composicion

Las caracteristicas y propiedades del cemento portland estan intimamente ligadas a su
composicion, que depende no solo de las materias primas empleadas, sino también de su
dosificacion, proceso de coccion y enfriamiento.

Aunque la mayor parte de los compuestos quimicos presentes en los cementos
hidraulicos son una combinacion de tres o mas elementos, para simplificar se considera que
dichos compuestos estdn formados por la asociacion de solo dos de ellos. Estos compuestos se
representan como formaciones de 6xidos, de caracter acido o basico, ya que la mayoria de los
elementos metalicos o no metalicos presentes en el cemento se combinan con el oxigeno.

Las cantidades porcentuales de los diferentes 6xidos varian de manera considerable de
un cemento a otro, al permitirse un amplio rango de variacion en la composicion de la materia
prima correspondiente. Una composicion tipo se muestra en la Tabla 6.6:

Tabla 6.6
Composicion [%
Nombre Composicion Clinker P Cime]:nto
Silice Si0, 21.4 19.9
Altimina Al,O4 5.5 5.1
Hierro Fe;03 3.8 3.5
Cal combinada CaO 66.4 64.0
Magnesio MgO 1.4 1.3
Azufre SO, 0.3 3.6
Pérdida al fuego P.F. 0.2 1.6
Cal libre CaO 1.0 0.1
Residuo insoluble R.I. 0.1 0.1
Alcalis Na,O+K,O 09 0.8

Los cuatro primeros 6xidos de la tabla 6.6 (silice, alimina, hierro y cal) no estan libres
en el cemento, sino que durante el enfriamiento se forman combinaciones de dos o mas. Las
combinaciones mencionadas dan lugar a dos silicatos (silicato tricalcico C3S y bicalcico
C5S), un aluminato (aluminato tricalcico C3A) y un ferrito-aluminato (ferro aluminato tetra
calcico C4AF). En la tabla 6.7 se indican proporciones tipicas de estas combinaciones en el
cemento portland:

Nota 2-1: La pérdida al fuego (P.F.) se determina calentando un cemento a una
temperatura de 975° +/- 25°C, eliminando el gas carbonico y el agua del yeso empleado como
retardador del fraguado o posibles impurezas de naturaleza arcillosa que acompafian al yeso y
al propio clinker que finamente molido es sensible a la humedad y al anhidrido carbonico del
aire que hace que se meteorice, cuando el cemento ha experimentado un prolongado
almacenamiento.
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Nota 2-2: El residuo insoluble (R.I.) se determina mediante el tratamiento de una
muestra de cemento con una disolucion de acido clorhidrico diluido, evitando en la medida de
lo posible la precipitacion de la silice soluble. El residuo de este tratamiento se ataca por una
disolucion hirbiente de carbonato de sodio o hidréxido de potasio, con el fin de disolver las
trazas de silice que hayan podido precipitarse. El residuo se determina gravimétricamente,
después de ser calcinado. El valor de este residuo no debe superar del 2,5 al 5%, segun el tipo
de cemento del que se trate.

Tabla 6.7
Nombre Combosicién Formula Nombre Composicion
p reducida mineral potencial [%]
S.ll}ca.t 0 3Ca0,Si0, CsS Alita 40-50
tricalcico
silhezie 2C20.Si0, .S Belita 20-30
bicalcico
AR 3Ca0,ALO C:A 10-15
tricalcico i 3
BT 4Ca0,ALO
aluminato D C4AF Celita 5-10
’q - Fe203
tetracalcico

Cada uno de los componentes principales presenta una serie de propiedades que
repercuten en las caracteristicas y en la utilizacion practica de los conglomerantes de que
forman parte. Las mas destacables para cada uno de ellos son:

2.3.2.3.a Silicato tricalcico: genera gran cantidad de calor en hidratacion (120 cal/g).
Su fraguado es lento y el endurecimiento bastante rapido. Por lo tanto, su contribucion al
desarrollo de resistencias a corto plazo es alta, siendo ésta su caracteristica mas importante.

2.3.2.3.b Silicato bicalcico: es el componente que proporciona al cemento sus
resistencias a largo plazo, siendo este aporte equiparable al suministrado por el silicato
tricalcico. Su calor de hidratacion es de aprox. 60 cal/g. Su fraguado y endurecimiento son
lentos.

2.3.2.3.c Aluminato tricalcico: contribuye poco a resistencias mecanicas. Es el
componente que posee el fraguado mas rapido, con un elevado calor de hidratacion (207
cal/g).

2.3.2.3.d Ferrito aluminato tetracalcico: genera poco calor de hidratacion (100 cal/g).
Presenta escasa contribucion a la resistencia mecanica a cualquier edad.

6.2.2.4 Densidad, aspecto, forma y finura

La densidad del cemento varia muy poco de unos cementos a otros, oscilando entre 3 y
3,15 g/em’. El cemento portland es un polvo con una granulometria de gruesa a fina, en la
cual solo un pequefio porcentaje de cemento es mas grueso que 74pum o mas fino que 1pum. La
forma de las particulas tiende a variar de granos redondos a mas angulosos, como resultado de
una facturacion aleatoria del clinker durante el Gltimo molido.

