FACULTAD DE INGENIERIA UNAAM
DIVISION DE EDUCACION CONTINUA

CENTRO DE INVESTIGACION Y
DESARROLLO DE EDUCACION EN LINEA
(CIDEL)

APUNTES GENERALES

CURSO
DISENO DE CIMENTACIONES

Cv123

DEL 28 DE NOVIEMBRE AL 02 DE DICIEMBRE DEL 2005

Instructor:

Dr. Rigoberto Rivera Constantino
Ing. Raul Verduzco Murillo

Ing. Juan J. Camarena H.

COMISION FEDERAL DE ELECTRICIDAD

Palacio de Mineria, Calle de Tocuba No. 5, Primer piso, Delegacién Cuauhtémoc, CP 06000, Centro Historico, México DF. ™
APDO Postal M-2285 ®.Tels: 55214021 al 24, 5623 2910 y 5623.2971 @ Fax: 5510.0573



COMISION FEDERAL DE ELECTRICIDAD

a1
ST )
e 52

| AR 7

CIMENTACIONES PARA ESTRUCTURAS
DE LINEAS DE TRANSMISION

ESPECIFICACION
CFE JA100-64

MARZO 2005
REVISA Y SUSTITUYE A LA
EDICION DE AGOSTO 2002

MEXICO



CIMENTACIONES PARA ESTRUCTURAS ESPECIFICACION
DE LINEAS DE TRANSMISION CFE JA100-64

PREFACIO

Esta especificacién ha sido elaborada de acuerdo con las Bases Generales para la Normalizaciéon en CFE. La
propuesta de revision fue preparada por la Coordinacién de Proyectos de Transmisién y Transformacion.

Participaron en la elaboracion de la presente especificacion las areas siguientes:

COORDINACION DE PROYECTOS DE TRANSMISION Y TRANSFORMACION
GERENCIA DE ABASTECIMIENTOS
GERENCIA DE LAPEM

GERENCIA DE ESTUDIOS DE ING w CIVILE_&_R_L E l

GERENCIA DE PROTECCIO @ﬂuﬁ" N T P}

] ™~ o\‘\

SUBDIRECCIGN DE DlSTWﬁNﬁ“’h \\ N

Q ! —-— i i .
E! presente documento fzado en v abapd indica ra actualizado.y revisado
tomando como base las|QRgefvaciofes gue j B |6n et mis yghas observaciones deben
enviarse a la Gerencia de gll cy p f dinara la revision:
Esta especificacion revisa\y sustituye a a toges los e(ocumentos normalizados de
CFE relacionados con cimentaciones 3¢ oy ue ss/ k(ayan publicado.

NOTA: Entraenvigorapartirde: 050318 - T
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DE LINEAS DE TRANSMISION

CIMENTACIONES PARA ESTRUCTURAS ESPECIFICACION

CFE JA100-64

1 OBJETIVO

Esta especificacion define los lineamientos técnicos y de
calidad minimos que deben cumplirse en el analisis, disefio y
construccién de las cimentaciones para estructuras de lineas
de transmision que adquiere la CFE

2 CAMPO DE APLICACION

Se incluyen los trabajos de analisis, disefio y preseniacion de
informacidon  técnica a CFE, para la revision de las
cimentaciones de las estructuras de lineas de transmision.

3 NORMAS QUE APLICAN

NOM-008-SCFI-2002; Sisiema General de Unidades de
Medida

NMX-H-074-5CFI-1996, Industna Siderdrgica-Productos de
Hierro y Acero Recubiertos con Zing (Galvanizados por
Inmersién en Caliente)-Especificaciones y Métodos de -
Prueba. :

CFE 10000-63-1996; Estudio Geoldgico para la Ubicacién de
una Linea de Transmision.

CFE C0000-37-1999, Prueba de Compactacion Proctor.
CFE C0000-42-2001, Anclas de Friccidn para Cimentacion.

CFE C0000-43-2001; Estudios geotécricos para estructuras
de lineas de transmision. ’

CFE D3500-01-2004, Selfeccion vy Aplicacibn de
Recubnmientos Anticorrosivos.

CFE D8500-02-2004, Recubrimientaos Anticormosivos.

CFE DBCME-07-1998, froteccion Anticorrosivo  para
Cimentacion de Estructuras Autosoportadas de Lineas de
Transmusién.

CFE J1000-50-2002, Torres para Lineas de Subtransmision
y Transmisidn

CFE J6100-54-2002, Postes Meldlicos para Lineas de
Transmision y Subtransmisién.

NOTA: En caso de que los documentos anteriores sean
revisados ¢ modificados deben tomarse en cuenta la edicién en
vigor o la ultima en la fecha de apertura de las propuestas de la
licitaclén, salvo que |a CFE indique otra cosa.

4 DEFINICIONES
4.1 Cimentaciones Superficiales
Este tpo' de cimentaciones son zapatas, losas de

comentacion, muertos de anclaje, retenidas © cimentaciones
ancladas.

1de9

4.2 Cimentaciones Profundas

Este tipo de cimentaciones son pilas o pilotes.

4.3 Cimentaciones Especiales

Este tipo de cimentaciones incluye la combinacion de
cimentaciones mencionadas en los iNCisos 41 y 42, o

sistemas de cimentacion diferentes a los definidos en esta
especificacién, previamente aceptados por CFE.

5 CARACTERISTICAS Y CONDICIONES
GENERALES
51 Consideraciones de Analisis

En el caso de torres, los dados o fustes de las cimentaciones
deben sobresalir una longitud minima de 30 cm del nivel del
terreno en zonas no inundables y la misma longitud por
arriba del NAME en zonas susceptibles de inundacién; para
postes, esta longitud debe serde 1 m,

Se deben disefiar cimentaciones para todos los tipos de
estructuras de acuerdo al estudio geotécnico, el cual debe
realizarse conforme a las especificaciones CFE C0000-42,
C0000-43, y 10000-63.

En ningin caso se deben desplantar estructuras sobre sueio
organico, desechos y rellenos no controlados. Los cimientos
deben ser desplantados en rellenos estruclurales o

‘controlados, siempre y cuando éstos cumplan con las

caracteristicas indicadas en el Apéndice A, para matenales
obtenidos del sitio o de bances de materiales, colocandolo en
capas no mayores de 30 cm y compactandolas al 95 % de su
peso volumétrico seco maximo de acuerdo con la
especificacion CFE C0000-37.

Para el caso de silios susceptibles a la erosion o socavacion,
la profundidad minma de desplante se debe considerar a
partir del nivel maximo de socavacidn en la zona, verificando
gue en estas condiciones la cimentacidn es estable y cumple
con los estados limite indicados en los caplitulos 6 y 7 de
esta especificacion, '

El nivel maximo de socavacion se determina censiderando el
nive! dado por la Comisidn Nacicnal de! Agua, el obtenido
por una batimetria o el calculado mediante los métodos
definidos en el Manual de Disefio de Obras Civiles(").
Seccion A; de cualquiera de estos valores se debe aplicar el
que resulte como el maximo nivel de socavacion.

NOTA: (*) Para cada estructura deben disefarse cimentaciones
para todos {os niveles y extensiones, de acuerdo a 1a ubicacidn
del nivel freatico durante ja vida atil de la linea para las
siguientes condiciones:

a) Suelo sumergido {nive! freatico superficial).

b) Sueio humedo (nivel freatico abajo de Ia
profundidad de desplanie).
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|.a profundidad minima de desplante debe ser: 6.1.2 Voiteo

- 0,10 m para cimentaciones ancladas en roca {de Debe cumplirse:

acuerdo a la especificacién CFE C0000-42), My 10

2.
Y

2.00 m para zapatas en suelo, Donde:
- .00 rtos d lai \

3.00 m para muerios de anclaje y pilas M. = Momento resistente, producido por las fuerzas gue se

- 5,00 m para pilotes

6 CIMENTACIONES SUPERFICIALES

Para el analisis se deben emplear los elementos mecanicos
mas desfavorables que la superestructura transmite a la
cimentacién, afectades por el factor de carga
correspondiente a cada combinacién  de  cargas
analizada; conforme a las especificaciones CFE J1000-50 y
CFE JB100-54

Para la revisidn de los estados limite de falla de la
cimentacion, se debe utilizar un factor de carga adicional de
Fc=1,1, en ias expresiones donde aparezca, salvo se indique
otro valor.

6.1 Estados Limite de Falla en Cimentaciones
Superficiales

6.1.1 Capacidad de carga

En todos los casos, |3 cimentacién debe cumplir con la
desigualdad indicada a continuacion;

Donde:

YQFc suma de ias acciones verticales a tomar en cuenta
en la combinacidn de cargas considerada,
afectada de su respectivo factor de carga, en kPa.

A Area efecliva del cimento, reducida por
excentricidades de carga.

GrR Capacidad de carga resistente del suelo o roca
obtenida del estudio geotécnico, reaizado
conforme a la especificacion CFE C0000-43,
utilzando un factor de reduccidn, Fg, de:

0,7 cuando los parametros de disefo del
material sean los obtenidos utilizando
pruebas puntuales del sitio de cimentacion
mediante ensayes triaxiales.

0,5 cuando la resistencia del matenal se
obtenga de correlaciones con pruebas de
campo y éstas se hayan verificado con
pruebas de laboratorio con materiales del
sitio determinando propiedades mecanicas

0,35 cuando la resistencia del matenal se
obtenga de correlaciones con pruebas de
campo.

oponen al volteo aplicadas a la cimentacidn, respecto
al borde de |a zapata o losa.

M, = Momento de volteo, producido por las fuerzas que
ocasionan el volteo de la cimentacion, respecio al
mismo borde.

Las fuerzas resistentes por la masa del relleno se deben
calcuiar considerando los pesos volumétricos que se indican
en el estudio geotécnico para las dos siguientes condiciones
que imperen durante su vida atil:

a) Suelo sumergido (nivel freatico. supetficial, por
arriba del desplante de la cimentacion).

b) Suelo homedo (ruvel freatico abajo de la
profundidad de desplante).

La masa del relieno actuante sobre las cimentaciones es
producto del peso volumétrico efectivo de! suelo que gravite
directamente sobre ésta, mas el producto del peso
volumétrico efectivo del concreto de la cimentacion.

6.1.3 Arrancamiento
Debe cumplirse:

FeT<P
Donde:

P= S8Suma de fuerzas \verticales resistentes al
arancamiento de la cimentacidn. Incluye el peso
efectivo del relleno que gravita sobre la cimentacidn y
su peso propio efectivo multiplicada por 0,9 (kN).

F.T = Fuerza de tension vertical maxima transmitida por la
estructura (kN), muitiphcada por un factor de carga
igual a 1,5 para este caso.

Las fuerzas resistentes por el peso del relleno se deben
calcular considerando los pesos volumétricos que se indican
en el estudio geotécnico para las dos siguientes condiciones
que imperen durante su vida util:

a) Suelo sumergido (nivel fredtico superficial).

b) Suelo humedo ({nivel freatico abajc de la
profundidad de desplante). -

En el caso de zapatas, para esta revisibn se deben
considerar que las fuerzas resistentes ai arrancamiento, son
los pesos efectivos proplos de {a zapata, mas el relleno que
forma una piramide truncada que se extiende sobre et nivel
superior del concreto de la zapata hasta el nivel de terreno
natural con un angulo §, respecto a la vertical, conforme a la
tabla 1.
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TABLA 1 - Valores del angulo de arrancamiento

g
[ Condiciones , B
de colado Tipo de suelo (grados)
Aluvial y arcilla 0
blanda
Arciila
Con cimbra medianamente 15
compacia a dura
Arena 10
Grava 15
Aluvial y arcilla
0
blanda
Contacto con -
las paredes Arctl!a
g la medianamente 20
exCavacion compacta a dura
Arena 15
Grava 20
6.1.4 Deslizamiento
Debe cumplirse
FD < DRFR
Donde
DF: = Suma de fuerzas resistentes en el contacto
cimentacion-suelo, muitiplicadas por su factor de
reduccion (kN).
F, = Resultante de las fuerzas horizontales transmitidas
por la estructura (kN).
6.1.5 Muertos de anclaje

El disefic de muertos para el anclaje de torres se debe hacer
en |a forma indicada en !a figura 1.

FIGURA 1 - Disefio de muertos de concreto

3ded

YQFc = Combinacion de cargas mas desfavorables en
cuanto a fuerzas de extraccién, afectadas con sus
correspondientes factores de carga.

Pv, Ph= Componentes verticales y horizontales
respectivamente de la resultante de las fuerzas de

extraccion.

wit Peso del suelo Ws mas el peso del concreto We
Se dehbe emplear el peso volumétrico total arriba
de la posicion mas alta previsible dei nivel freatico
y el peso volumétrico sumergido abajo de la
misma.

Ep Empuje pasivo sobre ta cara lateral del bloque de
concreto.

Deben cumplirse las tres condiciones siguientes:
Pv < 0,7 Wt -
Pv < Wg
Ph <07 Ep

Para otro tipo de retenidas, ésta se debe analizar de acuerdo
con |a geometria propuesta.

6.2 Estados Limite de Servicio en Cimentaciones
Superficiales

Para el analisis de asentamientos se deben emplear las
condiciones de carga mas desfavorables conforme a las
especificaciones CFE J1000-50 y J6100-24, junto con el
modelo estratigrafico determinado para cada zona
geotécnica, con base en la especificacion CFE C0000-43.

Para cumplir con los estados limite de servicio, se debe
verificar que:

a) Los asentamientos totales simultaneos de las
zapatas son menores de 5 cm.

b) Los asentamientos diferenciales son menores gue
los sefialados enseguida:

- entre Zapatas: 5 cm.

En el andhsis de desplazamientos venicales se deben
considerar las deformaciones de los estratos de acuerdo con
su comportamientc mecanico. En cada case se deben
determinar los desplazamientos inmediatos y diferidos
debajo de la cimentacion.

En el caso de desplazamientos inmediatos, se deben utilizar
expresiones que consideren la distnbucidn del incremento de
esfuerzos en la masa de suelo junto con sus propiedades de
deformabildad  eldstica de cada estrato. Para
desplazamientos diferidos, se deben determinar éstos con
base en las curvas de compresiilidad de los materales
susceptibles a consolidarse (suelos finos saturados).

Wosoz | Rev | osoa0s | l T
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7 CIMENTACIONES PROFUNDAS
71 Estados Limite de Falla en Cimentaciones
Profundas

Se deben disefar cimentacicnes profundas para suelos
predominantemente  cohesivos 0  predominantemente
fnccionantes, de acuerdo con el perfil estratigrafico definido
en el estudio geotécnico correspondiente.

En el caso de suelos estratificados, se deben definir los
parametros geotécnicos de cada estrato, pero en ningun
caso un eslrato debe considerarse como caohesivo-
friccionante

711 Capacidad de carga

7.1.1.1  Revision por compresion

Deben cumplirse los siguientes requisitos:

Qmax FC <R

Donde:

R = Capacidad de carga resistente de elemento,
evaluada con.

R =XQgfR, + Qpfr

En donde:

e Sumatona de capacidad de carga por fuste de
cada estrato 1", en kN.

Fr Factor de reduccion de resistencia especificado en
el inciso 6.1.1.

i Estrato de referencia.

Qp Capacidad de carga por punta, en kN.

QpraxFe Carga actuante maxima de compresion aplicada
en la cabeza de la pila o pilote, debido a las
cargas de la estruclura mas su peso propio,
multiphcada por su  factor de carga
correspondiente {kN). En el caso de pilas o pilotes
sometdas a friccibn negativa, ésta se sumara a la
carga actuante.

7.1.1.2  Revision por tension

La pila o pilote mas desfavorable debe cumplir con lo
siguiente;

Tmax FC < EQﬁFRI

4deg

Donde:

TmaxF = Tension maxima aplicada a la pia o piote debido

a las cargas de la esfructura, menos su peso
propio efective y el peso del suelo que gravite
sobre 1a campana, en caso de presentarse esta,
en kN, multiplicada por un factor de carga igual a
1,5 para este caso.

TQgfFg; Se calcuta con base en lo indicado en Ia seccion

7.1.1.1.
7.1.1.3 Capacidad de carga lateral

La capacidad de carga lateral en pilas o ploles puede
evaluarse por alguno de los siguientes metodos:

a} Cnterio de falla basado en la resistencia al
esfuerzo cortante de cada estrato de sueio.

b} Interaccion suelo-estructura considerando
médulos de reaccion vanable en cada estrato.

c) Curvas P-Y.
d) Elemento finito.

ta pila o pilote mas desfavorable debe cumplir con el
siguiente requisito:

théx < QRhFR

Donde:

Oy = Carga honzontal maxima aplicada al pilote o pila
debida a las cargas externas en kN, resulta del
analisis de la estructura.

QreFr = Capacidad de carga lateral del pilote o pila,
calculada a partir de las propiedades de
resistencia del suelo, en kN, multiplicada por su
factor de reduccién correspondiente.

7.2 Estados Limite de Servicio en Cimentaciones

Profundas

Para el andlisis de asentarmventos se deben emplear las
condiciones de carga mas desfavorables conforme a las
especificaciones CFE J1000-50.y CFE J6100-54, junto con el
modelo estratigrafico determinado para el sitio, con base en
la especificacion CFE C000043. Para cumplir con los
estados limite de servicio, se debe verificar que:

a) Los asentamientos totales son menores de 5 cm.

b) Para el caso de las torres de transmisién, los
asentamientos diferenciales son menores de 2 cm
entre patas de torres.
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En el célculo de asentamientos, se deben considerar las
propiedades de deformabilidad (inmediatos o diferidos segun
sea el caso), junto con la distribucién de los incrementos de
esfuerzos en la masa de suelo correspondientes a la
profundidad y separacidn de los pilotes o pilas.

7.3 Consideraciones Adicionales

La separacion minima entre pilotes o entre pilas debe ser de
3 veces su didametro centro a centro,

Las cimentaciones profundas deben disefarse para
satisfacer los requisiios de estabilidad y funcionahdad.

En el caso de pilotes las cuatro patas de la torre deben
quedar conectadas con trabes de liga; ademas debe
utilizarse un método de anahsis tndimensional gue tome en
cuenta la distnbucion y propiedades de los diversos elemen-
tos que constituyan la estructura de cimentacién como son
pilas o pilotes, trabes de liga, cabezales, dados y suelo. El
analisis se debe realizar en conjunto, tomando las cargas a
tensién, compresidn y horizontales en los elementos
correspondientes.

Los cabezales deben tener un peralte minimo de 70 cm y los
dados la longitud necesarna para ahogar 1a pata de la torre de
acuerdo al disefo estructural; estos Oltimos deben sobresalr
30 cm del NAME o dei cabezal (el que resulte mayor),

En el caso de sitos donde se presente fnccidn negativa, se
deben considerar sus efectos sobre los cimientos, tales como
son el incremento de las solicitaciones sobre éstos, y su
reduccion de capacidad de carga, en funcion de los
resultados del estudio geotecnico.

8 CIMENTACIONES EN CAUCES Y LLANURAS
DE INUNDACION

Para el caso de cauces de rios y aroyos, deben
desplantarse debajo de la profundidad maxima de
socavacidbn en la zona, y considerar que en estas
condiciones la cimentacidon debe ser estable y cumplr con
los estados limite especificados en éste capitulo.

En el analisis deben considerarse los siguientes efectos:

- socavacion, asociada a un penodo de retono de
50 afos,

- impacto sobre la cimentacidn de 1 tonelada en el
elemento de apoyo,

- fuerzas de empuje sobre las cmentaciones
producidas por la corrnente de agua y los
elementos que arrastra ésta.

El nivel tope de concreto de las cimentaciones debe
sobresalir camo mimmo 1,00 m del NAME {(Nwel de
Aguas Maximas Extraordinanas) y las plas y los cabezales
de Ios pilotes deben estar unidos con trabes de liga. El lecho
inferior de las trabes de liga debe quedar siempre por amba
del NAME.

5deg

8 CAS0S ESPECIALES

Debe ser necesario una cimentacion especial, para los casos
en que dependiendo de las condiciones del terreno y del tipo
de solicitaciones, se deben considerar otros mecanismos
posibles de falla, tales como: falla por licuacidn en arenas
finas y/o Imos no plasticos de compacidad suelta y en
condiciones sumergidas, susceptibles de presentar perdida
total o parcia! de resistencia por licuacién, ¢ deformaciones
volumétncas excesivas bajo acciones dinamicas.

También deben tomarse en consideracidon los casos de
suelos susceptibles de cambios volumeétricos importantes por
efectos fisico-quimicos, como sucede con |os suelos
expansivos, y aquellos que presentan desplazamientos
subitos cuando al encontrarse en estado de compacidad
suelta a media varia su contenido de agua o pasa de estar
parcialmente saturado a sumergido, cOmo ocurre con los
sueios colapsables, de acuerdo a la especificacion
CFE C0000-43. .
En caso de requenrse protecciones especiales para
cimentaciones de Jas estructuras, que no esién
contempladas en este documento, deben somelerse a
revision para aprobacién por parte de Comisién.

10 DISENO ESTRUCTURAL

Se hace por el método de resistencia dltima aplicando un
factor de carga adicional de 1,1 a los elementos mecanicos
ya factorizados, obtenidos del analisis de la superestructura.

Las pilas deben ser coladas en sitio y los pilotes pueden ser
colados en sitio o precolados. El disefio estructural de las
amentaciones profundas comprende las pilas o piotes,
trabes de liga, cabezales y dados de empotramiento de 'as
patas, todos de concreto reforzado, para lo cual se deben
sequir los lineamientos del documento de referencia [1), del
capitulo 14 de esta especificacidon en su dltima edicion
vigente,

El porcentaje de acero de refuerzo no debe ser menor a
0,005 Ag. Tanto las pilas como fos pilotes deben diseharse
como columnas y resistir sin sufnir dafios lo siguiente:

a) Compresion bajo cargas verticales.

b) Tension debida a fuerzas de subpresion,
bufamientc del suelo, fuerzas externas y las
obtenidas del anélisis de la estructura.

<) Fuerzas honzontales que ocasionen flexién y
esfuerzos corantes {fuerzas horizontales que
transmite la superestructura, y presiones
hidrodinamicas en corrientes de agua).

d) Fuerzas excéntncas que provoquen flexién.

e) Momentos flexionantes por curvatura.
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f) Efectos por extension de columna en su parte libre
0 en contacio con suelo muy blando.

Para el caso de pilotes precolados y que se colocan en el
sito por hincado, adicionalmente deben disefarse para
resistir:

a) Esfuerzos durante e! manejo, que comprende
transporte e izado.

b) Aplastamiento y esfuerzos cortantes por impacto
durante el hincado.

Debe sefnalarse claramente en la memona de calculo el
procedimiento de construccion a seguir
10.1 Recubrimiento Minimo

El recubrimientc minimo de concreto al pano del acero de
refuerzo extremo debe ser

- endados de cimeniacién de 4,5 cm,
- para zapatas de concreto de 7.5 cm,
- enpilas de 10 cm,
en pilotes precolados de 5 cm,
- en pilotes colados en el sitio de 10 cm.

10.2 Drenaje y subdrenaje, y Obras de Proteccién
Para e casc de siios en laderas, debe preverse la
proteccion contra la erosidn, mediante un revestimiento
integral de pisos (mejorarmiento de suelo, entre otros), cores
y de las areas de la ladera en el stio que no tengan una
cubierta vegetal suficiente para que no Sse erosionen,
combinado con un sisterna de drenaje superficial para captar,
encauzar y desalojar el agua hasta sitios alejados del suelo
de cimentacion donde no afecte geotécnicamente al sito de -
la estructura, durante su vida util. El sistema de drenaje debe
consistir en cunetas, contracunetas, vados, subdrenes con
materiales filtrantes apropiados y lavaderos, todos revestidos
de concreto simple y/o de suelo-cemento.

Las caracteristicas de resistencia y los espesores de los
reveslimientos de estas estructuras deben garantwzar su
buen funcicnamiento durante su vida Util.

Adicionalmente se debe considerar en el disefio y verificar en
el campo, que |a profundidad de desplante de los cimientos
se mida a partir del lado mas bajo de la ladera en la cepa de
cimentacion. Esta profundidad debe ser ia efectiva medida
dentro del terreno natural firme o compacto, por abajo de la
capa de suelo vegetal o de cualquier otra capa de suelo de
premonte, con el objeto de garantizar que ia cimentacidn de
la estructura y de cualquier otro elemento como muros de
retencion y obras de drenaje, queden apropiadamente
alojadas en el terreno firme o compacto. '

6deg

Cuando sea necesario el empleo de muros de ratencién
éstos deben estar provistos de los drenes y filtros apropiados
que garanticen su buen funcionamiento durante la vida Gt de
la estructura de transmision.

11 CARACTERISTICAS MECANICAS DE LOS
MATERIALES
1141 Resistencia Mecanica de los Materiales

1111 Concreto
La resistencia minima del concreto a compresion simple para
los diferentes elementos de la cimentacion debe ser

- para zapatas y dados: fc = 20 Mpa,

- para pilas, pilotes, trabes de liga y cabezales,
colados en sitio: fc = 25 Mpa,

- para pilotes precolados: fc = 30 MPa.

11.1.2 Acero de refuerzo

Resistencia miruma_a la tensidn en su punto de fluencia: fy =
412 MPa

t1.1-- ~ Compactacion de los Rellenos

" El material empleado como reileno de las cepas de

" cimentacién debe compactarse por lo menos a un 95 % de la
prueba proctor estandar, en capas no mayeres que 30 cm, la
cual debe cumplir con la gula CFE C0000-37.

12 PROTECCION ANTICORROSIVA

Cuando se utilicen anclas con retenidas para fijar las torres
de lineas de transmision, deben ser galvanizadas por
inmersién en caliente, clase especial de acuerdo a la norma
NMX-H-074-SCF|, y protegidas adicionalmente con un
recubrimiento primario de alquitrdn de hulla epbxico CFE-PT
{(de acuerdo a las especificaciones CFE D8500-01 .y
CFE D8500-02) y proteccion catodica si la resistividad del
terreno es menor de 5000 Q-cm, de acuerdo a la

especificaciton CFE DBCME-07.
13 REVISION AL DISENO
131 Generalidades

A continuacién se indica el orden en que el contratista debe
presentar los disefios de cada una de las cimentaciones, asi
como los documentos y planos que debe adjuntar a cada
propuesta.
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CIMENTACIONES PARA ESTRUCTURAS
DE LINEAS DE TRANSMISION

ESPECIFICACION
CFE JA100-64

13.2 Estudio Geotécnico

Este estudic debe realizarse conforme a la especificacion
CFE C0000-43 y es pre-requisito para los disefos de las
cimentaciones. Los disefios de las cimentaciones deben
contener los parametros y recomendactones ndicados en
este estudio. Cuando se desplanten cimentaciones ancladas
en roca, la resistencia a la tensién de las anclas debe
definrse previamente mediante pruebas de extraccion,
conforme a la especificacion CFE CO000-42.

13.3 Elementos Mecanicos

Para cada estructura (de acuerdo a los diferentes niveles
y extensiones de éstas) se debe adjuntar Ia tabla con los
elementos mecanicos para disefic de la cimentacion,
producto del analisis estructural correspondiente, el cual
debe cumplir con las especificaciones CFE J1000-50 y
CFE J6100-54.

134 Analisis y Diseno
13.41 Memoria basica

Esta memoria se debe ordenar con un indice que indique los
conceptos que contiene. Estos conceptos deben estar
debidamente numerados.

Esta memona debe contener la metodologia de analisis y
diseic de manera clara, para to cuai deben presentarse la
simbologia, nomenclatura, las expresiones, tablas y dibujos
necesarios Para cada tipo de oimentacion que se construya
en la trayectoria de ia linea de transmision se debe presentar
la memona basica correspondiente.

13.4.2 Memoria de diseho

Para que proceda la revisidn de tas memorias de disefio;
CFE debe contar con los estudios geotécnicos, memorias
basicas, elementos mecanicos transmitidos a la cimentacion,
y pruebas de extraccidn de anclas en caso de requerirse,

Esta memoria se debe ordenar con un Indice que indique los
conceptos que contiene, Estos conceptos deben estar
debidamente numerados.

Esta memona debe ser consistente con los resultados del
estudio geotécmico del proyecto y con la memeria bésica.

En caso de analisis y/o disefio por computadora, junto al
analisis se integran l0s datos de entrada hojas de calculo, y/o
software correspondienie con la memoria basica, estos datos
se deben presentar en disco compacto.

Se debe adjuntar a cada disedo 2 (dos) copias de cada
documento o planc en papel y archivo electronico.

13.5 Lista de Distribucién de Cimentaciones

Paralelo a la entrega de las memorias de disefio, se deben
ncluir las hstas de distribucidn de cimentaciones que
cumplan con la zonificacidon geotécrica estpulada en el
estudio correspondiente y con las listas de distribucion de
estructuras,

7de @

Las listas de distribucion de cimentaciones deben contener
por lo menos la informacion indicada en ¢l anexo B.

13.6 Formatos de Planos

El contratista que resulte ganador, debe solictar al drea
usuaria los formatos, los cuales debe utilizar en la
elaboracién de los planos a que hace referencia esta
especificacion.

Los planos definitivos deben contener la leyenda sigurente.
“Los planos son propiedad de CFE y se prohibe su
reproduccién parcial o total”. Lo anterior no exime al
contratista de su responsabiidad por el disefo.

13.7 Consideraciones Adicionales
En las dimensiones de los dibujos y en todos los céiculos, el
contratista debe ser de acuerdo a la norma NOM 008-SCFI
El contratista se debe dingir para-

a) Especificaciones y disefio. el area técnica usuaria.

b) Control de calidad: la residencia de supervision.

c) Suministro: 1a residencia general de construccion.
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APENDICE A
CARACTERISTICAS DE LA CALIDAD DE RELLENOS
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2. Estudios Geotécnicos

2.1 OBJETIVOS Y ETAPAS DE LA
EXPLORACION
2.1.1 Objetivos
El programa de exploracion geotécnica debera
proporcionar informacién sobre las condiciones
estratigraficas del sitio en estudio, las
condiciones de presidén del agua de] subsuelo y
las propiedades mecdnicas de los suelos
(resistencia, compresibilidad y permeabilidad), a
fin de facilitar el disefio racional de la
amentacidn de estructuras y la seleccion del
método constructive adecuado para su gjecucién
(Fhg. 2.1)
Para asegurar que se alcanzardan los objetivos
de la exploracién geotécnica, los trabajos de
campo los supervisara un ingeniero especialista
en suelos y su realizacion estara a cargo de una
brigada de trabajadores entrenados en los
trabajos de perforacién, muestreo y ejecucion de
pruebas de campo.

2.1.2 Etapas de la exploracion geotécnica

OBJETIVOS DEL
PROGRAMA DE EXPLORACION
GEOTECNICA

El programa de exploracién geotécnica del sitio
donde se construird una estructura consta de
tres etapas: la primera, de investigacion
preliminar, deberd permitir la definicién
tentativa de los problemas geotécnicos del sitio;
la segunda, la recopilacion de la informacién
disponible, lo que servira para fundamentar la
tercera etapa, de investigaciéon de detalle, que
incluye ia realizacién de sondeos y pruebas de
campo y de laboratorio. En la Fig. 2.2 se
muestra esquematicamente el programa de
exploracidn.

2.9 INVESTIGACION PRELIMINAR

2.2.1  Objetivos

El objetivo de esta etapa de la exploracién es el
de recopilar la informacidén geotécnica que exista
de un sitio, para realizar una interpretacidén
preliminar de los problemas que podrian
presentarse en la cimentacién de una estructura
de caracteristicas y requerimientos conocidos.

Conocer la
estratigrafia
del sitio

Conocer las condiciones
de presion del agua del
subsuelo

Hundimientos
regionaies

Determinar ias propiedades
mecanicas de los suelos

Fig. 2.1, Objetivos de la exploracién
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Recopilacién de

la informacion disponible del sitio

1. INVESTIGACION

Interpretacion de fotografias aéreas de la zona

PRELIMINAR

Recorrido de campo

Informacidn fotogréfica

L gL

Interpretacion geolbgica del sitio

Levantamiento
geologico

Reconocimiento de discontinuidades |

\ Identificacion de fenémenos

gecdinamicos
Exploracion j Método geosismico de refraccion J
fisi -
geotem ['Método de resistividad eléctrica
Pruebas de penetracion I
Exploracion, Muestreo de suelos y rocas ]
muestreo y
2. INVESTIGACION prusbas de
DE DETALLE cam Pruebas de resistencia y deformabilidad |
po |
Pruebas de permeabilidad I
T 3 Py
Pruebas de ( Propiedades indice ]
laboratorio i -
LPropnedades mecanicas ]
Indicadores del nivel fredtico ]
I N
Instrumentaciéon |/ Piezometros ]
de campo ' Bancos de nivel ]

Puntos de referencia superficiales

Fig. 2.2, Etapas del programa de exploracién geotécnica

2.2.2 Recopilacién  de la  informacién
disponible

Las instituciones mexicanas que publican y
distribuyen informacion geotécnica se enumeran
a continuacién.

a) Sociedad Mexicana de Mecanica de Suelos

(SMMS). En sus reuniones técnicas que se
realizan cada dos afios ha publicade
recopilaciones de las caracteristicas del
subsuelo de 63 ciudades del pais; en la Tabla
2.1 se enumeran las ciudades, la referencia y
los autores de cada recopilacion.
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Tabla 2.1, Catilogo de ciudades estudiadas (SMMS)

Reunion
Ciudades Nacional Afo Autor (es)
SMMS .
1 Acapulco VI 72 | C.L Flamand, L. Ayestaran, G. Marin, M. Palaciosy J.J
Schmitter
2 Aguascalientes VIII 76 |[dJ.L Ledn
3 Campeche VIII 76 |J.M Orozco, R. Garcia Fons, A. Garcia y L. Triay
4 Cancin VI 72 | G. Springall y L. Espinosa
5 Celaya VI 72 | G. Spingall y L. Espinosa
6 Cd.dJudrez VIII 76 | G. Botas y G. Ortega
7 Cd. Obregin IX 78 |J.L Teran, O. Mondragén y M. Aguilar
8 Cd. Victoria VIII 76 |J.L Teran, M.F Saldivar, F. Uranga y R.C Avitia
9 Coatzacoalcos- VII 74 |J.M Rodriguez
Minatitldn VIH 76 |J.M Crozco, A.C Galindo, E. Olivares y A. Pozo
10 Colima VIII 76 |[L. Montanez
11 Cbérdoba VIII 76 |J.M Orozco, C. Ferndndez y P. Preciado
12 Cozumel VIII 76 {C. Silva y R. Esquivel A
13 Cuernavaca VIII 76 |R. Esquivel
14 Culiacan VI 72 | G. Springall y L. Espinoza
15 Chetumal IX 78 |G. Garcia A y V.M. Bello
16 Chihuahua V11 74 |B. Simpser
17 Chilpancingo VI 72 |G. Springall y L. Espinoza
18 Durango IX 78 |C. Fernandez, R. Garcia y J. Torres '
19 Ensenada VIII 76 |J.L Leén 3
20 Guadalajara VIII 76 {J.M Orozco, T. Hernandez, E. Ramirez y R. Garcia
21 Guanajuato VI 74 |J.A. Mendoza
22 Guaymas -V 70 {d. Saboric, R. Gémez, J. Muro y P. Girault
23 Hermosillo VIII 76 |R. Esquivel )
24 Irapuato XVl 92 |E. Padilla
25 Jalapa X 80 |E.Padilla, H. Zambranoy F. de la Mora '
26 La Paz X1X 98 I|A. Alvarez, Q. Nisino, RM. Poot, M.5. Ramirez
27 Lazaro XIX 98 !y R. Martin del Campo a la Torre.
Cardenas (Las VIII 76 |R. Del Campo, M.S. Ramirez y A. Alvarez
Truchas) VII 74 |F. Nader, L. Montaniez y E. Vazquez
28 Leén VII 74 iDepto. De Ingenieria Experimental, PEMEX
29 Los Mochus VIII 76 {J.Springall
30 Manzanillo VIII 76 |F. Nader y L. Montanez
31 Matamoros VII 74 |R. Esquivel
32 Mazatldn VII1 76 |C. Fernandez
33 Ménda VIII 76 |E. Santoyo, L. Montarniez y F. Montemayor
34 Mexicah X1 82 |S. Covarrubias, G. Gay, A. Morales, L. Pereda y A.E Zeevaert
35 México D.F* VIII 76 |d. Mejer, G. Azomoza, M. Corte, A. Vera, J.L Lara,
36 Minatitlan- VII 74 |G. Rocha y G. Rincon )
Coatzacoalcos- VIII 76 |J.M Rodriguez, R. Lopez y G. Ferrer
Pajaritos VIII 76 |J.E Castilla
37 Misantla VIII 76 |L. Montanez, R. Esquivel y C. Silva
38 Monterrey V1 72 |J.A Martinez
39 Morelia VIl 74 |A. Ellstein
40 Navojoa VIII 76 |{G. Springall y L. Espinoza
41 Nuevo Laredo v 70 |J.M Campos
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42 QOaxaca \% 70 |J.M Campos
43 Orzaba Xiv 88 |E. Santovoy L. Montanez
44 Puebla \Y% 70 | D. Reséndiz, G. Springall, J.M. Rodriguez y R. Esquivel
45 Puerto Vallarta VI 72 | L. Vieitez, E. Soto y A. Mosqueda
46 Querétaro VI 76
47 Reynosa XVIII 96
48 Rio Bravo Vil 74 |A. Ramirezy F. Cancino
49 Salamanca VI 76 |H.M Villanueva y P. Ballesteros
50 San Luis Potosi VI 76 | J.A Mier, J. Mejia, A. Nunez y W. Paniagua
51 Tampico VII 76 | R. Esquivel
52 Tapachula VIII 76 |J. Calderon y E. Alonso
53 Tehuacan XIX 98 [ O.L.Zarate
54 Tepic XIX 98 |G. Rocha
55 Tijuana IX 78 {dJ.L Leén
56 Tlaxcala IX 78 | R. Esquivel
57 Toluca VIl 76 | G. Auvinet
58 Torredn-Gomez XVIII 96 |J.G Azomoza, A. Veray L. Reyes
Palacio VI 76 | G.J Gonzalez, L. Alcantara, A.E Posada, D. Almora,
59 Tula VIII 76 M. Torresy V. Lopez
60 Tuxtla VIII 76 |S.D. Saday E. Zaragoza
Gutiérrez VIII 76 |dJ.A. Ponce
61 Veracruz V1 72 |A. Alvarezy M. de la L. Pérez
62 Villahermosa IX 78 |J.L Teran M.F. Saldivar, O. Mondragén y M. Ruiz
63 Zacatecas XIX 98 |J.L Teran, M.F. Saldivar y M. Rz
VIIL 76 |J. Vargasy R. Anzaldda
VII 74 |J.M Rodriguez y J.M. Aranda
VIII 76 |E.R. Benavides, F.J. Hernandez, E. Moreno y O. Vilalta
iX 78 |R.B. Reyes y A. Sotelo
VIII 76 _ | E. Osorio y G. Lopez
VIII 76 |J.L Teran, I.J. Garcia y A Orozco
IX 78 | G. Rocha
VIII 76 |E. Santoyo y L. Montafiez
XIX 98 |F.J Ruiz
VIII 76 |E. Martinez P.
VIII 76 |J.J Schmitter y J. Uppot
VIII 76
E. Sotoy J.L. Lara
L. Espinoza
J. Ordonez
R. Esquivel
L. Espinoza
J.M Orozco, $.D. Sada. A. Montero y J.C. Querol
b} Instituto Nacional Estadistica, ¢) Instituto de Ingenieria, UNAM.

Ha

Geografia e Informatica (INEGI). Las
cartas geologicas, topografica, de uso del
suelo y edafolégica, escala 1:50,000 asi
como las fotografias aéreas blanco y negro
y de color en escala 1:25,000 son de
mucha utilidad.

publicado el estudio del subsuelo de la
ciudad de México (Marsal y Mazar, .
1959), asi como una coleccién de articulos
sobre la regionalizaciéon sismica del pais y
de varios Estados en detalle; en la Tabla
2.2 se mencionan las publicaciones sobre
sismicidad.

v
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Tabla 2.2, Informacién sismica disponible (Instituto de Ingenieria, UNAM)

Titulo Publicacién N° Autor Ano

Regionalizacion sismica de México para fines de 246 Esteva, L. 70
ingenieria
Catalogo de sismos ocurridos en la Republica 272 Figueroa, J. 70
Mexicana
La sismicidad en el Estado de Veracruz. El 167 Figueroa, J. 68
macrosismo del 11 de marzo de 1967
Sismicidad en Chiapas 316 Figueroa, J. 73
Sismicidad en Baja California 321 Figueroa, J. 73
Sismicidad en Colima. Macrosismo del 30 de enero de 332 Figueroa, d 74
1973
Sismicidad en Puebla. Macrosismo del 28 de agosto 343 Figueroa, J. 74
de 1973. ,
Sismicidad en Oaxaca 360 Figueroa, J. 75
Sistema de informacién sobre sismos 348 Sandoval, H. |* 75
Sismicidad en la cuenca del Valle de México 289 Figueroa, d. 71
Correccion de los acelerogramas de cuatro
macrosismos registrados en la ciudad de México 093 Bustamante, J. 63
Espectros de temblores y su aplicacién 078 Prince, dJ. 63
Isosistas de macrosismos mexicanos 067 Figueroa, J. 63
Source parameters of the Orizaba earthquake of E-32 Singh, Sy 78
August 28, 1973. Wyss, M."
Catéalogo de acelerogramas procesados del sismo del CD-2 Alcantara,L; 92 1.
19 de septiembre de 1985, Parte IV (iltima): Réplica Macias, M.A;
del 21 de septiembre en la red acelerografica de Quaas Ry
Guerrero. Anderson, dJ. .

P . , Martinez, A y
Carta sismica del Estado de Michoacén CD-1 Javier, C. 91

d) Instituto de Geologia, UNAM. Se pueden
encontrar cartas geologicas de detalle de
algunas zonas de la Republica Mexicana.

e) Instituto de Geografia, UNAM. Carta de

climas.

2.2.3 Interpretacién de fotografias aéreas

La interpretacién geolégica de las. fotografias
aéreas de un sitio, realizada por un ingeniero
gedlogo entrenado para ello, permite identificar -
de manera preliminar las caracteristicas
geoldgicas del sitio, tales como fallas y fracturas-
y los fendmenos geodindmicos relacionados con
zonas de taludes inestables y zonas -

] ;
- - - e -
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v los fenémenos geodinamicos relacionados con
zonas de taludes inestables y zonas
erosionables. Con respecto a los suelos, se
pueden identificar las caracteristicas probables
de los suelos superficiales e inferir las del sub-
suelo (Avery, 1968), asi como definir posibles
bancos de préstamo. A nivel comercial existen
empresas de fotogrametria que prestan sus
SErvicios.

2.2.4 Recorrido de campo

El recorrido de campo lo debe realizar un
ingeniero especialista en geotecnia, acompariado
de un ingeniero gedlogo; los objetivos seran:

-  Comprobar la interpretacidon fotogeolégica
antes descrita, ademés de identificar y
clasificar los suelos superficiales ‘

- Visitar las estructuras construidas en la
zona e indagar sobre su comportamiento

- Obtener informacién adicional que permita
programar la investigacion de detalle.

2.3 INVESTIGACION GEOTECNICA

DE DETALLE

2.3.1 Programa

El ingeniero especialista en geotecnia debera
formular el programa de la investigaciéon de
detalle, para lo cual debera considerar la
aplicacidn de las técnucas que se mencionan m4s
adelante y fundamentar su propuesta en la
informacion de la investigacién preliminar.
Debe ademas tomar muy en cuenta que
tratandose de cimentaciones,con pilas o ptlotes,
las propiedades de los suelos se modifican en la
vecindad del pilote, aunque se trate de un
procedimiento constructivo de no-desplaza-
miento, como el de colado en el lugar, ¥ que en
el caso de pilotes que desplazan el volumen de
suelo que ocupan, se induce mayor alteracion y
cambios estructurales al suelo vecino atn a
varios diAmetros de distancia.