El color del cemento resulta de su composicion y de las condiciones del proceso de
fabricacion, y varia del blanco al grisiceo y pardusco. Los cementos blancos, apenas
contienen hierro u otros metales pesados cromogenos de transicion (cromo, manganeso y
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vanadio). Los cementos que tiran a verde son ricos en cromo, los cementos grises son ricos en
hierro y los cementos parduscos lo son en manganeso. También, en el proceso de fabricacion,
la condiciéon oxidante o reductora de la atmosfera del horno determina o influye en el color
del cemento.

La finura del cemento es una caracteristica que esta intimamente ligada al desarrollo
de las principales propiedades fisicas y mecanicas de las pastas e indirectamente de los
morteros y hormigones.

Como en todo proceso quimico, la cinética de las reacciones se favorece al aumentar
la superficie de contacto y la superficie de exposicion a las reacciones de hidrolisis. Por lo
tanto, la velocidad de reaccion de los cementos muy finos con el agua es muy rapida, debido a
que su superficie de exposicion es grande y mayor que en los cementos de granos mas
gruesos. Dado que la velocidad de reaccion del cemento con el agua es funcion del contacto
entre ambos reactantes, la contribucion a las resistencias a edades cortas, hasta 28 dias es
mayor en los cementos de mayor finura que en los de granos gruesos.

Los cementos muy finos en igualdad de condiciones de curado, para una edad de dos o
tres meses, dan resistencias casi iguales a los de finura normal (3500 cm?/g); pero a edades
mayores, las resistencias de éstos en las mismas condiciones de curado, son superiores que las
de los cementos de finura normal. Sin embargo, un cemento fino presenta una menor
exudacion y mayor docilidad. También es mayor la retraccion, tanto térmica como hidraulica
y con ella el peligro de fisuracion.

Por todos estos motivos se limita la superficie especifica maxima, ya que todo
aumento de resistencia logrado a base de finura y no a base de contenido de silicato tricalcico,
presenta una serie de inconvenientes como son: un incremento en el costo de la molienda, un
aumento del calor de hidratacion, una disminucion en la resistencia a las aguas agresivas, una
mayor suceptibilidad a la meteorizacion tras un almacenamiento prolongado, reacciones mas
enérgicas de los alcalis con los aridos reactivos y un aumento en la dosificacion del yeso con
el fin de mantener su adecuada regulacion.

6.2.2.5 Fraguado y endurecimiento

Las reacciones de hidratacion del cemento portland con el agua son exotérmicas, es
decir, desprenden calor, con la consecuente elevacion de la temperatura en la pasta. El
desarrollo de calor es rapido durante el fraguado y parte del endurecimiento, pero disminuye
progresivamente al hacerse la hidratacion mas lenta y por el menor desprendimiento de calor
de los ultimos constituyentes que entran en reaccion. Para cementos portland corrientes se ha
encontrado que la mitad del calor total se libera entre el primer y el tercer dia; cerca del 65 al
80% en siete dias, y hasta un 95% del calor total en seis meses.

Por otra parte, a un mayor grado de division de particulas corresponde una mayor
velocidad de liberacion de calor y por consiguiente una aceleracion de la reaccion de
hidratacion. Sin embargo, la cantidad total de calor liberado no se ve afectada por la finura del
cemento.

En realidad fraguado y endurecimiento soélo son dos estados, separados
convencionalmente, de las reacciones de hidratacion en continuo progreso, extensible a todos
los constituyentes del cemento. Las diferencias de estos dos estados de transformacion
estriban en que durante el fraguado la pasta pierde su plasticidad llegando a adquirir algo de
resistencia, es decir, hay un cambio del estado fluido al rigido; mientras que en el
endurecimiento hay ganancia progresiva de resistencias en la pasta de cemento fraguada.

Durante el fraguado hay que distinguir dos fases conocidas como principio y fin del
fraguado, que son importantes para conocer el tiempo durante el cual la pasta permanece
plastica y por lo tanto trabajable. El principio de fraguado se caracteriza por iniciarse la
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rigidizacion de la pasta y el final del mismo viene marcado por la pérdida de plasticidad de
aquella.

El proceso de fraguado esta asociado a cambios en la temperatura de la pasta. Asi el
inicio del fraguado va acompafiado de un rapido aumento de la misma y el final se
corresponde con la maxima temperatura y con una fuerte caida de la conductividad eléctrica.
También se ha encontrado que el tiempo de fraguado del cemento disminuye cuando la
temperatura es superior a 30°C, siendo el proceso inverso cuando se produce a bajas
temperaturas.

Algunas veces se confunden los términos de fraguado y endurecimiento de un
cemento, cuando son dos fendmenos distintos, hasta el punto que existen cementos de
fraguado lento y endurecimiento rapido, como por ejemplo los cementos conocidos como de
alta resistencia inicial, que aunque tienen tiempos de fraguado parecido al cemento portland
ordinario, su resistencia mecanica es ya significativa con dos dias. Otro hecho, comprobado
experimentalmente, es que las pastas de un mismo cemento, en igualdad de condiciones,
endurecidas a temperaturas mas bajas, dan lugar a resistencias finales mas altas que las
endurecidas a temperaturas normales.
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