Por lo anterior, cuando se tiene la certeza de
que la cimentacién de la estructura se resolvera
con pilas o pilotes, algunos autores proponen
que en la exploracién geotécnica de detalle se
ponga énfasis en las pruebas de campo como
son, las de penetracién estatica con cono
eléctrico, de penetracién estdndar, de veleta y
de presidmetro (CFE, 1979). Este enfoque se ha
seguido para disefiar cimentaciones piloteadas

13

de estructuras marinag, ante la enorme
dificultad de obtener muestras de buena calidad
(Bjerrum, 1973; Ehlers et al., 1980).

En lo que sigue se describirdn con mayor detalle
las pruebas de campo, apoyandose en los
comentarios anteriores y tomando en cuenta que
va se dispone de manuales sobre las técnicas
convencionales de muestreo (PEMEX, 1975 y
CFE, 1980).

2.3.2 Levantamiento geolégico

Excepcionalmente se realiza este tipo de
levantamiento, ya que usualmente la geologia
de la region donde se construird la estructura
ha sido estudiada anteriocrmente o se considera
que el recorride de campo en la etapa de
investigacion  preliminar  proporciona la
informacion geolégica necesaria y suficiente
para el disefio de la cimentacién (profunda) de
una estructura.

En casoc de que se trate de la cimentacién de
estructuras muy importantes o de desarrollos
industriales localizados en . dreas poco
estudiadas, se justifica realizar el
levantamiento geoldgico de la zona, cuyos
objetivos se sefalan en la Fig. 2.3. En el
Manual de Disefio de Obras Civiles de la CFE
(1979) se describe con detalle la realizacién de
un levantamiento geoldgico.

2.3.3 Exploracién geofisica

Los métodos de exploracion geofisica aplicables
en geotecnia se basan en la mediciéon de la
variaciéon de la velocidad de propagacion de
ondas sismicas o de la resistividad eléctrica
(poco confiable) de los suelos, y mediante su
interpretaciéon y correlaciones se deducen las
caracteristicas estratigraficas, posicién del nivel
freatico y posibles tipos y propiedades de suelos
y rocas. Estos métodos se utilizan para obtener
informacion preliminar del subsuelo, para
complementar la informacion geoldgica y pare
reducir el nimero de sondeos.

a) Método geosismico de refraccidn total.
Consiste en determinar el tiempo de arribo
de las ondas longitudinales sismicas,
generadas por una pequefia explosién o
impacto, a gedfonos captadores que envian
su sefnal a un sismégrafo receptor; con esta
informacién se calcula la velocidad de
propagacion de las ondas (PEMEX, 1975).



Estudios Geotécnicos

Litologia ]

IT. Identificacion de Estratigrafia ,
Estructuras —|

Fallas |

2. Reconocimiento de LFracturas y juntas l
discontinuidades Estratificacion J

Cavemas o cavidades de disolucion

Taludes inestabies

Externos Zonas de alteracion

|
|
Zonas de erosion —I

3. identificacion de
fendémenos geodinamicaos

Fallas activas

f
Internos Vulcanismo y sismicidad ‘
|

Tectonica

Fig. 2.3, Objetivos del levantamiento geolégico

El equipo consta de: . correspondientes a casos conocidos. En 14 Tabla

. L. " 2.3 se muestra una recopilacién de valores.
- Un dispositivo generador de la onda gque P )

puede ser un explosor o un marro El médule elastico dinamico del medio se estima
instrumentado con un sensor del impacto considerande un valor probable de la relacién de
- El conjunto de gedfonos electromagnéticos Poisson para aplicar la expresién 2.1. En el caso
que al vibrar con el suelo emiten una sefial de que ademas se realicen determinaciones de la
eléctrica e velocidad de propagacion de las .ondas
- El sismégrafo receptor que recibe la sefial de transversales o de corte, con las ecuacionés 2.1y
los gedfonos en galvandmetros de espejo y 2.2 se puede deducir el mdédulo eldstico y la
que la registra en papel fotosensible (Fig. relaciéon de Poisson correspondiente.
2.4).
Los resultados que se obtienen del método V, = J Ean A= V) (2.1}
sismico permiten: p A+v)(i-24)
- Interpretar la estratigrafia del sitio
- Clasificar los suelos y rocas - E '
; P Ve = J———— (2.2)
- Estimar el médulo elistico dinimico del T 2p (1+v)
medio
La estratigrafia se determina con desarrollos donde:
basados en la ley de refraccién de las ondas en
medios elasticos; para ello gse han formulado Vi velocidad de las  ondas
soluciones para los casos que usualmente se longitudinales, en m/s
presentan en la practica (Dobrin, 1965; Grant Vr velocidad de las ondas
and West, 1965 y Olhovich, 1959). En la Fig. 2.5 transversales , en m/s
se muestra la solucién para el caso de una 14 relacion de Poisson
condicién estratigrafica de dos capas paralelas. Edin modulo de elasticidad dinémico
T . . del medio, en t/m?
La prediccion de la clasificacion de log suelos y P densidad de masa del material
rocas se hace comparando las velocidades de en t 8%

propagacién de ondas longitudinales con las

18
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Fig. 2.5, Interpretacién de una prueba de refraccién sismica
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Tabla 2.3, Intervalo aproximado de la velocidad de onda longitudinal
para diversos mateniales representativos, Pemex (1975}

Suelo
Arcilla

Arcilla arenosa

Arcilla arenosa cementada
Limo

Arena seca

Arena humeda

Aluvidn

Aluvién (terciario)
Aluvion profundo
Depdsito glaciar

Dunas

Loess

Lutita

Arenisca

Marga

Creta

Caliza

Dolomita v
Evaporita ‘
Granito

Gneis

Esquisto o pizarra

Roca ignea del basamento

Agua (dependiendo de la temperatura vy contenido de sales)

Velocidad sy
170 — 500

1000 - 2800
975 — 1100
1160 — 1280

760

300
610 — 1830
550 — 1000
800 — 1500
1000 — 2360
490 - 1700

500

375 — 400

1800 — 3800
2400 — 4000
3000 < 4700
1830 ~ 3970
3000 - 5700
5000 - 6200 *
3500 - 5500
4000 - 5600
5100 — 7500
2290 — 4700
5500 — 6600
1430 — 1680

* Nota: Si el material {principaimente suelo) estd saturado, la onda de compresion se propaga por el
agua v su velocidad se asocia a este medio. Es mas qtil la medicién de la velocidad de la onda de
corte, ¥a que en ésta la presencia del agua tiene una influencia despreciable en los valores de V1.

La principal aplicacién de este método puede ser
la de determinar la profundidad de la roca bajo
un depdsito aluvial de dificil exploracion directa.

La interpretacion de esta prueba siempre debe
correlacionarse con la informaciéon de sondeos
convencionales con extraccion de muestras,
porque tiene la limitacion basica de no detectar
la presencia de estratos blandos que subyacen a
otros duros, debido a las condiciones de
refraccion que se desarrollan. Es necesario
también efectuar para cada linea de registro dos
prucbas, una con un impacto en un extremo de
la linea v Ia otra con un impacto en el otro
extremo.

b) Método de resistividad eléctrica. Consiste
en determinar la variacin ‘con la
profundidad de las resistividades
aparentes de un medio en que se ha
inducido un campo eléctrico; el equipo
consiste en una fuente de poder,
voltimetro, amperimetro y  cuatro
electrodos.

Se han desarrollado varias téenicas de
operacién; dentro de ellas, la mas utilizada
debido a su sencillez es la denominada como
método de Wenner, en el cual se usa un arreglo
como el de la Fig. 2.6, a través de lineas de
observacién sobre el terreno en estudio.
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Los resultados que se obtienen con este método
permiten:

- Definir la estratigrafia

- Por correlacitn. clasificar los suelos y rocas
del sitio
Definir la posicién del nivel freatico

La expresion es la siguiente:

Vv

pa:Zﬂ'h? 2.3

donde:

Do resistividad aparente a la
profundidad h , en ohm-m

distancia entre electrodos, en m

I intensidad de la corriente. en
amperes

V  diferencia de potencial, en volt

La estratigrafia se define de la observacién del
diagrama de 1sorresistividades (Fig. 2.7) que se
obtienen de cada seccion de observacion con la
ecuacidon 2.3 (Dobrin, 1965; Grant and West,
1965; Olhavich, 1959 v Mooney and Wetzel,
1956). La clasificacién tentativa de los
materiales se hace por comparacion de la
resistividad eléctrica con valores tipicuos como
los presentados en la Tabla 2.4, La posicién del
nivel fredtico se detecta facilmente en la seccion
de isorresistividades,

La precision de este método para predecir la
estratigrafia de un sitio es generalmente menor
que la de refraccion sismica v por ello se utiliza
menos: sin embargo. es mas confiable para
determinar la posicion del nivel fredtico.

¢) Método con radar. Este método esta basado
en la propagacién de impulsos de ondas
electromagnéticas de muy alta frecuencia
(100 a 1000MHz) hacia el interior del
suelo. estas ondas son reflejadas por
anomalias del subsuelo (irregularidades,
interfaces o discontinuidades) a diferentes
profundidades que después se captan por
medio de una antena en la superficie del
suelo. El sistema de monitoreo permite
conocer la profundidad de la anomalia. La
profundidad méxima de exploracion no
sobrepasa los 30m (98ft).

(Ver Nota ! de los Editores al final de es
capitulo, con referencias que incluyen técnica.
y métodos geofisicos adicionales).

2.3.4 Pruebas de penetracién

Los penetrémetros son conos o tubos de acero
que se hincan a presién (estaticos) o con el
impacto de una masa (dinémicos) y permiten
definir indirectamente la estratigrafia del sitio
y la vaniaciéon de la compacidad relativa y la
resistencia al corte (drenada) de las arenas con
la profundidad, asi como la resistencia al corte
no drenada de las arcillas. Con el penetrémetro
estandar se recuperan., ademas, muestras
alteradas que permiten definir confiablemente
la estratigrafia. Cabe aclarar que la resistencia
al corte drenada de las arenas depende de la
permeabilidad de éstas, asi como de sus
condiciones de frontera para el flujo de agua;
aunque esto ciertamente es- cuestignable
cuando las arenas estdn contaminadas con
limos vy se trata de ensaves de penetracién
dinamica.

En la exploracién de un sitio, los penetrémetros
se emplean de acuerdo con tres criterios de
aplicacion:

- Como instrumento de exploracidén, para
definir la estratigrafia y facilitar con ello la
seleccion de los muestreadores de suelo que
deberdn emplearse

- Para disminuir el costo de realizacién de

sondeos complementarios para cubnr un
érea grande et

- Como téenica nnica de exploracién, en

proyectos de bajo costo que no puedan
justificar sondeos de muestreo. -

i

En la Tabla 2.5 se presenta una recopilaciénﬂ

sobre los penetrémetros de uso mas difundido. A
continuacidn se entra en detalle-sobre el cono
holandés tipo eléctrico vy el penetrémetro

estindar de tubo partido porque son los de.

mayor utilidad en razon de las correlaciones que

pueden establecerse con las propiedades de los .

suelos.

.y

oy tea v

¥
vl

)
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Fuente de poder >\ Amperimetro

Voltimetro

Electrode de

cormente Electrodo de

potencial —

|l= h | h | h

Fig. 2.6, Equipo para determinar la resistividad del suelo (arreglo Wenn;ar)

Distancia entre electrodos, m

= TS

N7 Ne 5‘\“\

70

Fig. 2.7, Seccién de isorresistividades
{en ohm-m)

Tabla 2.4, Resistividad eléctrica de distintos tipos de roca y suelo

Material Résistividad, en ohm-m *
Granito 1x 108
Diorita Ix104
Gabro 10-1.4x 107

Gneis 2x105—-6x 108
Pizarra 6.4x102-6.5x 104
Conglomerado 2x10%-1.3x104

Arenisca 7x101-7x 103
Caliza 18
Marga 70
Arena 4-22x10%

Suelo 10-1x 104

* Nota: Los valores de resistividad eléctrica presentados en esta tabla se deben considerar como
indicativos, va que algunos de estos materiales son afectados por la presencia de fluidos con
composicion quimica diferente.

2L
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a) Penetrometro estatico tipo eléctrico (cono
holandés, CPT). El penetrémetro de cono
tipo eléctrico para hincarse a presion
(estatico) (Begeman, 1963; De Ruiter, 1972
y NRACC, 1975) tiene incorporadas celdas
mstrumentadas con deformimetros
eléctricos que permiten la medicién
simultanea de las fuerzas necesarias para
el hincado de la punta eénica de 60° de
angulo de ataque y 3.6em (1.4in) de
diametro (10cm? , 1.6in? de area) y de la
funda cilindrica de fricciéon (Begeman,
1957), también de 3.6cm (1 4in) de
didmetro y 13.25cm (5.2in) de longitud
(150cm? | 23.3in* de &area lateral). Cabe
aclarar que las fuerzas para el hincado de
la punta del cono se estiman a partir de las
mediciones de los deformimetros vy
calibraciones.

En la Fig. 2.8 se muestran esquemati- -

camente las caracteristicas de este penetro-
metro (CFE, 1980 y Santovo y Olivares,
1980). La capacidad de las celdas debe
elegirse de acuerdo con la resistencia del
suelo en que penetrari: la informacién de la
Tabla 2 6 puede guiar esta seleccion.

Este penetrometro se hinca en el suelo con
ayuda de un mecanismo hidrdulico capaz de
aplicar 2.5, 10 6 20t (24.5. 98.1 6 196.2kN) de
fuerza axial. Con una perforadora usual en
geotecnia, se puede hincar el cono como se
muestra en la Fig.29. La velocidad usual de
hincado es de 2cm/s (1.2m/min . 3.9ft/min)
(Sanglerat. 1972; ASTM-D-3441-75T, 1975). La
resistencia de punta y la de friccién se pueden
graficar mediante un registrador potencio-
métrico de dos canales y velocidad minima de
avance del papel de 1.2em/min (0.47in/min). o
tambien, se pueden registrar manualmente con
ayuda de un equipo digital En la actualidad
esta informacibn se captura utilizando
computadoras.

En la Fig2.10 se muestra un sondeo tipico
realizado con este instrumento y en la Fig. 2.11,
se compara la resistencia de punta con el
nimero de golpes de la prueba de penetracién
estandar en una arcilla muy blanda.

Al interpretar la informacion obtenida con este ~
penetrometro se puede determinar:

La clasificacién de los suelos  por
correlacidon empirica, sdlo s1 se cuenta con
la medicion de fs v qc

Los parametros de resistencia al corte con
base en conceptos tedricos (Lunne et al.,
1977 Lunne and Clansen, 1978; Amar et
al., 1975; Begeman, 1953; De Beer, 1948;
Mitchell and Dungunogh, 1973: Dungunogh
and Mitchell, 1975 v Mitchell and Lunne,
1978). Cabe aclarar que el uso de los
conceptos tedricos da mucha dispersion. por
lo que deben usarse precavidamente. Por
gjemplo, las extrapolaciones a sitios cuyos
suelos sean de origen geologico diferente,
pueden conducir a conclusiones errdneas.
En el Capitulo 3 de este Manual, se discute
la aplicacién de esta prueba al diserio de
pilotes.

Cono { 80°, & 36 mm, 10.18 om” )
Furia de friccion { @ 36 mm, 147.02 om"
Elernarss sensibie ( bronos SAE-84 )
e s "

Pomo de sugecitn | 3 1207 )
Copla conactor s Ia tuberls EW
Cabie conductor bundado de B hilos
Sallo do slbhchn blando
Roldans de bronce
Calds de ncotn

Cekia do purtta

. Caoformimetros eldctricos

. Ajo-solic

Er——

R__/ |

MM A A A A A AR RN VAN 0t
ARk T .

[T e -
OENDRAEN -

IR

AR &

CRRERANA

e
=

AN

Qb

b H IR T

QY

u3

Dimensiones, en mm

b) Elemernic sensbis
a) Corwunto

Fig. 2.8, Corte transversal del penetrémetro
eléctrico
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Cono

Registrador de dos canales

Fig. 2.9, Operacién del cono
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Tabla 2.5, Penetrometros para la exploracion de suelos

Penetréometro . Aplicacién al suelo Se obtiene Operacion Comentarios
Recomen- Acep- Inacep-
dable table table
Cono holandés Arenay Arcilla Grava {La vanacién|Se hinca alEs una prueba
mecédmco de hmo de la | presion con | precisa pero debe
3.6em (1.42in) de resistencia de | velocidad de | correlacionarse con
diimetro y 60° de punta (qc) y|1.2m/min (2cm/s, | pruebas de
angulo de ataque de friccién (£;) | 0.8in/%s) con la | laboratono. En
(CPT) que se |ayuda de un|arcillas conviene
generan sistema de carga | correla-cionarla con
o durante su | hrdraulica pruebas de veleta
8 hincado de (Sanglerat, 1972;
= 20em (8in) Begeman, 18963 ¥
= Begeman,1957)
v | Cono holandés | Arenay Arcilla Grava |La vanacion|Igual que el|Igual que el anterior
2 | eléctrico de 3.6em limo continua de la | anterior. Se ha|{ (Sanglerat, 1972 y De
(1.42in) de resistencia de | elaborado unsa ! Ruiter, 1972)
didmetro y 60° de punta (@.) y|norma tentativa )
angulo de ataque de friccién (fi) | para su operacién
(CPT) con mayor | (ASTM-D-3441-
precisién que | 75T, 1975). Es
el cono | mas eficiente que
mecanco el cono mecamco
Penetrometro Arena y Arcilla Arcilla | Muestras Se hinca alEs una prueba de
estandar 5.lem| arcilla media blanda |alteradas de|percusidén con el|poca precisién, perc
(2in) de diametro dura cualquier impacto de wuna | probable-mente la
exterior ¥ 3.6cm profundidad y | masa de 64kg|més utihizada por
(1.42in) de el mimero de | {141Ib) dejada | que se tienen
diametro intenor golpes caer de 75cm | numerosas
(SPT) necesario {2.5/1) de altura. | correlaciones con las
para hincarlo {Se cuenta el|propiedades vl
numero de golpes [ comporta-miento de
para hincarlo { los suelos (CFE,1980
30cm (17t) | y NRACC,1975)
después de haber
penetrado 15cm
(0.5f¢).
8 Cono simple | Gravay - Arcilla jLa vanacién | Semejante al |Es una prueba
© | hincado a| arena con la { penetrometro burda, pero es la
5 percusion, de profundidad ]estidndar, y en|tnica que hasta
= |5.1em (2in) de del namero de | ocasiones con | ahora puede
~ |diametro y 60° de golpes martillos de | proporcionar  infor-
angulo de atague necesario 128kg (2821b) macién en suelos con
para hincarlo alto contenido de
gravas (CFE, 1980)
Penetrometro Arenacon | Arcila Arcilla | El namero de | Se hinea a|{Es un sistema muy
Sermes de 7em |pocagraval dura blanda |golpes percusion con | eficiente pero de uso
(2.75in) de . necesario una masa de 30, | poco extendido y por
didmetro y 90° de para hincarlo |60 6 90kg (66,|ello no se  ha
angulo de ataque 10em (4in). 132 6 1981b) que | acumulado
la levanta auto- |experiencia en su
maticamente un | empleo (CFE, 1980)
cilindro neumé-
tico y la deja caer
de 40cm (1.31f1)
de aitura

25
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Tabla 2.6, Capacidad necesaria de las ceidas del penetrémetro

Esfuerzo, kg/cm?

[ Suelo Fuerza, kg

) Punta (@) | Friccion (Fy) | Punta (@) Friccion (Fe)
Arenas sueltas a medias, turbas
y arcillas blandas 500 300 50 2
Arenas densas y arcillas duras 3000 900 300 6
Arenas densas y arcillas duras 5000 500 500 4

Resistencia de punta g, en kgicm’
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0 == ——
—— S
L ]
=]
1<
|
-:‘--—f—
W..."'"?I
2 BLa
; =
_ el X
5 5 4 ]
- L I
b=} - ——— .
N I e
S 4 %__-"*"““'1
] P e T
i
5 2
=
L
6 -;;"f
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0 02 04 06 08B 10 12 14

Resistencia de ficcion f,, en Itglt::rn2

Fig. 2.10, Grafica de penetracién estatica

La clasificacién de los suelos se hace con ayuda de
las graficas de correlacién de las Figs. 2.12y 2.13.
Los parametros de resistencia al corte de los
suelos se pueden obtener indirectamente de las
pruebas de penetracién con cono con la
informacidén bésica contenida en la Fig. 2.14.

Profundidad, enm

00 5 1015 20 O 10 20 30 40 50 60 70
T"“"“t_:-_—,-_-..
N <=
D a
1 / 3
21
L ] '
3 .
4 Voad —
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p g
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‘ ¢
N = Numerc de golpes en prueba
de penetracion estandar
7 | Y I TR N
R [
Velocidad de hincado = 0.5 cm/s
8 | I IO N E

N Resistencia de punta q,, en kg/icm’

Fig. 2.11, Comparacién con la penetracién
estindar

Las pruebas de penetraciéon estdtica (CPT) se
pueden correlacionar con las pruebas de
penetraciéon estandar {SPT) mediante los valores
de la Tabla 2.7, propuestos por Schmertmann
(Schmertmann, 1970).
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Fig. 2.12, Clasificacién de suelos con penetrémetro estatico (Sanglerat, 1972)

(Ver Nota 2 de los Editores al final de este capitulo con referencias sobre el uso de métodos alternativos
basados en SPT. CPT. pruebas con presiometro. v otros desarrollos recientes de ensaves de materiales
en sitio).

200 7
(Densa o Mezclas hmo-arena,
cementada) arenas arcillosas
— R y limos
100 - - Arcillas arenosas
2 y limosas
(o] -

ﬁ 50 - Arena Arcillas inorganicas
P - no sensitivas
: i
83 | g ] Muy duras
g E (Suelta) T~
'8 Duras ;
8 10 E ~— /
E 5 Medias
g 5 [~ -"“‘-7 Arcillas organicas y mezclas

- Blandas de suelos

r Muy blandas

2 } 1 i 1 ! ! ! i
0 1 2 3 4 5 ] 7 ] o

Relacion de friccion. f./q,, en porcentaje

Fig. 2.13, Clasificacién estimativa de suelos con penetrémetro estatico (Schmertmann, 1970)
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Fig. 2.14, Parametros de resistencia al corte

Tabla 2.7, Correlacion entre los resultados de b) Penetrémetro estandar (SPT). El
pruebas CPT (gc) y SPT (&) penetrémetro estdndar es un tubo de
dimensiones normalizadas que se hinca a
Suelo go/N percusién (Fig. 2.15). Consiste en un tubo de
Limos, imos arenosos, mezclas de pared gruesa partido longitudinalmente, con
limos y arenas, ligeramente 2 una zapata de acero endurecido y una cabeza
cohesivos que lo une al] extremo inferior de la columna
de barras de perforacién con que se hinca; la
Arenas limpias finas a medias y 35 cabeza tiene un conducto para la salida de
arenas ligeramente limosas azolves a través de una valvula esférica o
una valvula de varilla., Opcionalmente se
Arenas gruesas y arenas con algo 5 utiliza una trampa de paso para retener las -
de grava muestras (CFE, 1980 y ASTM D-1586-67,
1977).
Gravas arenosas y gravas 8

El equipo auxiliar para el hincado es una masa
golpeadora de acero de 64kg (0.63kN) con guia
de caida libre de 75em (2.5ft)y barras de

*gcen kg/em?

perforaciéon AW 6 BW (4.44 y 540em , 1.7 y o
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2 1in, de didmetro y 6.53 y 6.23kg/m , 64 y
61.1N/m de peso, respectivamente) con un
vunque de golpeo incorporado a la columna de
barras. La masa golpeadora se levanta con un
malacate de friccidn (cabeza de gato).

El penetrémetro estandar se hinca 45cm (1.5ft)
en e] fondo de una perforacién de 7.5cm (3in)de
didmetro minimo con los impactos de la masa de
64kg (0.63kN) y caida libre de 75 */. 1em , 2.5 */.
0.03ft (Fig. 2.16). Se cuenta el numero de golpes
para hincar cada tramo de 15em (0.5f1). Se
define como resistencia a la penetracion
estandar, al nimeroc N de golpes necesarios
para hincar el penetrémetro los dos Gltimos
tramos de 15em (6in). Cuando debido a la
dureza del suelo no se puede penetrar los 45¢cm

71.12

1.00 &

(1.5ft), se define N por extrapolacion (CFI
1980).

Después de hincado se saca el penetrémetro a la

superficie para recuperar la muestra alterada,

que se coloca en un frasco hermético, y se

registra la informacién del  hincade ¥

clasificacidon del suelo. Al interpretar los

resultados obtenidos con este penetrometro se

puede lograr:

- Definir la estratigrafia del sitio

- Determinar por correlacién la compacidad
relativa de suelos granulares y la
consistencia de suelos cohesivos

- Obtener muestras alteradas para
determinar en el laboratorio sus
propiedades indice

O 1,50 @

T Valvula esférica

20.00

1.50@H

Viiia de varilla
= |
3.49 ﬁal—.i encm
5.08 @ 5.08
4650 08 e
F 1
45
5.85 Trampa de paso
(canastilla)
34 1.05
Aristas
L_' Z hgeramente
3480 redondeadas

Fig. 2.15, Penétrometro estandar

pal



Malacate de
friccién
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Polea

Cadena

Masa golpeadora

penetracion estdndar se puede correlacionar con
el angulo de friccion interna mediante la grafica

empirica de la Fig. 2.19.

Tabla 2.8, Correlacion ntimero de golpes vs.
compacidad relativa (Terzaghi and Peck, 1968)

—

3

o+ o

Penetrdbmetro
estandar

Fig. 2.16, Prueba de penetracion estdndar

La estratigrafia del sitio se define a partir del
namero de golpes N necesario para hincar el
penetrémetro los 30em (1ft), o el obtenido por
extrapolaciéon en los casos en que no penetre los
45cm (1.5ft) especificados, y de la clasificaciéon
de campo de suelos de acuerdo al Sistema
Unificado de Clasificacién de Suelos (SUCS),
como se muestra en la Fig. 2.17.

La correlacién empirica entre el numero de
golpes N y la compacidad presentada en la
Tabla 2.8, es vdlhda para arenas localizadas
arriba del nivel freético. Para tomar en cuenta
la profundidad a la que se realiza la prueba y la
posicion del nivel freatico se debe utilizar la
correlacién de la Fig. 2.18. La resistencia a la

de acero
b Barra guia
Yungue de golpeo

Barras AW o BW

Numero de golpes Compacidad relativa
0-4 Muy suelta
4-10 Suelta
10 - 30 Media

30-50 Compacta
> 50 Muy compacta

Terzaghi and Peck, (1968) establecieron la
correlacion empirica entre la resistencia a la
penetracion estandar, la consistencia de suelos
cohesivos y la resistencia a la compresion sin
confinar, g., mostrada en la Tabla 2.9, pero su
empleo es menos confiable que 1a correlacién con
la compacidad relativa.

La prueba de penetracién estindar debe
realizarse cuidando que el muestreador tenga
las dimensiones sefialadas, el peso del martillo
sea de 64kg (0.63kN) y la caida libre de 75cm
(2.5ft). La perforacién debe mantenerse con un
espesor maximo de azolves de 5cm (2in) y el
agua o lodo empleados para la perforacién
deben mantenerse a un nivel constante. Las
barras para el hincado deberdn ser AW 6§ BW y
su movimiento, al meterlas o sacarlas del
sondeo, deberid ser lento para evitar que se
genere succibn y con ello se reduzca la
compacidad relativa de los suelos
predominantemente friccionantes.

En suelos de bajo contenido de agua, el avance
de la perforacién debe hacerse en seco, por que
el empleo de agua o lodo reduce el nimero de
golpes y aumenta el contenido de agua.

Técnicas de perforacién. La realizacién de un
sondeo implica la ejecucién alternada del
muestreo, del avance y "rimado" de la
perforacidn; por ello, la técnica de perforacién
que se utilice es una parte fundamental del
trabajo de campo que influye en la calidad del
muestreo.



Manual de Cimentaciones Profundas

PROF PENETRACION
0F |muEsTRANG]  crasimcacion | REC ESTANDAR, N
o 20 40 &
o
T i 51 Cath a -
- Fel = R ——a WL IS srervca) 11
- i TS2 = = N,
Fa R
7 N SN
5 N Fs o fre —
— N ks
— 1 oFr b |
i A R rn
— ;-—m_m -
— " re K
10— f SM
£10 o, oy e e
] o
— FarFa T, con arens sty s
15— Nersrd—t o i oairs ]
- I sM
- F-15 orts vartioeo fina y
mpdia COn graves
— | e 9—“
- ) OH cale caiuro
20— F-17-F-|al
. t
F-10-F. OH catd oecur ]
. , L
- Fa21
n 1 r2
25~ ; -
- 23 o,y bem
= I
F-24
] i
N F25 o S
x d
Fig. 2.17, Perfil estratigréfico de un sitio
a0 Wy Genss 5 100 N
oL L 1= g
«l // Denss ——="160 £
20/ e Meda / 0 -
——
e e R L
sualts .
° )i L 1 u; 4 “? -
[+] 10 20 2
Oy, vm

N wmmmumawmm
02, Estuerzo vertical sfoctvo, tm'

T

]

n protundiie? dal nteal trelttico, m

z profundided de in prosba, M

7 panc vohumétrico del sask hirmedo, Ym'
7' pese voumetico del wusic sumengdo, Um®

[l

OI‘- 7.. h ‘7' (z-h)

0,‘-1.6 b+ 0.8 (z-h) (valor aproximadc)

Fig. 2.18, Correlacién numero de golpes vs. compacidad relativa de arenas

»

3t



Estudios Geotécnicos

Muy suelta—~! [— Suelta

Compacidad relativa

i Media Densa | Muy densa
0
M
[]
E
§E T 20 R
8 3 NG
o O
855 \\
2T s 40 N ™
gis A
mC'E-S \‘
mg_o- \
h= ]
o T g A
: 5 N\
s 3 X
> = A
80
28° az° 35° 40° 44° i

Angulc de friccion interna, @

t Relacién para arenas medianas a gruesas de -
grano anguloso a redondeado

2 Relacién para arenas finas y para arenas

limosas

Fig. 2.19, Correlacién numero de golpes vs. 4ngulo de friccidn interna ¢ (Terzaghi and Peck, 1968).

Tabla 2.9, Correlacién entre N, qu y la consistencia (Terzaghi and Peck, 1968)

Consistencia | Muy blanda| Blanda| Media Firme | Muy firme Dura
N 2 2-4 §-8 8-15 15-30 30
Qu 0.25 0.25-05| 0.50-1.0 1.0-20 20-40 4.0
(kg/ecm®

Brocas para perforacién de suelos. Las brocas
para la perforacién de pozos con maquinas de
rotacién se eligen de acuerdo con la dureza de
los materiales que se van a cortar; en la Fig.
2.20 se muestra el criterio general para la
seleccion de estas herramientas y a
continuacién se resumen brevemente sus
caracteristicas aplicabilidad.

0 Broca tricénica. Consiste en tres conos
giratorios embalerados que tienen dientes
de abrasién, de forma esférica para rocas
duras, y de prismas agudos para rocas
blandas (Fig. 2.21a). Se fabrican en muy

diversos didAmetros (2 /s, 4, 5 y 6in, es dedr,
7.3, 10, 12.5 y 15c¢m , respectivamente);
para enfriar la broca y arrastrar el material
cortado a la superficie se utiliza un fluido de
perforacién (lodo, agua o aire) que sale al
centro de la broca. ‘

Esta broca se puede utilizar para perforar
desde rocas duras a suelos duros (Fig. 2.20);
es inadecuada para perforar suelos blandos,
porque los conos dificilmente giran e incluso
se atascan, porque el chiflén no limpia
eficientemente los dientes de corte.

3t
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i

Rocas

Suelos

d

Du;'as B!andos' Duros

Broca triconica

Bléndos

"

Broca Drag ,

Tipo de broca

Broca de aletas |

t

.Broca cola de pescado,

i

Resistencia al corte
Fig. 2.20, Criterio de seleccién de una broca de perforacion para suelos y rocas

El uso de estas bocas gueda restringido a los
basaltos y tobas duras, aclarando que en los
basaltos, los martillos neumaéticos que
cortan a roto-percusién son més eficientes y
reducen significativamente los costos de
perforacion; de manera similar, la broca
"Drag" es mas eficiente que la tricénica para
perforar las tobas duras. La tricdnica no
debe usarse para perforar pozos de bombeo
v sondeos, porque remoldea por amasado al
suelo, reduciendo su permeabilidad y
alterando su estructura.

Q Broca Drag. Es una pieza sélida que tiene
tres planos radiales de corte, protegidos con
pastillas de carburo de tungsteno (Fig.
2.21b). Se fabrica desde 2in (5cm) de
diametro; para enfriar la broca y arrastrar
el material cortado a la superficie se utiliza
un fluido de perforacién (lodo, agua o aire),
que sale al centro de la broca. Su
aplicabilidad abarca desde laa rocas blandas
a los suelos duros; no debe utilizarse para la
ejecucion de sondeos en suelos blandos,
porque el chiflén de agua o ledo erosiona
hasta 50cm (1.6ft) por debajo de la broca

0 Broca de aletas. Consiste en dos placas de
acero duro (aletas) que forman una hélice
corta; la salida del agua o lodo a presion
incide en la superficie superior de las aletas
(Fig. 2.21c). Esta broca es de fabricacién
artesanal y puede construirse desde Z2in
(5cm) de diametro, Esta broca se desarrolld
para perforar los suelos blandos del Valle de
México, eliminando el problema de erosion

33

del fondo de la perforacion, que generan las
brocas tricénica y Drag

Esta broca se puede utilizar en suelos de
consistencia media a blanda; es la més
adecuada para hacer perforaciones para
sondeos e instalacién de pozos de bombeo,
porque deja agujeros Lmpios y pocq.
alterados; © adicionalmente, tiene li-
ventajas de ser significativamente mal
econémica que la tricénica o la Drag, y
sobre todo mis eficiente.

O Broca de cola de pescado. Es una pieza -
solida que consiste en dos placas
triangulares ligeramente alabeadas, con su -
vértice en la parte inferior (Fig. 2.21d),
aungue también pueden ser rectangulares v
entonces la parte inferior es recta. Esta
broca siempre es ciega, esto es,’ no tiene "’
salidas para fluido de perforacitn, por lo que .
gu uso se restringe a la llamada perforacién .
de batido. Esta broca se puede utilizar en
suelos de consistencia media a blanda. e
Esta broca es la mas adecuada para hacer
perforaciones sin eliminar el material *
cortado; por ejemplo, las perforaciones de
batido que se requieren para el hincado de -- .
pilotes, para las que se agrega algo dé agua
al inicio de la perforacién: Se utiliza
también para perforar los estratos duros que
impiden el hincado de} cono eléctrico.

Q@ MaAquina perforadora rotatoria. En relacién - -
con estas maguinas debe tenerse en cuenta '

que se han disefiado para dos objetivoe
~ distintos: 1) para exploracién minera y

-y
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geoldgica, en lJ]a que predomina la
perforacién en roca y frecuentemente se
realiza desde tuneles y galerias; en esta
campo se requieren maquinas capaces de
desplazarse en laderas, con velocidades de
rotacidén maveres de 700rpm, de preferencia
compactas vy en las que ia longitud de
carrera del vastapgo de perforacién no tiene
mucha importancia; y 2) para exploracion
geotécnica se han desarrollado maquinas
montadas en vehiculos o remolques de gran
movilidad, con velocidades de rotacién
menores de 800rpm y longitud del vastago
de perforacién mayor de 1.5m , 5ft (sus
caracteristicas se presentan en la Tabla

2.10).

La diferencia fundamental entre ambos
tipos de perforadoras radica en la longitud
del vastago de perforacién. Advirtiendo que
la operacion de los muestreadores de suelos
requiere carreras minimas e 75cm (2.5f1),
resulta entonces que las perforadoras
mineras Gnicamente pueden hacerlo en dos
etapas de avance (carrera de 60cm, 2ft); lo
que necesariamente induce alteracion y
remoldec en las muestras, como
consecuencia de la adherencia que se
desarrolla durante la interrupcién.

Méaquina perforadora de percusién. El uso
de estas maéaquinas debe evitarse en los
sondeos  geotécnicos, porque  alteran
significativamente el suelo.

Bombas de presion. La bomba para
perforacion debe ser capaz de operar con
lodos bentoniticos. Las bombas maés
comunes son las de cavidad progresiva
descritas en la Tabla 2.11, sin embargo,
para sondeos poco profundos (h < 50m,
164ft) se han venido utilizando bombas
centrifugas de alta presién, sabiendo que
sus impulsores gquedan sujetos a un
desgaste importante.

Barras y ademes. Las dimensiones y pesos
de las barras y ademes de perforacion
aparecen en las Tablas 2.12 y 2.13. Las
barras EW se utilizan para la penetracion
del cono eléctrico, las AW y BW son las de
empleo mas general y las NW son poco
recomendables para el muestreo de suelos.
En cuanto a los ademes, se observa que sus

didmetros interiores, de 76 y 10lmm (3 y
4in), limitan el didmetro de los
muestreadores que pueden pasar a través de
ellos; por eso en sondeos en los que se
pretenda utilizar muestreadores de mayor
diametro, queda obligado el uso de locdos de
perforacién que ehminen la necesidad del
ademe metalico.

¢) Sondeo con medicidon de pardmetros de
perforacién. Este tipo de sondeo se basa en
la medicién de una serie de parametros de!

comportamiento del avance de la
perforacion, usualmente puede ser una
broca triconica de 2 18/ig5in  (7.46cm)

pulgadas de didmetro con que se barrena el
suelo. Los pardmetros medidos con sensores
electrénicos son:

- Velocidad instantanea de avance (IAS, m/h)

- Tiempo para perforar lem (0.4in) (TMCM,
5)

- Presién en las barras de perforacmn (TP,

kg/cm?®)

- Presién de inyeccion del
perforacién (1P, kg/cm?®)

- Revoluciones por minuto de la herramienta
de perforacion (RPM, rpm)

- Torque aplicado en la perforacion (kg-m)

ﬂuid_g de

- Reflexién de la energia )
- Indicadores de inclinacién en dos ejes”
- Entradas adicionales para registrar

parametros auxiliares

Las variaciones de estos parametros durante la
perforacién permiten captar con detalle las
caracteristicas estratigraficas del suelo, lo que
no es posible lograr con las técnicas
tradicionales.

La presién en la herramienta de perforacién y
la presién de inyeccién del fluido de perforacién
son parametros gue se emplean como
indicadores del control de calidad de la
perforacién (Fortunati and Tomiolo, 1995). Los
otros parimetros se emplean para evaluar la
energia especifica, definida como el trabajo
empleado para remover del barreno de
perforacién un volumen unitario de suelo. La
experiencia demuestra que la energia especifica
es una magnitud absoluta capaz de identificar
un suelo dado y que los resultados son
repetitivos y pueden extrapolarse para el
mismo tipo de suelo en diferentes sitios. La
energia se evalia con la siguiente formula:
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Tabla 2.10, Caracteristicas de las maquinas de perforacién

Fig. 2.21, Tipos de brocas

d) Cola de pescado

Maéquina | Peso, en Capacidad, en m Fuerza de | Velocidad Par Carrera de Potenc;
"khg empuje, en | de rotacidn, } maximo, en | perforacién, en | en hp
kg en rpm kg-m m
Espirales | Dismetro
415 in NW
Longyear 1130 260 3200 22 - 1510 0.6 36
Mod.34 -
™
Mobile 1826 75 300 8568 27-716 824 1.2 97
Dnll
Mod. B53
Mobile 3721 90 450 4800 65 — 850 1230 17 97
Drill
Mod. B61
Acker 2310 76 300 7200 55 - 5583 632 18 50
Mod. AD
II
Acker 199¢ 46 300 3200 43 - 287 518 1.8 48
Mod.
MP50
SIMCO 1200 35 90 2950 0 - 300 207 19 32
Mod.
2800 Hs

(*) Maquina para exploracién minera y geoldgica

35
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Tabla 2.11, Caracteristicas de las bombas

Marca Tipo Gasto, en | Presion, | Potencia, | Diametros, Maneja
Umin en en hp en in
kg/em?
Moyno Cavidad progresiva 162 16 7.5 3x2 Lodos densos
| Mod.3L6
Barnes Centrifuga de alta 150 8 10 3x2 Lodos medios
Mod Caracol presién

Tabla 2.12, Medidas de las barras de perforacién més usuales

Barra de ] Peso, en Cuerdas.por in
in mm in mm in mm kg/ml )
EW 1 38 34.9 7/8 222 7/16 12.7 4.6 3
AW 123/32 44.4 1 732 309 5/8 15.9 6.5 3
BW 2 1/8 54.0 1 34 44.5 3/4 19.0 6.2 3
NW 2 5/8 66.7 2 1/4 57.2 1 3/8 34.9 8.0 3

Longitud estandar: 3.05m (10ft)
Ze didmetro exterior

& diAmetro interior
2 didmetro interior del cople
Tabla 2.13, Medidas de los ademes més usuales
de & . Cuerdas porin, .
Ademe in mm in mm Peso, en kg/m B
NW 3 % 88.9 3 76.2 12.8 4
- HW 4% 114.3 4 101.6 16.8 4
Z diametro exterior
2 didmetro interior
F 2xNT N velocidad de rotacién, rps
E=—+ _R (2.4) T torque, kN-m
4 4 R velocidad de penetracién, m/s
donde: A area de la seccién transversal de la

E energia especifica, kJ/m?
F empuje en la
perforacién, kN

herramienta de

perforacién, m?

Los sensores empleados para monitorear las

variables

anteriormente

descritas,

van
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montados directamente en el equpe de
perforacién y conectados a una unidad de
control con salida grafica al mismo tiempo que
se almacenan en una unidad de memoria.

Esta técnica de exploracién es recomendable
para suelos duros y rocas. En la Fig. 2.22 se
presenta el registro de campo de un sondeo con
medicién de parametros de perforacion. El
perfil estratigrafico fue inferido de los detritos
de la propia perforacién y corroborado con un
sondeo de penetracién estdndar (SPT)
efectuado en el mismo sitio.

Esta técnica se viene usando extensamente en
Francia desde 1970, particularmente en suelos
secos o duros, en donde la penetracion estandar
es de precisién muy dudosa

2.3.5 Exploracién geotécnica in-situ

a}) Piezometria

O Piezocono. Es un dispositivo mediante el
cual puede medirse la presion de poro del

agua intersticial del suelo a diferentes
profundidades en un sitio determinado.
Los parametros obtenidos con la prueba
permiten  conocer las  condiciones
prezométricas del suelo (Tortenson,1975;
Wissa et al., 1975).

El piezocono estd compuesto por un transductor
electrénico calibrado, colocado en el interior de
una camisa metalica de 2in (5em) con punta
conica (Fig. 2.23). E] contacto de la fase liquida
del suelo con el transductor ocurre arriba de la
punta conica, donde se encuentran dos piedras
porosas diametralmente opuestas. Entre éstas y
el transductor existe una camara que se satura
con un liguido (generalmente glicerina
desaireada). De esta forma se asegura que la
presién ejercida por &l agua que rodea al
plezocono se trasmita integra a una membrana
que forma parte del transductor. Para obtener
buenos resultados es necesario garantizar una
buena saturacién de la cAmara para evitar la
formacién de burbujas de aire en su interior.

m.nluh-rlll Prassn de fludo Enwrgls sspeciica
Tt pars Voloodad de Bvarcs NVooded de romcon Porfi astrabgrifico
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Fig. 2.22, Sondeo con medicién de parametros de perforacién




El equipo que se utiliza para el hincado del
piezocono en el suelo es similar al que se emplea
en una prueba de cono eléctrico convencional.
La veloaidad de hincado del piezocono no es
mayor a 2cm/s (0.8in/s), para evitar generar
una sobrepresidn que podria dafar el
transductor.

El procedimiento de ejecucion de una prueba de
pIEZOCONO (Fig. 2.23); consiste en hincarlo a
veloaidad constante hasta una cierta profundidad
y después se suspende el hincado, se toman
lecturas de presion de poro hasta alcanzar la
presion de equilibrio del suelo. El tiempo
necesario dependera del tiempo de respuesta del
transductor v de la permeabilidad del suelo en
cuestién. Las mediciones de la presion de poro
generalmente se realizan en estratos permeables
cuya profundidad puede definirse indirectamente
con los resultados de un sondeo de cono eléctrico
complementado con un sondeo de muestreo
previo.

En cada medicién se grafica una curva de
disipacion de la presién de poro contra el tiempo
transcurndo después de suspenderse el hincado
(Fig. 2.24); cuando' las lecturas tienden a ser
constantes se dice que se ha alcanzado la presién
de estabilizacidén cuyo valor es la presion de poro
existente en el suelo antes del hincado. Se ha
observado que la estabilizacién de las lecturas
comienza a partir de los 15min para suelos
limoarenosos, con tiempos méaximos del orden de
45min para suelos de menor permeabilidad.

Finalmente se dibujan los resultados de todo el
sondeo en una grafica que relaciona la presion de
poro medida con el piezocono a cada profundidad.
En la Fig. 2.25 se presentan los resultados de un
sondeo con piezocono comparados con los datos
obtenidos de una estacibn piezomeétrica
convencional (EP-2 ) ubicada en el mismo lugar y
mediciones de la misma fecha de la prueba. Esta
figura demuestra que el piezocono permite
determinar la distribucion de presiones de
manera semejante a lo que se puede lograr con
una estacion piezométrica, pero en tiempo y costo
menores.

O Piezdémetros abiertos
Piezémetro abierto tipo Casagrande. Este

dispositivo permite determinar la presién de
poro de un lugar a cierta profundidad, midiendo

Estudios Geotécnicos

el nivel del agua que se establece en un tubo
vertical provisto de una celda permeable en su
extremo inferior. Con la informacién que se
obtiene se puede evaluar:

El estado inicial de esfuerzos del sitio en
estudio

La variacion de la presién con el tiempo
La influencia del procesc constructivo en
la presién de poro

Hincado dal peezacono

¢

[ RBRE

Y

Fig. 2.23, Piezocono
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El piezémetro abierto se muestra en la Fig. 2.26.
Consta de un tubo vertical, generalmente es
PVC o metalico de 1.25em (0.5in)de didmetro,
con coples cementados, ¥ una celda permeable
en su parte inferior. La més usual es la celda de
PVC de 3.81cm (l.5in)de didmetro y 30cm
(1ft)de altura, con ranuras horizontales de imm
que permiten el paso del agua; se acostumbra
llenar la celda permeable con arena de
particulas mayores de 2mm  (0.08in);
usualmente se coloca un fieltro o una malla muy
fina para confinar la arena dentro de la celda.

Instalacién. Los piezémetros tipo Casagrande se
introducen en perforaciones verticales, cuidando
que la celda permeable se mantenga libre de
lodo y quede rodeada de un filtro de arena

limpia. La secuencia de instalacién se presenta
en la Fig. 2.27 y consta.de las siguientes etapas:

1. Se perfora el suelo con un didametro de
7.5cm (3in) hasta 60cm (2ft) por debajo de
la  profundidad de instalacién del
piezémetro; el fluido de perforacién debe ser
agua.

2. Se instala ademe metdlico de didmetro N y
se hace circular agua limpia hasta que
retorne con un minimo de material en
suspension.

3. Simultdneamente a lo anterior se ensambla
el piezémetro con la longitud total del tubo
vertical (por ejemplo 30m, 98.4ft) para
permitir que el cemento de los coples tenga
tiempo suficiente para endurecer; si se
emplea tuberia metalica en las cuerdas se
debe colocar cinta de teflon,

4. Se extrae el ademe 30cm (1ff) y sé. vacia
arena bien graduada en el pozo, controlando
su volumen. ‘

5. Se coloca el piezémetro dentro del pozo,
comprobando que gquede bien asentado en la
arena. Esta maniobra se hace aprovechando
la flexibilidad de la tuberia de PVC de 1.25 6
254em (0.5 6 1lin)de diametro, que
facilmente admite radios de curvatura de
3m (10ft), aproximadamente; cuando - se

utiliza tuberia metalica se enrosca a medida |

que se introduce en el pozo. En cualquer
caso se coloca un tapén superior roscado o
débilmente cementado, con una pequeiia
perforacibn para que el aire entrampado
tenga salida.

6. Se extrae el ademe en tramos de 10em
(4in), vaciando gradualmente la arena
dentro del pozo hasta 30cm (1ft) por arriba
del bulbo,

7. Se agrega bentonita en bolas para sellar un
tramo de un metro del pozo, controlando su
volumen.

8. Se extrae el ademe y se rellena el pozo con -

lodo arcillose.

Profundidad de instalacidn de las celdas. Deben
colocarse coincidiendo con los estratos
permeables  que aseguren su  buen
funcionamiento; en la Fig. 2.28 se muestra como
hacerlo, aprovechando un perfil estratigrafico
obtenido con el cono eléctrico.

B T Rk

-
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Por lo tanto, una estacidon piezométrica siempre
esti constituida por varias celdas de medicidn,
usualmente dos o cuatro, en igual numero de
perforaciones. En la Fig. 2.29 se presenta la
manera de construir los registros de proteccion.
En la parte inferior de la tapa del registro
deberéa indicarse la informacién que identifique
la profundidad de cada celda, asi como un nivel
de referencia de las elevaciones.

Medicion. La celda permeable permite
determinar la altura piezométrica del agua del
estrato en que fue instalado; siempre que el
sello impida la intercomunicacidén con los otros
lentes que queden por arriba. El tiempo de
respuesta de este piezdmetro es lento,
probablemente de varios dias, porque tiene que
acumularse el agua dentro del tubo vertical,
hasta alcanzar la altura de equilibrio.

El nivel del agua dentro del tubo vertical se
determina con una sonda eléctrica integrada por
un cable eléctrico duplex flexible y un medidor
de resistencia (6hmetro); la punta del cable lleva
una.boquilla de plastico que impide que los dos
alambres conductores puedan hacer contacto
con la pared interior del tubo; tiene también un
lastre metdlico para tensar el cable y asegurar
la precision de la medicién. Una vez que los
conductores tocan la superficie del agua cierran

a) Celda parmeabls

4

el circuito, y el 6hmetro lo registra; la precisién
de la medici6n es de mas o menos 1.0em (0.4in)
de columna de agua. La medicidn de la altura
piezométrica debe estar relacionada con un
nivel de referencia instalado junto al piezémetro
(Fig. 2.29).

Interpretacién. Una vez estabilizados los ruveles
del apua en el interior de los tubos que
componen la estacion piezométrica, ¥ conociendo
el valor de los esfuerzos totales, se puede
determinar la variacién de los esfuerzos
efectivos.

O Piezdmetro neumatico

Este dispesitivo, al igual que el piezometro
abierto, permite determinar la presién de poro
de un lugar, a una cierta profundidad,
midiendo directamente la presion que ejerce el
agua sobre una membrana o diafragma; como el
volumen de agua que se requiere para activar
la membrana es muy reducido, su tiempo de
respuesta es corto. Lo anterior hace que estos
piezdmetros sean particularmente adecuados
para detectar los cambios de presién de poro
provocados a consecuencia de un proceso
constructivo.

b) instaiackdn

o

AMMNTTTh.S

R e g R

Figurs sn qacala
ACOIECICNeS 0 oM

Fig. 2.26, Piezometro abierto
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En la Fig. 2.30 se muestra un piezdmetro
neumaitico, en el que su sensor esta formado dos
piezas cilindricas de acero inoxidable, unidas con
¢ tornillos de 6mm (0.24in) de diametro; ambas
piezas aprisionan perimetralmente la membrana’
flexible de acero inoxidable de 0.05mm (0.002in)
de espesor. Por debajo de la membrana se
encuentra el bulbo perimetral de PVC y la piedra
porosa fina; por arriba estan los dos arosellos, el
exterior se sella herméticamente a la membrana
y el interior, mas pequefo, que sirve para
controlar la operacion del aire a presion.

Complementan este aparato las dos lineas de
tubo flexible "polyflo”, una para introducir el aire
a presién y la otra de salida; finalmente, un
tramo de tuberia de PVC de 1.9em (0.75in)de

didmetro, en cuyo extremo inferior queda fijo el

piezdmetro neumatico.

Instalacién. Estos piezometros o celdas se
instalan en perforacicnes verticales, cuidando
que el bulbo permeable se mantenga libre de
lodo, y que quede confinado en un filtro de arena
limpia; las etapas de! procedimiento de
instalacién son similares a las descritas para los
piezdmetros abiertos con el cuidado adicional de
proteger con tapones los tubos de polyflo, de
entrada y salida del aire, debe también
identificarse el extremo superior de cada linea.
Es necesario tener en cuenta que un solo grano
de arena que penetre en los tubos de aire
obstruiran el funcionamiento del piezémetro.

Criterios de instalaciéon. Las celdas deben
colocarse coincidiendo preferentemente con los
estratos permeables para asegurarse de su mejor
funcionamiento; si es necesario, estos
piezometros pueden colocarse en una estrato
arcilloso, atiin cuando hace mucho mas lento su
tiempo de respuesta.

Otro criterio de instalacién para este tipo de
piezdmetros es colocarlos tunicamente en el
estrato permeable, cuya condicion de subpresion
pudiera poner en peligro la estabilidad de una
excavacién, ya que permitirian detectar cambios
de presi6n en corto tiempo.

Calibracién previa. Estos piezémetros deben
calibrarse antes de ser instalados a una presién
del doble de la operacién, para lo cual se
introducen en una cdmara hermética llena de

agua a presion; dicha cdmara tiene dos orificios
para el paso de los tubos polyflo que conducen el
aire. La calibracién consiste en aplicar una
presiéon conocida al agua y medir la
correspondiente en el piezémetro; en la Fig. 2.31
se muestra una curva de calibracién tipica, en la
que puede apreciarse cierta distorsion para
presiones menores de lkg/cm? (98.1kPa) Esto
ultimo no necesariamente es importante, por que
la curva de calibracion se repite. La precisiéon de
la calibracién estia condicionada a las
sensibilidades de la membrana y del sistema de
medicién.

Tubo PVC 1.9cm @

Reducatn bushing
de 254w 1.8 cm

Tuba polyfic 0 47 em &
Tubo PVC 2.5em &

Epox: para safio
y ancime

Tormidios de acero
inoxsdable

Transductor noumnéthco
fMembrana de scem
T ' Separecion para finea
'\‘\ descriptivos |
3
T Aroselios central
y penfénco

\Hmmm

Bulbo, who de PVC de
6.00 cm © con ranuras #
cads 5 mm, bono do
BOEE TG
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e
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Fig. 2.30, Piezometro neumatico tipo Instituto de
Ingenieria
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Fig. 2.31, Calibracién de un piezémetro
neumatico

Operacién. La presion que ejerce el agua en la
membrana se determina equilibrandola con aire,
valiéndose de un sistema de aire a presion
controlada, identificado usualmente como consola
de medicion. En la Fig. 2.32 se presenta una
consola para presién de 400kPa (4kg/cm?40m
de columna de agua), asi como el arreglo para la
medicidn, que opera en las siguientes etapas:

1. Se conectan los tubos de entrada y salida del
piezometro a la consola de medicién

2. Se cierra el regulador de presién y la valvula
de purga, y se abren las valvulas de paso ¥
del tanque

3. Se abre pgradualmente el regulador,
observando la presién en el manometro de
400kPa (4kg/cm?) que registra presion a
una presion de 50kPa (0.5kg/cm?, 5m de

columna de agua). A continuacidn se abre la
valvula del mandémetro de mercurio y se
mide con una precisién de lmm (0.04in).

4. La medicién de la altura piezométrica debe
estar relacionada con un nivel de referencia
superfimal instalado junto al piezémetro

Los piezdémetros neumdticos son instrumentos
delicados cuya instalacion y operacién debe -
encomendarse a personal cuidadosoc debidamente
entrenado. Este tipo de piezémetros pueden
instalarse en estratos de arcilla, a condicién de
que en la interpretacion de las mediciones se -
tome en cuenta la demora en su tiempo de
respuesta.

0 Piezémetro abierto hincado .

Se trata de un piezdometro tipo Casagrande, pero
de instalacidon més simple y por ello resulta mas
confiable. Permite determinar la presién de poro
de un lugar a cierta profundidad, midiendo el
nivel del agua que se establece en la punta
permeable de un tubo vertical hincado a presién.

El piezémetro abierto se muestra en la Fig. 2.33.
Consta de un tubo de cobre de 1.58em (0.62in) de
diametro .y 30cm (1ft) de longitud, con
perforaciones de 5mm (0.2in) forrado con fieltro’
permeable, en su parte superior s¢ une a un tubo
de fierro galvanizado de 1.90cm (0.75in) de
didmetro en tramos de 1.0m (3.3ft) con coples.
En el extremo inferior se une una punta conica
de acero de 2.7em (1.06in) de didmetro, con sello
temporal de silicon al tubo galvanizado.

Vélvuda o pivote

Manoémetro 14 kg/icm®
Filtro

Regulador )
Valvula de paso

Manémetro 4 kg/cm®

Vélvula de purga

Tanque con aire a presion (10 kg)
Manometro de mercurio
10 Membrana del piezémetro

1
2
3
4
| 5
6
7
8
9

"1ttt

Fig. 2.32, Equipo de medicién
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Fig. 2.33, Punta piezométrica

Instalacién. Este tipo de piezémetros se hincan en
el suelo con ayuda de” gatos hidraulicos de una
perforadora. Cuando los suelos son muy blandos
pueden hincarse manualmente a percusién o con
barrena helicoidal. El procedimiento utilizando
una maquina o con equipo manual se describe a
continuacion (Fig. 2.34):

1. Se perfora manualmente con una barrena
helicoidal o con una perforadora mecénica,
hasta 1m (3.3ft) por arriba de la profundidad
de instalacién.

2. Se hinca el piezéometro en el suelo en la
posicion cerrada, hasta la profundidad de
proyecto (Fig. 2.34a); en estas condiciones el
sello de silicdn evita que penetre agua y lodo al
interior del tubo. Cuando el hincado se hace a
percusién, se coloca una cabeza protectora
cubriendo la cuerda de los tubos.

3. Se introduce en el piezémetro una barra
auxiliar de acero de 0.95cm (0.37in) de
didmetro, en tramos de 1.5m (5ft) con cuerda,
para formar una columna continua; a
continuacién se introduce agua, hasta igualar
el nivel en el interior del tubo (NA) con el nivel
freatico (NF). Posteriormente, con la barra
auxiliar se empuja a presién la punta de la

celda permeable (Fig. 2.34b), o bien con los
impactos de un martillo hasta abrir el
piezdmetro 20cm (Bin). 2

4. Al extraer la barra de acero deberd agregarse
agua de manera que el nivel del agua (NA) no
cambie bruscamente, sinc que se mantenga
cerca 0 por arriba del nivel freatico (NF); a
continuacidn, este nivel tendera a encontrar su
posicidn de equilibrio.

Los elementos permeables de los piezémetros
deben colocarse coincidiendo con los estratos
permeables que aseguren su buen
funcionamiento; para elio es muy recomendable
aprovechar un perfil estratigrafico obtenido con el
cono eléctrico, debido a que esta técnica detecta
con precisidn los estratos duros de materiales
permeables. Consecuentemente, una estacion
piezométrica siempre estarad constituida por
varios bulbos de medicién, usualmente de dos a
cuatro, en igual niimero de perforaciones, pero a
distintas profundidades. Una vez finalizada la
instalacién de los piezémetros, se deberan de
proteger con un registro metélico. Deben colocarse
leyendas que identifiquen su profundidad y
elevacion de referencia.

“
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" Fig. 2.34, Instalacién de punta piezométrica

Medicidon. El nivel del agua dentro del tubo se
determina con la ayuda de una sonda eléctrica
integrada por un cable diplex flexible y un
medidor de resistencia (6hmetro). El tiempo de
respuesta de este piezdmetro es lento,
probablemente de varios dias, porque debe
acumularse el agua dentro del tubo vertical,
hasta alcanzar la altura de equilibrio.

Interpretacién. Una vez estabilizados los niveles
del agua en el interior .de los tubos que
componen una estacidn piezométrica, ¥y
conociendo la variacién de los esfuerzos totales,
se puede determinar la variacién de los
esfuerzos efectivos.

b) Dilatdémetro de Marchetti (DMT).

El dilatémetro de Marchetti consiste de una
paleta de acero templado, que tiene en el centro
de una de sus caras una membrana circular de
acero que expande con gas a presidn; se conecta

49

a la unidad de control por medio de una
manguera neumdtica y cables conductores,
ambos alojados por dentro de las barras de
perforacién (Fig. 2.35). La prueba consiste en
hincar la hoja en el suelo con las barras de
perforacién haciéndola avanzar hasta una
cierta profundidad, después expandir la
membrana y realizar tres mediciones con la
unidad de control.

La primera lectura consiste en medir la presién
necesaria para inflar la membrana circular
cuando esta se halla separado de la hoja
0.05mm (0.002in), a esta lectura se le denomina
po. La segunda lectura se toma al momento en
que la separacién sea de 1.10mm (0.044in)
dentro del suelo (Fig. 2.35), este valor se conoce
como p. La tercera lectura, conocida como ps, se
toma disipando lentamente la presién de inflado
hasta que nuevamente la expansién de la
membrana sea de 0.05mm (0.002in). La unidad
de control posee un sistema auditive y visual
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para detectar cuando tomar las tres lecturas
anteriores.

El sondeo se completa hasta la profundidad de
interés con medicién de lecturas a cada 20 ¢
30cm (0.66 & 1ft) en toda la profundidad de
interés. Para hincar el dilatometro en el suelo
se utiliza un equipo similar al que se emplea
para hincar un cono eléctrico en el suelo.

Interpretacion de las lecturas. Con las tres
lecturas anteriores de cada profundidad se
determinan los parametros siguientes:

Indice de presidon Up. Se considera que la
expansiéon de la membrana es una carga
circular en la superficie de un semiespacio
elastico, con modulo de Young E vy relacién de
Poisson v, el desplazamiento § del centro de la
membrana sujeta a una presién normal op es
(Gravensen,1960):

_4RAp(1-4°)

S
T E

(2.5)

donde:

R radio de la membrana (30mm, 1.2in)
op presion aplicada

La relacién EA1 - v°) es conocida como "médulo
dilatométrico Ep™ y se calcula sustituyendo § =
1.1mm (0.44in) y op, = p1 - p: en la ecuacion
2.5, dando como resultado:

E,=347(p,~ p,) ©(2.8)

Al esfuerzo lateral normalizado sobre la
membrana se le denomina "indice de esfuerzo”,

Kb :
-u
K p = Eﬁ’____._._"._ 2.7
T w
donde:
v esfuerzo vertical efectivo
uo presion de poro antes del
hincado del dilatometro
Do lectura A corregida

El indice del material Ip, (utilizado para
estimar la estratigrafia y el tipo de suelo) es:

I, = PP, (2.8)

po—uo

en donde pi1, po ¥ Us ya fueron definidos. E}
indice de presién de poro Up (usado para

clasificacion del suelo) es definido como
(Lutennegger and Kabir, 1988):
- u
Uu, = Py — U, (2.9)
p 4] - u ]
donde psz, pe ¥y u. ya fueron definidos. Los

pardmetros obtenidos con el dilatdometro se
basan en correlaciones que emplean los indices
anteriores y que a continuacién se describen.

O Presion de poro en la penetracién

‘La presidon pr medida con el dilatémetro (DMT)

es comparada con la presién de poro bajo la
suposicion de que cuando se deja de aplicar
presién sobre la membrana, se presenta un
espacio vacio entre esta y el suelo circundante;
este espacio se llena con agua y la membrana
del DMT registra esta presion. Lutenegger and
Kabir (1988) reemplazaron la membrana del
dilatémetro colocando una piedra porosa y un
transductor de presién en la misma posicion.
Posteriormente compararon los valores de la
presién pr medidos 1min después de alcanzar
la profundidad de prueba, con la presién de
poro generada durante el hincado del DMT (u
= Uo + u.) medida mediante este “piezémetro
modificade” ¢ “ piezohoja” inmediatamente
después de que se alcanzé la profundidad de
prueba (uo es la presion de poro en equilibrio y
u. es el exceso de presion de poro generada
durante el hincado).

En suelos cohesivos encontraron que el valor de
Dpr es muy cercanc al valor de u, especialmente
en arcillas blandas (Fig. 2.36). En arenas,
Lutenegger (1988) y Robertson et al., (1988a)
encontraron que pr es igual a la presién de poro
en equilibric u. (Fig. 2.37). Esto se debe al
hecho de que el drenaje en estas suelos ocurre 1
minuto después de la penetracién, y que la
presion de poro en equilibric . es restablecida
al mismo tiempo que la presién ps se mide,

O Coeficiente de empuje de tierras en reposo
Ko.

s Arallas. Existen correlaciones empiricas
entre el coeficiente de presion lateral de
tierras Ko y el indice de esfuerzo Kp. Entre
lag de mayor uso se encuentran las
siguientes (Lunne, 1990):
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Para arcillas jovenes: Ko=034K,°* (S, /o', <0.50)

(2.10)

Para arcillas vigjas: Ko=0.68K,°*(S, /o', >0.80)

(2.11)

Arcillas con menos de 60,000 anos se
consideran como jovenes y arcillas wiejas
aquellas mayores a 70 millones de anos. Las
ecuaciones anteriores son para arcillas con Ip
< 1.2y Kp<4.

¢ Arenas. Schmertmann (1983) propuso la
siguiente expresion para estimar Ko en
arenas no cementadas:;

o

192-717(1 ~sind' )

donde:
Kb indice de esfuerzo
Pax angulo de friccién  axisimétrico

calculado a partir del"angulo del plano
de deformacién en la prueba de
dilatémetro.

En vista de que este método resulta aigo
complicade, Lacasse and Lunne (1988)
recomiendan el uso de Ia carta de la Fig. 2.38
(Marchetti, 1985) para la obtencién preliminar
de Ko. Este método requiere conocer la
resistencia de punta g..

(MESNRENY /]
WY 744

 40+23K, ~B6K (1 sing L BISXI - sing _)-1170 - siné_ Y (2.12)

‘ VAV

]
/_
Keu ?q‘.""’m:./[ | L s/ ir]|Sefomma
=T
. /50 / I{ J
R /[ -
s . 200 Catibracion
21 1.5 z/ 3 4 ! ] [} 10 18 20
L

Fig. 2.38, Carta para interpretar K, a partir de
Kb y g (Marchetti, 1985)

O Clasificacidon del suelo

Como resultado de pruebas en diferentes tipos
de suelos se correlacioné el "Indice del material,
Ip ", un parametro que depende del tamaifio de
las particulas del suelo (Marchetti, 1980),
depende relativamente del OCR (Marchetti,
1980} ¥y que es independiente del grado de
saturacién (Lutenegger, 1988, Schmertmann,
1982 y Lacasse and Lunne, 1986).
Consecuentemente, la correlacién presentada
en la Tabla 2.14 por Marchetti (1980) relaciona
el valor de Ip con el tipo de suelo.

Tabla 2.14, Clasificacién del suelo basada en el
Ip Marchett1, 1980)

Tipo de suelo Ip
Turba / Arcillas sensitivas <0.10
Arcilla 0.10 - 0.35
Arcilla limosa 0.35 - 0.60
Limo arcilloso - 0.60 — 0.90
Limo 0.90-1.20
Limo arenoso 1.20-1.80
Arena limosa 1.80 —3.30
Arena > 3.30

0 Angulo de friccién interna en arenas (@)

Marchetti (1985) presenta un procedimien-to
para obtener el angulo de friccién interna en
arenas haciendo uso de la resistencia de'punta
del cono eléctrico ge y del coeficiente de empuje
de tierras en reposo K. determinado de
acuerdo al subinciso anterior (Fig. 2.39).
Lacasse and Lunne (1988) evaluaron este
método propuesto por Marchetti, obteniendo
una buena compa-racién con resultados de
pruebas triaxiales drenadas en compresion.

O Moédulo de elasticidad (E)

Hasta la fecha, dos valores del médulo de
elasticidad han sido objeto de investigacién: el
mbédulo de Young secante al 25% de la
resistencia (Ezs} y el médulo tangente inicial Ei.
Los valores de referencia se obtuvieron de
pruebas de compresién triaxial tipo UU
ensayadas a una presion de confinamiento
igual al esfuerzo horizontal medido con el
dilatdmetro. De acuerdo a estas experiencias
(Robertson et al., 1988a, Campanella et al.,
1985, Baldi et al., 1986 y Bellotti, 1989)
sugieren la siguiente relacién entre el médulo E
y el médule del dilatémetro Eb :
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E=FE,

La Tabla 2.15 y la Fig. 2.40 muestran los
valores de F, los que pueden usarse para
obtener un a primera estimacién de £ a partir
de la ecuacién 2.13

Q@ Relacién de preconsolidacién (OCR)

Arcillas. Marchetti (1980) propuso
correlacionar la relacién de preconsolidacidon
de pruebas realizadas en odémetro con el
indice de esfuerzo Kbp. Jamiolkowski et al,
(1988) v Lacasse and Lunne (1988) sugirieron
mas investigacidn experimental asi como la
incorporacién de diferentes experiencias en
diferentes sitios de Noruega. Hasta ahora,
el trabajo que aporta una mayor comprension

{2.13)

es el desarrollado por Lunne et al., (1989). Lo

datos en que se basaron se presentan en L
Fig. 2.41, el procedimiento consiste en lo
siguiente:

- Usar la relacién Su/o’ve 0 alguna evidencia
geolégica para verificar si la arcilla es
joven o vieja. Lunne et al, (1990)
propusieron: Suv/c’ee £ 0.8 para arcillas
jévenes y Su/6'wo > 0.8 para arcillas viejas.

Para arcillas jovenes:

OCR = 0.3 Kp'17 (2.14)
Para arcillas viejas:
OCR = 2.7 Kp*'? (2.15)

Tabla 2.15, Factor de correccidén F (Lutenegger,1988)

Tipo de suelo Médulo F Referencia
Suelos cohesivos E, 10 Robertson et al., 1989
Arena E 2 Robertson et al., 1989
Arena Eas 1 Campanella et al., 1985
Arena normalmente Ezs 0.85 Baldi et al., 1986
consolidada
Arena preconsolidada Egs 3.5 Baldi et al., 1986
3000 -
2000 //
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—4‘” //
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Fig. 2.39, Carta para interpretar ¢ a partir de g. y Ko (Marchetti, 1985)
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Fig. 2 .40, Evaluacnon del médulo de Young de arenas a partir de la prueba del dllatometro
(Belloti et al., 1989)
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Se puede presentar una variacién de % 30%en
los valores determinados por estas ecuaciones.

Arenas. Schmertmann (1988) adaptd una
relacién propuesta por Mayne and Kulhawy
(1982) para encontrar el OCR a partir de del
coeficiente de empuje de tierras en reposo Ko
y del dngulo de friccién axisimétrico drenado
#ar. Schmertmann propuso para arenas con
un Ip 2 1.20:

OCR:[———KO )‘”‘“"""“” (2.16)
1-sing'
donde:

Fox dngulo drenado de friccidn
axisimétrica calculado a partir
del angulo del plano de
deformacién en la prueba de
dilatémetro

Ko coeficiente de empuje de
tierras en reposo obtenido con
dilatémetro

‘Schmertmann (1988) no recomienda este
método para el caso de arenas viejas o0
cementadas. Para otros tipos de arenas indica
que este método parece sobrestimar el valor del
OCR hasta en un 16%.

DO Resistencia no drenada

Marchetti (1980) presenta la siguente
correlacién entre la resistencia no drenada del
suelo {S.) y el indice de esfuerzo Kp:

S,=0226",(0.5K,)" (217

La correlacidn anterior se derivé de pruebas
realizadas con veleta, pruebas triaxiales tipo
UU y pruebas de compresiéon no confinada. El
uso de esta ecuacidén no es recomendable para el
caso de arcillas fisuradas yfo cementadas
preconsolidadas. Los valores estimados de S.
parecen estar influenciados por el tipo de
prueba que se utilice para medir Su en un suelo
dado. Lacasse and Lunne (1988) reconocieron
este hecho y presentaron tres correlaciones
entre Kp y Su : a partir de los valores no
corregidos de la prueba de veleta, la prueba de
corte simpie y la prueba triaxial de compresién,
adaptadas a partir de la correlacién de
Marchetti. El uso de cada correlacién depende
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de cada caso en particular y son recomendable
para arcillas blandas no cementadas.

Roque et al., (1988) argumentaron que la
mnsercidon del dilatémetro puede considerarse
como una prueba de carga horizontal a la falla,
por consiguiente proponen el uso de la férmula
clasica de capacidad de carga para estimar la
resistencia no drenada del suelo:

Su :pl ._o-ho
N

<

(2.18)

donde:

D1 presién de expansién inicial (mAaxima)
en la prueba de dilatémetro

ohe esfuerzo total horizontal (ohe = Ko @ e
+ Uo )

o v esfuerzo vertical efectivo

lo presion de poro in situ .

K, coeficiente de presion de tierras en
reposo

En la Tabla 2.16 se presentan los valores
propuestos para N..

Tabla 2.16, Valores de N segin el tipo de

suelo
Tipo de suelo Ne
Arcilla fragil y limo 5
Arcilla medaa 7
Arcilla plastica no sensitiva 9

¢} Cono sismico

Es un dispositivo mediante el cual pueden
medirse en campo las velocidades de las ondas
corte y de compresién en el suelo a diferentes
profundidades. El equipo funciona bajo un
mismo principio de operacidn semejante a una
prueba tipo "pozo abajo” (Down-hole} y ha,
demostrade su utilidad para obtener las
propiedades dinadmicas de suelos blandos y
arenas sueltas (Mooney, 1974; Rice, 1984).

El cono sismico esta compuesto por un par de
péndulos unidireccionales suspendidos en el
interior de una camisa metdlica con punta
conica de Sem (2in) de didmetro, un sistema de
amplificacién que puede alimentarse con
corriente alterna o con corriente directa y una
tarjeta de adquisicién de datos conectada a una
computadora que almacena la informacién
generada durante el sondeo.
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El equipo para hincar el cono sismico en el
suelo es similar al que se utiliza para llevar a
cabo una prueba de cono eléctrico convencional.

En la Fig. 242 se presenta un esquema del
nprocedimiento de ejecucién” de una prueba de
cono sismico; consiste en generar ondas de
cortante en la superficie golpeando los extremos
de un tablén de madera al que se le coloca un
gedfono testigo que permite determmar el
instante en que se provocan los impactos.
Considerando las trayectorias de propagacién
que siguen las ondas de corte, debe cuidarse
gque el sondeo de cono se ubique
perpendicularmente a la direccién del impacto,
a una distancia de entre 1y 3m (3.3 y 10/1).

Las ondas de cortante asi generadas viajan a
través de la masa de suelo hasta ser detectadas
por el cono sismico a una cierta profundidad. El
sistema de adquisicion de datos permite
monitorear simultineamente al gedfono testigo
v a los péndulos unidireccionales del cono:
consecuentemente, es posible determinar el
tiempo que las ondas de corte tardan en viajar
desde la superficie hasta el cono Para
maxmmizar la sefial que recibe el cono, éste debe
orientarse de manera que el plano de oscilacién
de uno de los péndulos sea paralelo a la
direccion del impacto.

Con los datos del sondeo se construyve el perfil
de la curva dromocrénica, que es una grifica de
tiempos de arribo de la onda de corte para cada
profundidad de prueba. haciendo una
correccidn del tiempo para tomar en cuenta la
trayvectoria inclinada respecto del punto de
impacto; la pendiente entre dos puntos de
medicién consecutivos es la velocidad de la
onda de corte. En la Fig. 243 se presenta
esquematicamente la grafica de los datos
medidos v derivados de los ensaves, asi como la
grafica de la velocidad de la onda de corte en
cada profundidad: en las Figs. 2.44 vy 2.45 se
muestran los resultados de sondeos efectuados
en  depésitos de arena y  arcilla,
respectivamente, complementados con el perfil

de resistencias de punta de cono eléctrico como,

referencia (Contreras, 1997).

A parter de la densidad del suelo se obtiene el
rpodplo de rigidez al corte maximo Gmdx con la
sigulente ecuacion de la teoria de la elasticidad.

G=p ¥V~ (2.19)

o densidad del suelo (72)
4 peso volumétrico del suelo (kg/m%
g aceleracion de lu gravedad (m/49)

Vs velocidad de la onda de corte (m/s)

Asimismo, con los valores de la velocidad de la
onda de corte medidos en el sitio se determma el
periodo natural del suelo mediante la siguiente
ecuacion:

_4A

7, (2.20)
V. -
donde:
T periodo natural del sitio (8)
H profundidad total de exploracion (m)
Ve velocidad promedio de la onda de

corte en toda la profundidad
explorada (m/s)

Cuando las vanaciones de la velocidad de la onda
de corte son significativas, V. se caleula con la
siguiente expresion, siempre y cuando la
estratificacion vy la superficie del terreno sean
sensiblemente horizontales, v no haya fronteras
laterales que invaliden la hipétesis de
propagacién unidimensional:

. H
V,=—— @21
5 A
Vs,
donde:
Vi velocidad de la onda de corte medida
a la profundidad i-ésima (m/s)
k; espesor del estrato i-ésimo (m)

(Ver Nota 3 de los Editores al final de este
capitulo, con referencias adicionales sobre la
"Sonda suspendida” y "Cross Hole")
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Fig. 2.43, Interpretacion de una prueba de cono sismico
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Fig. 2.44, Sondeo de cono sismico en arenas sueltas

d) Presiometro

El ensaye presiométrico consiste en introducir
una sonda cilindrica en el suelo y expandirla
para presionar el suelo horizontalmente (Fig.
2.46); durante la prueba se cbtiene una curva
esfuerzo-deformacién unitaria del suelo mediante
la medicién del volumen de agua a presién con
que se infla la membrana y el aumento radial de
la cavidad, (Menard,1975). El ensaye se repite a
diferentes profundidades para obtener perfiles de
parametros de resistencia y deformabilidad del
suelo; como la interpretacion se basa en modelos
para una cavidad cilindrica de longitud infinita,
los efectos de frontera se minimizan mediante
sondas cuya cimara interior estia formada por
tres segmentos, donde el tramo intermedio tiene

5%

una longitud minima de 6.5 veces el didmetro. Se
distinguen tres tipos diferentes de presiémetros
atendiendo a la forma de instalacién en el suelo:
el presiémetro colocado en un barreno
previamente excavado, el presiémetro
autoperforante y el presiometro hincado. A
continuacién se describe el primer tipo, que es
uno de los més utilizados (Briaud, 1989).

La calibracion empieza primero con la
verificaciéon de la estanqueidad, asi como la
determinacion de las lecturas iniciales y las
graficas de correccién por compresibilidad del
sistema y por rigidez de la membrana. Una vez
verificada la estanqueidad (Fig. 2.47), las
lecturas iniciales de presién y volumen se
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determinan inflando la sonda dentro de un
cilindro de calibracidn hasta alcanzar 2500kPa
(25kg/em?) y permitiendo su recuperacion; las
lecturas iniciales pi y v corresponden al
momento en que puede retirarse manualmente la
sonda del interior del tubo de calibracién. La
curva presion us. volumen para corregir el efecto
de la compresibilidad del sistema (Fig. 2.48) se
obtiene inflando la sonda en el cilindro de
calibracién y determinando el volumen inyectado
para alcanzar presiones de 500, 1500 y 2500kPa
(5, 15 'y  2bkg/em?,  respectivamente),
manteniendo cada incremento durante 30s; dado
que no existe deformacidn exterior de la sonda, el
volumen wvs correspondiente a cada nivel de
presion alcanzado debera restarse del volumen
medido durante la prueba.

Después de esta determinacidn, la sonda se retira
del cilindro y se infla y desinfla un minimo de tres
veces, para hacer trabajar la camara interior, y
continuar con la determinacién de la curva
presién vs. volumen para corregir el efecto de la
rigidez de la membrana (Fig. 2.49); esta grafica se
obtiene inflando la sonda en incrementos iguales
de presidn o volumen y tomando la lectura
correspondiente después de un minuto, hasta
alcanzar un volumen igual al doble del volumen
inicial de la sonda; dado que la sonda ha sido
inflada al aire, la presién medida existe dentro
del aparato pero no sera ejercida contra las

Velocidad de 1a onda de corts, Vs (m/s)
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paredes de la cavidad durante la prueba, por lo
cual la presién pm correspondiente a cada lectura
de volumen deberd restarse de la presién medida
durante la prueba.

La perforacién es la etapa maés importante en la
ejecuciébn del ensaye y debe cumplir dos
condiciones: su diametro debe ser lo mAs cercano
posible al del presiémetro y se debe inducir un
remoldeo minimo; denotando D; al didametro de la
herramienta de perforacién, D: al didmetro de la
sonda sin presién y Dz al didmetro inicial de la

perforacidén, deben respetarse las siguientes
tolerancias:
D,<D, <1.03D, 2.22)
103D, <D,<12D, 2.23)

Estas dimensiones permiten que el presiémetro se
introduzca con facilidad y que las paredes de la
perforacion estén lo suficientemente cercanas a la
sonda para alcanzar contacto con el suelo con una
deformacién inicial minima; en la Fig. 2.50 se
muestra esquematicamente el efecto del didmetro
de la perforacion en la forma de la curva
presiométrica.

Velocidad de la onda de conte, Vs (m/s) -
e 4‘0 80 120 l§0

2?0 240

45 ad

0 20 40 60 80 100 120
Resistencia de punta gc (Kg/em")

Fig. 2.45, Dos sondeos de cono sismico en un sitio de Sosa Texcoco
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Fig. 2.46, Presiometro
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Fig. 2.47, Gréfica de verificacién de saturacién y
estanqueidad (ausencia de fugas)
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Fig. 2.48, Gréfica de correccion del efecto de la
compresibilidad del sistema
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Presién

Vi © volumen mysctado

Fig. 2.49, Grifica de calibracién por rigidez de la
membrana

La perforacién puede realizarse con una broca de
tres aletas en suelos arcillosos y triconica en
suelos gruesos; a diferencia de la perforacién para
muestreo, donde el objetivo es minimizar el
remoldeo al fondo del pozo, para el ensaye
presiométrico debe evitarse el remoldeo del suelo
en las paredes de la cavidad; para ello, debe

cumplirse que la salida del fluido de perforacién

sea hacia abajo, el pozo debe perforarse en una
sola etapa (evitando limpiarlo mediante pasadas
hacia arriba y abajo) y con una velocidad de
rotacién y circulacidén del fluido muy bajas. La
perforacién debe profundizarse tnicamente lo
necesario para ejecutar un solo ensaye, de lo
contrario, la geometria de la perforacién sera
inadecuada; cada vez se debe alcanzar 1 m por
debajo de la profundidad de prueba para permitir
la acumulacién de azolves en el fondo. Asimismo,
la sonda debe limpiarse después de cada ensaye
para evitar que el suelo penetre entre las cintas
metélicas, lo cual puede danar la camara interior

P

Av,

P=1/2Pu

(=)
Fig.-2.51, Grafica de ensaye presiométrico con incrementos iguales de presién Ap

Barrenc muy paquefic

Barreno muy grange

Volumen inyectado

Fig. 2.50, Influencia del diAmetro de la perforacién
en la forma de las curvas presiométricas

por punzonamientc originado por particulas de
arena o gravillas. E] remoldeo en la perforacién
contribuye decisivamente en la precision de las
mediciones

En el procedimiento de ejecucién en series de
incrementos iguales de presidn, los cuales se
eligen como un décimo de la presién mdxima pr
probable, estimada con ayuda de la Tabla 2.17;
cada incremento de presion AP se mantiene un
minuto (incluyendo el tiempo necesario para
alcanzarlo), tomando lecturas del volumen
inyectado a los 30 y 60s, wvee y vso,
respectivamente. En la préactica, un buen.ensaye
se logra si se alcanza la presidn limite en un total
de 7 a 14 incrementos de presion; en la Fig. 2.51
se ejemplifica la curva p vs. veo , 881 como la -
evolucion de (vee — vszo) Us. p, que es una medida
del flujo pléstico del suelo, mismo que inicia
cuando la diferencia de voliumenes se incrementa
sensiblemente.

P

Vo~ Vo

®
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En el procedimiento de ejecucién en series de
incrementos iguales de volumen, los incremen-
tos son iguales a v = ve40, los cuales se
mantienen 155 (incluyendo el tiempo necesano
para alcanzarlo), tomando las lecturas de
presién pis al final de cada incremento; la sonda
alcanza el doble de su volumen inicial wve
después de 40 incrementos de volumen corres-
pondientes a un tiempo de prueba de 10min; en
la Fig. 2.52 se ejemplifica la curva p vs. v ; el
flujo plastico del suelo inicia al final de la parte
recta de la grafica.

Para obtener los valores correctos de la presiéh
actuante contra las paredes de la cavidad pe y
del aumento de volumen de la sonda v, las
lecturas obtenidas durante el ensaye pr ¥ vr
deben corregirse con las lecturas de calibracién
por rigidez de la membrana pm, presion hidros-
tatica pa, presion inicial pi, compresibilidad del
sistema U, y volumen inicial v;, de la siguiente
manera:

pC=pr_pm+ph_pl (224)

v, =V, -V -V (2.25)

- ~Los valores aplicables se obtienen mediante las
graficas de calibracién, excepto la presién pa
que corresponde a la columna de agua existente
entre la profundidad de ensaye y la posicién de
la consola de medicion. En la Fig. 2.53 se
muestra el procedimiento de correccién de la
grafica de campo a partir de las curvas de
calibracion. En la Fig. 2.54a se presenta
esquemaéticamente el ajuste grifico de la curva
corregida para eliminar el tramo inicial de
prueba asociado a la etapa anterior al contacto
de la sonda con las paredes de la perforacidén con

objeto de hacer comparables las mediciones
obtenidas con sondas de geometrias diferentes,
conviene normalizar las deformaciones en
términos del incremento relativo del radio
AR/R, (Fig. 2.54b); en la Fig. 2.54c se muestra
la grafica normalizada una vez hecha la
correccion por contacto de la sonda con el suelo
circundante AR«/R.. Para la interpretacién de
los resultados conviene realizar un ciclo de
descarga — recarga al final de la parte recta de
la grafica (Fig. 2.55); esto ocurre cuando los
_valores de vee 6 pi1s aumentan o disminuyen,
respectivamente, lo cual indica el inicio del flujo
plastico del suelo. Al alcanzar este punto, la
presidn se reduce en un solo decremento hasta
la mitad del valor alcanzado, para después
recuperar nuevamente en un solo incremento la
presién de fluencia, tomando las lecturas
correspondientes como cualquier otro
incremento; posteriormente se continda el
ensaye hasta alcanzar ]a presién limite,

P

AV

Fig. 2.52, Grafica de ensaye presiométrico con
incrementos iguales de volumen 4V

Tabla 2.17, Valores para estimar la presién limite del suelo

Suelo Py (presiometro) kPa | Niamero de golpes | Resistencia no drenada
(kg/em?) en la prueba SPT, N Su, kPa (kg/cm?®) "
Arenas Sueltas 0- 500(0-5) 0-10
Medias 500 - 1500 (5~ 15) 10 - 30
Compactas 1500 - 2500 (15 - 25) 30 - 50
Muy > 50
compactas > 2500 (> 25)
Arcillas Blandas 0-200¢(0-2) 0-25(0-0.25)
Medias 200-400(2-4) 25 - 50 (0.25 — 0.50)
Firmes 400 - 800 (4 - B) 50 - 100 {(0.50-1)
Muy firmes 800 - 1600 (8 - 16) 100-200(1-2)
Duras > 1600 (> 16) > 200 (> 2)
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PP

_\Pm

grifica de campo

grafica corregida

Curve de calibracién por rigidez_de la membrana

S

Ve¥r

Vi Ve

Fig. 2.53, Correccién de la grafica de campo

A partir de la grafica normalizada se calculan los
médulos presiométrico Es y de recarga Er, como se
muestra en la Fig. 2.56. La presién de fluencia p,
se determina por simple inspeccion al final del
tramo recto de la grafica presiométrica. La
presién limite se define teéricamente como la
presién correspondiente a la expansién infinita de
la cavidad; esta condicién no puede alcanzarse
durante el ensaye, por lo cual se define
practicamente como la presién asociada a una
cavidad del doble del volumen inicial, es decir, pz
es la presién para vove = 1; en la gréfica
presiométrica, este punto estd dado por un
incremento en el radio de la sonda (R/Rojr = 0.41
+ 1.4I1{R/Ra). donde (R/Ra). es el incremento
relativo del radio de la sonda correspondiente al
tamafio inicial de la cavidad (Fig. 2.54).
Finalmente, en la Fig. 2.54b se muestra la
manera de determinar la presién horizontal
inicial ovw a la profundidad de prueba.

Los resultados de prueba permiten elaborar un
perfil de pardmetros presiométricos de
deformabilidad y resistencia que pueden
correlacionarse con las propiedades usuales en
mecdnica de suelos o ser aplicados directamente
en andlisis y disefio geotécnicos.

La variacibn de estos pardmetros con la
profundidad se presenta graficamente en un perfil
presiométrico, que complementa al perfil
estratigrafico obtenido mediante muestreo, como
ge ejemplifica en la Fig. 2.57. El presiémetro

autoperforante es el mas adecuado para suelos
blangos.

p‘

(A)

Ton Punto de Mdouma Curvature v,

®)

- e w— e o e ow—

Toh §==.
(ARR, ARR,

:

T re=p,

()

Ton

E, "AR/MR,
Fig. 2.54, Correccidn de la grafica piezométrica
por contacto de la sonda con el suelo circundante
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ARR,

Fig. 2.55, Ciclo de descarga-recarga

[ (a),] [+ a2).]

[ (a8 ] [ a8)]

[-@e).] [+@n] -
[ (48] [+ (43),]

P
Médulo presiomitrico de recamga:
P —————
: Em= 1+ K p-p)
PPy o — — - I
/i
: Méduio presiométrico inicat:
| IS
|I | Ea(1+vXp-p)
b
L
!
amy i, |
Pit —J (T)“ I ! (AR?):‘, AR
R,

(4, (&)

Fig. 2.56, Interpretacién de la grafica presiométﬁca

2.3.6 Procedimientos de muestreo

a)

Muestreo alterado

Consiste en la recuperacién de muestras en las
que el acomodo estructural de sus particulas se
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ha modificado en forma significativa debido al
proceso de extraccién. Estas muestras se utilizan
en el laboratorio para identificar los suelos,
determinar algunas propiedades indice, definir la
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estratigrafia y preparar especimenes

compactados o reconstituidos.

Las muestras alteradas se obtienen como parte

de un sondeo del que también se recuperan

muestras inalteradas.o de un sondeo alterado en

el que sblo se obtienen muestras de ese tipo. Las

técnicas desarrolladas para este tipo de muestreo

SOM:

. Manuales, excaviandolas de pozos a cielo
abierto, pozos someros, cortes y zanjas

. Con el penetrémetro estdndar y equipo de
perforacién, sobre todo cuando se requieren a
mayor profundidad.

Se debe evitar que en los suelos parcialmente
saturados se emplee agua o lodo durante la
perforacién, por que se humedece el suelo y
modifica a las muestras.

Eg (kg/om’)
2000

E, (kg/om’)

o0 @ &0 0 |, W

El método manual consiste en recuperar a mano
muestras alteradas que se conservan en un
recipiente herméticos que puede ser una bolsa de
polietileno o wun frasco hermético. de vidrio
convenientemente Iidentificado. Las muestras
pueden ser de 0.5 a 20kg (4.9 a 196N),
dependiendo de si se emplearan sb6lo para
identificacién y determinacién de propiedades
indice, o 8 se usarén también para realizar
pruebas de compactacion.

Las muestras se obtienen realizando una
perforacion con herramientas manuales como la
pala posteadora y barrenas helicoidales de la Fig.
2.58, ¥y con pozos a cielo abierto, zanjas y cortes
excavados con picos y palas o maquinaria de
excavacién y haciendo un muesgtreo con espatulas
y cinceles.

P (kglan’)

«

o 5 Profundidad (m)

-y

10 15 20

0

10 =

15 =

20 =~

Arcilla -

Cd

Arena
Arcillosa

Arcilla

Fig. 2.57, Perfil de parametros presiométricos

[ere)
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r\/\/"\/\\\f\f\
UNINIONS

a) Paia posteadora
Fig. 2.58, Herramienta manual de perforacion

Las muestras pueden ser, representativas de
una sola profundidad o integrales, mezclando
las de todo el pozo. Cuando se toman muestras
de excavaciones abiertas antes del muestreo
debe eliminarse la costra de suelo alterado.

b) Muestreo inalterado

Consiste en obtener especimenes de suelo que
conservan el acomodo estructural de sus
particulas sdlidas; sin embargo, es imposible
evitar la relajacién de esfuerzos y sus
consecuencias en el comportamiento mecénico,
que pueden ser ligeras o© importantes
dependiendo del cuidado v la técnica con que se
obtengan. Las muestras inalteradas se utilizan
en el laboratorio para identificar los suelos y
determinar sus propiedades indice y mecsanicas.
Las muestras inalteradas se obtienen mediante
técnicas manuales y con muestreadores
adecuados segun el tipo de suelo. Se describen
aqui los mas usuales. '

O Pozo a cielo abierto (PCA).

Esta técnica puede ejecutarse mediante
excavacién manual o excavacién con maquina..
El pozo a cielo abierto permite observar
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b) Barena helicoidal

directamente las caracteristicas estratigraficas
del suelo y rescatar muestras inalteradas de los
estratos principales. Este procedimiento de
exploracién y muestreo es particularmente
recomendable en suelos secos y duros.

El pozo puede excavarse con seccidén cuadrada o
circular, la forma se elige de acuerdo con la
técnica de estabilizacion de las paredes de la
excavacién. Si se utilizan tablones y marcos
estructurales, la forma cuadrada es la mas
adecuada; en la Fig. 2.59 se muestra como se
adema un pozo. Por otra parte, la forma de pozo
circular es la conveniente cuando se estabilizan
sus paredes con tubo de lamina corrugada o con
ferrocemento. Esta dltima solucién se ha venido
empleando con mucha frecuencia por su
sencillez y bajo costo; esencialmente consiste en
colocar anillos de malla electrosoldada
separados por lo menos 2cm (0.8in) de la pared
de excavacién. La malla se fija con anclas cortas
de varilla corrugada hincadas a percusidn, y
después se aplica manualmente el mortero con
un espesor minimo de 4cm (1.6in) . Los anillos
generalmente empleados son de 1m (3.3ft) de
altura; si el terreno es estable, este valor puede
incrementarse.

Las muestras cubicas que se extraen de pozos a
cielo abierto, zanjas y cortes consiste en labrar
in situ cubos de suelo de 20 a 30cm (0.67 a 1ft)
de lado que se protegen con manta de cielo
impermeabilizada. Para obtenerlas se empieza
por eliminar el suelo alterado y después con
espatula se labran las paredes, que se cubren
con polietileno delgado conforme se termina

cada una; una vez terminados los lados se ~

cubren con tela de manta de cielo que se
impregna con una mezcla liquida de parafina y
brea; a continuacién se coloca la caja de
proteccién y se corta la base del cubo, que
después se cubre con manta (Fig. 2.60). En
suelos duros es admisible el empleo de cinceles
delgados para conformar las muestras. Se
identifican con una etiqueta colocada en la cara
superior.

Con esta técnica se pueden obtener muestras de
muy buena calidad, pero es un procedimiento *

lento, dificil de realizar abajo del nivel freatico y

limitado a profundidades no mayores de 10m

(33ft).
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Fig. 2.59, Ademado para un pozo a cielo abierto

Fig. 2.60, Procedimiento de labrado de
muestras ctibicas de suelos blandos

Q Los muestreadores de piston

Constan de un tubo de pared delgada que se
hinca a presién en el .suelo con una cabeza que
tiene un mecanismo de piston que puede ser fijo,
retractil o libre; existen numerosos modelos de
mecanismos, entre ellos, el de piston
estacionario (Hvorslev, 1949) y el tipo Osterberg
(Osterberg, 1973) son posiblemente los més
utilizados. Estos muestreadores se han
desarrcllado para el muestreo de suelos
cohesivos muy blandos, pero con el muestreador
de pistdn estacionario también se puede
intentar el muestreo de arenas saturadas
sueltas, consta de un tubo de pared delgada
(Fig. 2.61) que se opera con dos tuberias
concéntricas: la exterior que empuja el tubo
muestreador y la interior que mantiene el
pistén en una posicion fija.

El muestreador se lieva al fondo de la
perforacion con el pistéon obturando la entrada
del tubo; en el de pistén estacionario, se .fija el
tube central a un apoyo inmévil y se empuja el
tubo exterior para hincar el muestreador, que
después se saca cuidando que no ocurra
movimiento relativo entre ambos tubos. Los
muestreadores de pistén crean un vacio en la
parte superior de la muestra que permite
extraer muestras de limos y arcillas  muy
blandas; se mide la longitud de muestra
recuperada. Su operacién es una maniobra
delicada y lenta.

Q Tubo de pared delgada

También conocido como tubo Shelby, se utiliza
para ¢l muestreo inalterado de suclos blandos a
semiduros localizados arriba y abajo del nivel
freatico; tiene de 7.5 a 10em (3 a 4in) de
didmetreo y se hinca a presién.

En la Fig. 2.62 se muestra este tubo de acero,
con un extremo de ataque afilado. El tube se
une a la cabeza con tornillos Allen o mediante
cuerda repujada. La cabeza tiene cuatro drenes
laterales para la salida del fluido de perforacién
v de los azolves durante el hincado. La valvula
de bola impide que la muestra se vea sujeta a
presionas hidrodinamicas durante la extraccién
del muestreador. En la Fig. 2.63, se ha dibujado
la cabeza muestreadora del tipo deslizante que
logra un sello mas confiable que la de valvula
esférica.
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cabeza

resorte

seguro

pemno fijador

tubo de acero (pared deigada)
y7 piston

tubo interior

cuerda del tubo exterior

o ® A WON

Dimensiones usuales, en mm
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a) Muestreador de pared delgada D, Dsdmetro exterior D Longitud aguzada
D, Didmetro mtenor L Longitud cel tubo :
D,, Digmetro de ta I.,,,Longﬁuddemmndabbv
muestra -
L, Espacio pers azoives

s Espesor

c) Dimenslones de los tubos de pared delgada
Fig. 2.62, Caracteristicas del muestreador de pared delgada
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Fig. 2.63, Operacion del muestreador de valvula deslizante

Las condiciones geométricas que debe satisfacer
este muestreador para recuperar muestras de
buena calidad se definen con las relaciones de la
Fig. 2.62 (Hvorslev, '1949). Estas relaciones
conducen a las dimensiones de tubos
muestreadores de la Fig. 2.63¢, considerando que
los didmetros mas usuales son de 7.5y 10em (3 y
4in) y las longitudes de 75 y 90cm (2.5 y 3ft) ,
respectivamente. ‘E] muestreador se hinca con un
sblo movimiento una longitud igual a la del tubo
menos ldcm (6in), para dejar espacio a los
azolves; la velocidad de hincado debe ser entre 15
y 30em/s (0.5 y 1ft/8). Después se deja en reposo
0.5min, para permitir que la muestra se expanda
y se adhiera al muestreador; a continuacién se
gira para cortar la base y posteriormente se
extrae a la superficie y se mide la longitud de
muestra recuperada.

Un criterio para juzgar en el campo la calidad del
muestreo se indica en la Tabla 2.18. En el
laboratorio, la calidad de las muestras se define
observando cortes longitudinales para identificar
la alteracibn que pudieran mostrar lentes
delgados de algin material o bien, observando el
proceso de secado lento de placas delgadas de
Sléelo cortadas longitudinalmente (ASTM - D-1586
-67).

Tabla 2.18, Recuperacion de muestras

Recuperacién, % Calidad
Rec =100 Excelente
Rec =80 Buena
50 < Rec < 80 Mala
Rec < 50 Inaceptable

La recuperacién se define de la siguiente forma:

L
Rec=— (100 2.26
g (100) (2.26)
donde:
Rec  recuperacién
L longitud recuperada (em,m)
H longitud muestreada (cm,m)

0 Tubo dentado

Esta herramienta permite obtener muestras de -
arcillag duras y limos compactos o cementados
con un minimo de alteracidon; en estos materiales
presenta claras ventajas de operatividad y costo
sobre muestreadores de barril doble. Lo
constituye un tubo de acero, unido en su extremo
superior con la cabeza muestreadora que, a su
vez, va montada al final de la columna de barras
de perforacion con las que se hinca y se da
rotacién al muestreador desde la superficie; la
parte inferior del tubo tiene ocho dientes de corte

6%
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dispuestos simétricamente (Fig. 2.64), que miden
0.8 a 1em (0.32 a 0.4in) de altura y 3em (1.2in)
de base.

La sierra se forma con alternaciones de un diente
recto y otro doblado 0.2em (0.08in) hacia el
exterior, con objeto de reducir la friccién entre el
muestreador y el suelo. El diametro del tubo debe
ser de 10em (4in) y su longitud de 100em (3.3ft).
En la Fig. 2.65 se presenta este muestreador con
los dos tipos de unidén tubo-cabeza usuales; el
primero con tres tornillos allen y el segundo con
cuerda repujada. La cabeza tiene perforaciones
laterales y una valvula esférica de pie que se abre
durante la etapa de muestreo para permitir el
alivio de la presién del interior del tubo.

Posteriormente se cierra para proteger a la
muestra de las presiones hidrodinimicas que se
generan durante la extraccién del muestreador.

La Fig. 2.66 corresponde a un muestreador de
valvula deslizante, en el que se sustituye la
vialvula esférica de los muestreadores anteriores
por un mecanismo. El cople de unién tiene un
tramo cuadrado al que se enrosca unz barrg
circular que termina en una ampliacién con un
arosello; sobre esta barra desliza la pieza, a la que
se fija el tubo muestreador y que tiene
horadaciones para la extraccién del fluido de
perforacién del interior del tubo.

| 1004 .
=1 |
-1[—- .
100.0
> —4 02
08a10
|
- - -+
CORTE AR a0

Sentido de la /
rotacion

4 VISTA INFERIOR

Fig. 2.64, Caracteristicas del muestreador de pared delgada (Tubo Shelby)
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Fig. 2.65, Muestreador de tubo dentado con vdlvula esférica de pie

Este muestreador se hinca operandolo &
rotaciéon con velocidades menores de 100rpm y
presién vertical para que avance con velocidad
constante de lcm/s (0.4in/s), hasta penetrar
75¢cm (2.5ft); de esta manera queda sin muestra
una longitud minima de 15em (6in) donde se
alojan los azolves que pudieran haber quedado
dentro del tubo. Después del hincado se deja el
muestreador en reposo tres minutos a fin de que
la muestra se expanda en su interior y aumente
su adherencia contra las paredes del tubo;
enseguida se corta la base del espécimen,

girando dos vueltas el muestreador y se procede
a sacarlo &l exterior, donde se limpian sus
extremos e identifica. Las muestras obtenidas
con esta técnica presentan alteracién en un
anillo perimetral de 2 a 4mm (0.08 a 0.16in) de
espesor.

0O Muestreadores Denison y Pitcher

Estos también se conocen como barriles por que
operan a rotacidén y presidn; recuperan muestras
que pueden ser inalteradas; las muestras se

obtienen a presién y pueden ser de arcillas - -
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duras, limos cementados y limos cementados
con pocas gravas localizados abajo del nivel
freatico; operandolos arriba del nivel fredtico, el
agua o lodo utilizado contamina las muestras.
El muestreador Pitcher es el adecuado cuando
se presentan intercalados estratos delgados de
materiales blandos y duros.

otroc de aluminio cortado en segmentos (T

2.69); la punta del muestreador es una filu

zapata de acero templado. Al hincarse el
muestreador a presiéon, la muestra gueda
contenida en los tubos de aluminio anodizado,
que reducen drasticamente los problemas de
extraccién de la muestra y sobre todo de la

corrosion que sufren los tubos de acero que
Estos muestreadores consisten esencialmente de convencionalmente se emplean.
dos tubos -conecéntricos unidos a la pieza
denominada cabeza del muestreador; el tubo
nterior estd montado sobre baleros axiales y el
exterior, que lleva en su extremo inferior la
broca de corte, estia unido con rosca. En la Fig.
2.67 se muestra esquemadticamente el barril tipo 7.00
Denison; se identifican las piezas antes 254

mencionadas, asi como la valvula de paso que 3

protege a la muestra durante la extraccién del -T— yﬁ

muestreador y permite la salida de azolves; se A\ Seccién cuadra
identifican también la tuerca y contratuerca de ﬁ -

ajuste para regular la distancia "d" entre la 7.50 A\ Barra cuadrada
broca y el filo del tubo inferior. En la misma N

figura se muestra la trampa de canastilla para ‘ - Perforaciones
suelos arenosos y las brocas de uno y dos T _
escalones. ?—; Aro sello |
El muestreador Pitcher tiene caracteristicas 9.50 Aro sello '
similares al Denison, salvo que tiene intercalado ) ,3
entre el tubo interior y el exterior un resorte Barra circular °

axial que permite regular, de acuerdo con la
dureza del suelo en que penetra, la distancia “d"
entre la broca y el tubo interior. Este
muestreador se presenta en la Fig. 2.68 en las
tres etapas de su operacion.

Ambos muestreadores se operan de manera
similar: el tubo interior se hinca a presién en ¢l
suelo, en tanto que el tubo exterior gira y la
broca corta al suelo circundante. La velocidad de 100.00

rotacién del maestreado Denison varia entre 50 4
y 200rpm, y en el Pitcher debe ser de 100rpm T 4 |
como mAaximo. Uni6n con
Estos muestreadores proporcionan muestras
donde los otros procedimientos son ineficaces,
ademas de ser los unicos que simultdneamente _] ] 08a10
muestrean y perforan. Su operacién es una | 9.61¢
maniobra delicada. -

1016 Acotaciones, en

0 Tubo Muestreador TGC

Este muestreador es pared delgada y puede
operar con un piston auxiliar; estd constituido
por un tubo de acero gque lleva en su interior

Fig. 2.66, Muestreador de tubo dentado con
valvula deslizante

T ‘ . .
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La cabeza de este muestreador lleva una
valvula muy ligera que facilita la sahda del lodo
de perforacién, durante el hincado del
muestreador y que posteriormente al hincado se
cierra con ayuda de una varilla de acero de 1 a
2m (3.3 a 6.6ft) de longitud que se introduce.a
través de la columna de barras de perforacion.

Este muestreador se puede utilizar de dos
maneras distintas: 1) como un muestreador

simple de pared delgada y 2) como un
muestreador de pistén automatico, instalandole
para ello el cilindro neumatico que se presenta
en la Fig. 2.69; con este dispositivo se puede
hacer un cierto vacio en la cAmara que queda
por arriba de la muestra, con lo cual se asegura
que las muestras de suelos muy blandos no se
salgan del interior del tubo, sobre todo durante
la maniobra de extraccién de la perforacién.

Soporte

Vaivuta desfizants
{abierta)

Regreao de! fluido
de perforacion
Resorte

— Valvula

L Tubo extencs
giratono

~ Broca

[™ Tomilio de! tubo

} mntenor

Il P Tube imenor fio

a}

H

£ oy

Fig. 2.68, Muestredor Pitcher
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2.4 ENSAYES DE LABORATORIO

24.1 Introduccion

El programa de estudios de laboratorio se
establece para cumplir con dos objetivos
esenciales: clasificar cuidadosamente los suelos
encontrados y obtener sus parametros de
resistencia y deformabilidad para el disefio de la
cimentacién; para alcanzar estos propdsitos, se
realizan las pruebas indice y mecéanicas
enumeradas en la Fig. 2.70.

Las condiciones de prueba deben elegirse en
cada caso particular tratando de reproducir los
estados de esfuerzo y patrones de drenaje que
generara la estructura; la seleccién adecuada de
las muestras, de acuerdo a tales condiciones
permitira obtener parametros de disefio
representativos del comportamiento del suelo.
Esta seleccion podra facilitarse si se dispone de
la informacién obtenida de sondecs con cono
eléctrico "CPT” (inciso a de 2.3.4).

La descripcion detaliada y el calculo de
resultados correspondiente a c¢ada prueba
pueden encontrarse en la mayoria de los textos
de Mecanica de Suelos (SRH, 1970); en este
capitulo se comentan s8blo aquellos aspectos de
la ejecucién de las pruebas mecanicas que
pueden influir significativamente para la

aplicacion de sus resultados al disefio de
cimentaciones con pilotes y pilas.

2.4.2 Suelos predominantemente cohesivos.
a) Resistencia al esfuerzo cortante

La obtencién de los parametros de resistencia al
corte de suelos cohesivos dependera del criterio
de disenio a utilizar ya sea a partir de esfuerzos
totales o esfuerzos efectivos.

0 Criterio de esfuerzos totales

En este caso se estima la adherencia suelo-pilote
Ca como una fraccién de la reststenca al corte no
drenada del suelo cu ; la prueba debe realizarse
en un espécimen labrado a partir de una
muestra inalterada (inciso 2.3.6 b).

Para evaluar cu se recomienda realizar una
prueba triaxial no consolidada no drenada (UU),
que presenta las siguientes ventajas en,relacion
a las deméds pruebas:

- Se reduce la influencia de fisuras presentes
en el espécimen, ya que si se utiliza la
prueba de compresiéon no confinada, se
tiende a subestimar la resistencia 4

Granulometria ]

Contenido d® agua —]

Pruebas
indice

Limites de consistenc‘ta‘

Densidad de sdlidos ]

Peso volumétrico |

Estudkos de
laboratorio

Compresién triaxial ]

Resistencia al
esfuerzo cortante

Compresién no conﬁnad;l

Pruebas
mecanicas

Deformabilidad

Compresibilidad |

Fig. 2.70, Estudios de laboratorio
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- Se induce en el espécimen un estade de
esfuerzos mas uniforme que en la prueba
de corte directo, lo cual facilita su
mnterpretacion

- Se disminuye la influencia de pequenas
heterogeneidades de la muestra, que son
significativas en los resultados de una
prueba con torcometro; la prueba con
torcometro no es aconsejable en suelos que
contienen arena.

Q Criterio de esfuerzos efectivos

Para el disefic deben determinarse la cohesién
¢’y el angulo de friccién interna ¢ del suelo en
términos de esfuerzos efectivos; en la prueba
deben utilizarse especimenes labrados de una
muestra inalterada, cuidando de no modificar su
contenido de agua natural,

La determinacion de ¢’y ¢’ se hace a partir de
resultados de pruebas triaxiales consolidadas
drenadas (CD}) y consolidadas no drenadas con
medicion de presidbn de poro (CU).
Alternativamente, puede usarse la prueba de
corte directo, que permite utilizar especimenes
de poco espesor, reduciéndose asi el tiempo de
ensaye; en este caso Be requiere una
interpretacién cuidadosa.

b) Compresibilidad

La magnitud del asentamiento que sufrird una
estructura y su variacién con el tiempo pueden
estimarse a partir de los resultados de pruebas
de consolidacién unidimensional en especimenes
obtenidos de una muestra inalterada (inciso b
de2.3.6); el numero de pruebas debe
determinarse atendiendo a la estratigrafia y a
la profundidad de influencia dentro de la que el
grupo de pilotes o pilas de cimentacién
modificara significativamente el estado de
esfuerzos

en el suelo.

Para la aplicacion de los resultados de las
pruebas deberian considerarse los siguientes
aspectos al problema;

- Para extrapolar al campo los resultades
obtenidos en el laboratorio, al aplicar la
ecuacién 3.60 deberdn considerarse
cuidadosamente las condiciones de drenaje

en el subsuelo, gobernadas en ocasiones por
detalles estratigraficos, como por ejemplo
delgadas capas de arena intercaladas
dentro de la masa de suelos cohesivos, que
modifican el valor del espesor H del estrato
compresible

- La magnitud de los asentamientos puede
calcularse con precision aceptable en suelos
donde la conschdacidén secundaria no sea
mmportante

- La variacién estimada de los asentamientos
con el tiempo resulta imprecisa en la
medida en que las caracteristicas del suelo
se apar*en de las hipétesis tedricas.

2.4,.3 Suelos predominantemente friccionantes

Tratandose de arenas y gravas, la capacidad de
carga por punta y por friccién lateral depende
de la magnitud del angulo de friccién ¢’ del
suelo en términos de esfuerzos efectivos,
determinado en pruebas triaxiales consolidadas
drenadas. Es importante tomar en cuenta que
para arenas medianamente o muy compactas, el
valor del 4dngulo ¢ puede disminuir
apreciablemente al aumentar los esfuerzos
aplicados (Vesic and Clough, 1968). Puede
entonces resultar necesario considerar valores
diferentes del angulo de friccién de un mismo
suelo segin el nivel de esfuerzos, para calcular
la capacidad de carga por punta y por friccién.

Para calcular la capacidad de carga por punta se

requiere determinar el factor de capacidad de

carga Ng’ (ec 3.9) que es funcion del angulo ¢’
de friccidn, del indice de rigidez Ir (ec 3.10), del
médulo de deformabilidad E del suelo, y de la
relacion de Poisson v del material.

Para determinar E se realizan pruebas de
compresién confinada en oddémetro aplicando
esfuerzos verticales que rebasen el valor del
esfuerzo vertical actuante o en especimenes

elaborados con una compacidad semejante a la °

que tendra el suelo después de'la instalacién del
cimiento. .
deformabilidad

El médulo de puede

.

.
\
o

determinarse al finalizar la prueba medijante la .

expresion:
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(1+v)(1-2v) o,
E=——"F7" —
I-v £

(2.27)

¥

donde:

Ev deformacion unitaria vertical
correspondiente a oy suponiendo una
relacién de Poisson entre 0.25 y 0.30 en
la mayoria de los casos.

Para calcular la capacidad de carga por friccidn
es necesario conocer el angulo de friccidon
interna del suelo #‘a lo large del fuste del pilote
o pila antes de la instalacién. Los valores
correspondientes se estiman a partir de la
relacién empirica entre ¢’y el nimero de golpes
N obtenido de la prueba de penetracién
estandar SPT; esta relacién se muestra en la
Fig. 2.19.

La deformabilidad a largo plazo de los suelos
granulares puede considerarse pricticamente
despreciable para los niveles de esfuerzos de
trabajo usuales. Ademas las deformaciones
inducidas ocurren inmediatamente con la
aplicacién de la carga. No se acostumbra por
tanto, efectuar en el laboratorio pruebas para
determinar los parametros de deformabilidad de
las arenas. .

En el siguiente capitulo se presentan relaciones
empiricas para obtener el orden de magnitud de
los asentamientos en funcién de la geometria
del grupo de pilotes y en el Capitulo 7 el
asentamiento correspondiente a un pilote
aislado, obtenido de una prueba de carga.
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MI(E, INGENIERIA DE SUELOS, S.A. DE C.V.

PERFIL DE POZO A CIELO ABIERTO
PROYECTO : MAGISTERIO NACIONAL

FECHA : JULIO, 2005

Descripcion

LIMO ARENOSO

color cafe, grumoso, con
gravillas aisladas y-
raicillas.

LIMO ARCILLOSO
color cafe, con arena.
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2.1 Especificaciones CFE JA 100-64:
de Lineas de Transmisidn

Cimentaciones para estructura
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2.2 Cimentaciones para estructuras de Lineas de Transmisidn

Las cilmentaciones usuales de estructuras para lineas de
transmision generalmente son las siguientes:

» Para torres auto-sopcrtadas: zapatas aisladas coladas en el
sltio o precoladas, pilas coladas en el sitio, pilones anclados
en roca, cimentaciones pirloteadas y cimentaciones metdlicas;
aungue estas Ultimas desde hace alguncs afios ya ne s& usan en
México, en otros palses siguen siendo todavia una soclucidn
aceptable.

» Para postes troncocdnicos metalicos: pilas coladas en el
sitio.

» Para estructuras mavores de subestacicnes: zapatas aisladas
coladas en el sitio 0 pllas coladas en el sitio.

» Para torres con retenidas: zapatas aisladas para la torre vy
muertos de concreto para las retenidas. :

» Para torres de emergsncia: clmentaciones metalicas para la
torre y muertos de concreto para las retenidas.

2.3 Filosofia de disefio

El disefio de estructuras para Lineas de Transmisidn se basa
en cuatro conceptos fundamentales: confiabilidad, proteccidn,
seguridad y la aplicacidn de cdbdigos existentes.

Confiabilidad. Este concepto implica evaluar con suficiente
certeza los datos climaticos del lugar en que se ubique la
estructura y con ello determinar sus efectos, es decir, las
cargas aplicables, generadas por dichas condiciones
climaticas: wviento, hielo, © su combinacidén. En ciertos casos,
la temperatura, la presidon atmesférica y la topografia local
influyen en la magnitud de estas cargas metecroldgicas.

Proteccién. Esto implica seleccionar el nivel de proteccidn
acecuado en la determinacidén de cargas especiales, tales como:
cargas longitudinales, rotura de cahles o falla de una
estructura adyacente, las cuales tienen gue resistirse con el
fin de prevenir la falla en cascada de las estructuras de
soporte de la linea.

L2
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Seguridad. A este respecto deberan establecerse los
requerimientos de seguridad, implicitos en la determinacidn de
otras cargas especiales como: cargas de ceonstruccidén o cargas
de mantenimiento, gue pueden causar dafiocs serios a los
trabajadores. Aun cuando los fendmenos de galopeo vy de
vibracién de la estructura, generalmente no producen cargas
impcrtantes en las estructuras, las cargas generadas por el
galopeo de cables pueden dafar crucetas, conexicnes de ellas o
equipo accesorio. Ademds, algunos perfiles de miembros de la
estructura son particularmente susceptibles a la wvibracién
inducida por el wviento y  pueden fallar por fatiga.
Consecuentemente, el disenador debe cuidarse de los problemas
potenciales asociados a estos fendmenos.

Coédigos existentes. Estos codigos son necesarios para
uniformizar procedimientos y definicicones para el calcgculo de
cargas que solicitan a todo un sistema o a una estructura en
particular. La promulgacidn de cargas normalizadas intenta
proporcionar niveles minimes de segquridad publica, facilitar
la comunicacion entre los involucrados en el disefio de lineas
de transmisién y la acumulacién de bases de  dartes
significativos. -

La conjuncidén de estos cuatro conceptes fundamentales se
tracuce en:

» La cuantificacidén de 1las causas generadoras de los
diferentes tipos de carga que solicitan a una linea

» La determinacién de los diferentes tipos de carga gue
solicitan a una linea

» La aplicacidén de factores de carga para todos lcs tipos de
carga exlstentes

» La aplicaclidén de factores de resistencia, dependiendo de los
materliales gue compongan a la estructura y del tipo de efecto
que actia en cualquiera de sus componentes

» La obtencidn de cargas factorizadas y sus combinaciones, con
las gue se analizara teodo un sistema o una estructura en
particular

» Ejecucién del analisis de la estructura, sometida a la
combinacion de estas cargas factorizadas, para determinar
los efectes (E) generados en cada uno de sus elementos

B
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» La determinacién de las resistencias (R) especificadas por
el cédigo aplicable, correspondientes a cada tipo de efecto

(E) ; este obviamente aplicable a cada elemento de la
estructura y a su cimentacion.

» Y finalmente, la comparacidén entre los efectos (E) y las
resistencias (R) especificadas, cuidando que:

R >E&E

Esta comparacidn constituye la filosofia del disefo de cada
componente de la estructura y de su cimentacidn.

2.4 Resistencias y efectos en cimentaciones

En el caso especifico del disenc de cimentaciones para las
diferentes estructuras localizadas a lo largc de una linea, la
resistencla especificada y los efectos seran:

» Resistencia especificada: la capacidad tltima del terreno

» a compresidn

» al arrancamiento
» al volteo

» al deslizamliento)

» Efectos (inducidos por la estructura en la cimentacidn):

» la presidn maxima en el terreno

» la tensién o arrancamiento méximo
» el momento maximo

» la fuerza cortante maxima

2.5 Analisis de cargas
2.5.1 Tipos de causas generadoras de carga

La determinacién de las cargas 1influye mucho en la seguridad y
costo de una linea y particularmente en el de una estructura de
soporte (y de su cimentacidn): torre, poste o subestacidn. En la
descripcidn de las cargas existentes en una linea es conveniente
distinguir entre causa y efecto, &5 decir, entre las causas o
sucesos gque producen las cargas y los resultados (efectos) en los
componentes de los subsistemas de una linea (cables conductores,
cables de guarda, o© estructuras). De esta manera podemos decir
simplemente que las cargas son fuerzas directas aplicadas en los
conductores, cables de guarda ¢ en la estructura y que las causas o
sucescs generadores de cargas pueden clasificarse como:

w



DISENO DE CIMENTACIONES PARA ESTRUCTURAS DEL.T  Autor Ing Juan J, Camatena H.  23/11/2005

» Ambientales o metecoroldgicas
» Accidentales

» De montaje

» De mantenimiento

2.5.2 Causas meteorolégicas
Las importantes desde el puntc de vista de disefo son:

» Velocidad de viento (VR)
» Espesor de hielo (HR) .
» Temperatura (TR)

Estas causas varian en el tiempo y espacio, es decir, son variables
aleatorias (R: Random) que sdlo pueden determinarse mediante un
andlisis probabilistico. Les valores extremos de estas varliables
metecroldgicas es comun considerarlos como los maximos gque pueden
ocurrir en un lugar y tiempo dados. De esta manera:

VR es la maxima velocidad de viento
HR es la maxima acumulaclidn de hielo

TR es la temperatura mas elevada (para propdsitos de calcule de
flechas en conductores) o la temperatura mas baja (para propdsitos
de cdlculo de tensiones en cables) gue pueden ocurrir en un pericdo
especificado de tiempo (pericdo de retorno) en cualguier punto a lo
largo de una linea.

2.5.3 Causas accidentales

Este tipo de sucesos gue generan cargas en una linea nc pueden
describirse estadisticamente debido a su naturaleza y/o ausencia de
datos. Caen en esta categoria muchos sucesos accidentales tales
Como :

» Rotura de cables que generan cargas longitudinales
desequilibradas

» Defectos, desgaste, fatiga o impacto: generando la fractura de
componentes

» Deslizamiento del terreno, tocrnados ¢ sabotaje: propiciando la
falla total de la estructura

» Cualquier otro fendmenc imprevisto
Los procedimientos de disefico no pueden contrclar la ccurrencia de

estos sucesos pero sl intentar minimizar sus consecuencias. Debido
a esto, el disefador debe asegurarse gque una falla dessncadenada
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por una causa accidental o por una meteoroldgica, no se propagara
sin control. Este requerimientc de seguridad puede satisfacerse

disefiando para cargas especiales, por ejenplo: cargas
longitudinales o torsicnales en todas o© algunas estructuras de la
linea (torres o postes), ¢ mediante dispositivos de limitacién de

carga, usando “fusibles mecanicos”.
2.5.4 Causas de montaje o mantenimiento

Son aquéllas gque pueden producir cargas c¢ricicas en algun
compcnente de la linea durante actividades de montaje @y
mantenimiento. Una vez establecidas las magnitudes de las cargas
producidas por estas actividades, deben multiplicarse por un factor
de carga para proporcionar un adecuado nivel de seguridad.
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3.1. INTRODUCCION

Las cimentaciones superficiales bajo cada una de las patas de una
torre de transmisién vutilizando zapatas aisltadas de concreto
reforzado, generalmente se disefilan considerando las siguientes
alternativas: '

» Para capacidades admisibles del terreno, a compresidn (ry) de 5 a
20 ton/m?.

» Para reacciones corrsspondientes al nivel mas alto de la torre
» Dados con alturas de 30 c¢m sobre el nivel del terreno

»Para suelo himedo o sumergido

3.2 OBJETIVO DEL DISENO

Proporcicnar las dimensicnes y el acero de refuerzo de las
zapatas, necesarias y suficientes para resistir integramente las
cargas ultimas de compresidn, tensidn y cortante, que cada una de
las patas de la terre transmite a la cimentacién, teniendo como
limite: la capacidad a compresién admisible del suelo, su
resistencia al arrancamiento, la estabilidad de la cimentacidén v
las resistencias Gltimas de los materiales de construccidn
(concreto y acero de refuerzo), aplicando las normas siguientes:

3.3 NORMAS QUE SE APLICAN

» CFE JA100-64 Diseric de cimentaciones para Lineas de
Transmisicén
» CFE C0000-43 Estudios geotécnicos para estructuras de

Lineas de transmisidn

» CFE C0000-42 Anclas de friccidn para cimentaciones
» CFE J1000-50 Diseflo de torres para Lineas ds
transmisién

» Manual de CFE-1993 Manual de Disefio de Obras Civiles

» ACI 318-2002 Reglamento de las construcciones de
concretce reforzado

» IEEE Guide for Transmission Structure Foundation
Design and Testing (IEEE Std 691-2001)
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3.4 Simbologia

a = ancho y largo de dado

as = area de una varilla de refuerzo en zapata
AB = anche de base de torre

AC = ancho de cintura de torre

As = area total de refuerzo en un lecho de zapata, en una direccidn
b = ancho unitario de zapata

B = ancho y largo de zapata

Cu = cohesidén de suelo

CSVX, CSVY = coeficlentes de seguridad a volteo alrededor de x,y
para la combinacidn T, Vx, Vy
CSVC = coeficiente de seguridad a volteo para la combinacidn C, Vx,

vy

CST = coeficliente de seguridad z tensidn

C, T = componente vertical de compresidn y tensidn, sobre dado de
zapata

d = peralte efectivo de zapata

e = excentricidad de C 6 T

f’¢c = resistencia a compresidn del concreto

Kp = coeficiente de empulje pasivo = (l+send}/ (l-send)

F'y = esfuerzo minimoc de fluencia del acero de refuerzo

FAP = factor de amplificacidédn de presiones admisibles = 1. 33

FC = factor de carga para disefic del peralte y refuerzo en zapata
= 1.1

Fm = factor de reduccidn para diseno de columnas (dados)

h = peralte total de zapata

HP = altura de cuerpo piramidal de torre

Mu = momento flexionante Ultimo actuante en zapata & dado
Mz, My = momentos alrededor de eje X, y generados por C, Vx, Vy,

para revisidn de presiones en el terreno

MVx, MVy = momentos de volteo alrecdedor de x,vy generados por T,
Vx, Vy

MRx, MRy = momentos resistentes a voltec alrededor de x,vy

Mrep = momento resistente por empuje pasivo

Pt = presién en zapata generada por tensidn

Pu = carga tltima actuante a tensidn

r = recubrimientc de refuerzo principal

r. = capacidad admisible del terreno

ro/ = capacidad ultima del terreno = r. - FAP = 1.33 r.
Ri, Rz = empujes pasivos

S = separacidén de varillas de refuerzo en zapata

V¢ = resistencia a cortante de zapata

vu cortante Gltimo actuante en zapata

Vx, Vy = componentes horizeontales, transversal y longitudinal
asociadas a C & T

XG, YG = ejes de giro a wvolteo

zZo = altura de dado sobre nivel del terreno

B
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z = profundidad de desplante de zapata
Suelo humedo: nivel freatico abajo del nivel de desplante de zapata
Suelo sumergido: nivel fredticec arriba del nivel de desplante de

zapata.

o = angulo de inclinacidn (en plane vertical) de una pata de la
torre

B = Angulo de arrangue a tensidn del terreno

Ye = peso veolumétrico del cencretc

Ye = peso volumétrico del terreno

Con = presidn efectiva madxima sobre el terreno

) = angulc de friccion interna

@c,f = coeficiente de reduccidn a cortante o flexidn (0.85, 0.20)
ar = didmetro de refuerzo

p = porcentaje de area de refuerzo

pmax = porcentaje maximo de area de refuer:zo

pmin = porcentaje minimo de area de refuerzo

pb = porcentaje balanceado de areaz de refuerzo

3.5 Parametros de disefio

re = 5 a 20 ton/m’ : presiones admisibles del terreno

yo = 1.4 a 1.6 ton/m’: peso volumétrico del terreno humedo

P55 gl i e iangulbfde Hrrdnque sl tensién: del.terrenoc
frc = 250 Kg/cm? : resistencia a compresién del concreto
Fy = 4200 Kg/cm® : esfuerzo en el limite de fluencia del acero

de refuerzo

Datos:
_— _ 2HP
» Geomeétricos: Zo, AC, AB, HP, 4=angun
AB-AC

» Solicitaciones a flesxo-compresidn: C, Vxc, Vyc
» Solicitaciones a flexo-tensidn : T, Vxt, Vyt

Dimensiones propuestas: B, Z, h, a, e=(Z+Zo)/tana

A
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3.6

Las acciones de la superestructura sobre la cimentacidn se obtienen

Elementos mecanicos de disefio (solicitaciones)

del analisis estructural de la torre en donde:

c,
Vi,

T

vy

componente vertical de compresidén y tensidn

componentes horizontales,

asocitadas a C & T.

g . -
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transversal y longitudinal
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_Fig 312 Planta zapata

Fig 3 1b Efevacion zapata

o= ang tang [ZHP/ (AB-AC)]

Z+Z0
e =
tan o

Fig 3 1c Elevacion cuerpe piramidal torre
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La excentricidad de C y T v las compocnentes
horizontales Vx, Vy generan los siguientes
momentos gue se aplicaran para calcular las

presiones efectivas maximas (cem)

» Para la accidn simultédnea de C y Vx, Vy
correspondientes {(Fig. 3.2)

Mx = - C - e + Vy (2 + Zo) (3.5.1) vy
Lk
My =+ C - e - Vx (2 + Z0) (3.5.2) T ‘““;“ )
Fig 32
- .-E— —_—— =y
» Para la accidén simultéanea de T y Vx, Vy (A} m e
correspondientes (Fig. 3.3) | (e;
l | o
Mx = - T - e + Vy (2 + Z0) (3.5.3) L {_L%rg !W
T
I Va
My =+ T - e - Vx (Z + Zo) {3.5.4) — ﬂ*LI"ﬂ
: v,
Fig 33

3.7 Revisidn de presiones sobre el terreno
3.7.1 Capacidad a compresién

La capacidad admisible a ccompresidn de una cimentacion superficial
puede ser controlada por la estabilidad del sistema suelo-
cimentacidén (capacidad uliima de soporte) o por la necesidad de
limitar el asentamiento total o diferencial de la estructura.
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3.7.2 Capacidad a flexo-compresidn

Con la combinacidn mas critica de carga de compresion excéntrica C
y las componentes horizontales VX, Vy correspondientes, se
determina la presidn efectiva maxima actuante OCen, cuyo valor nc
debe exceder la capacidad dGltima de soporte del suelo qult, es
decir:

Oen & qult (3.7.1)

Para determinar qult adoptarémos el método de disefio propuesto por
el Instituto de Ingenieros Eléctricos y Electrdnices: IEEE Guide
for Transmission Structure Foundation Design and Testing (IEEE Std
691-2001). Este método de disefio esta avalado por la Sociedad
Americana de Ingenieros Civiles (ASCE)

3.7.3 Capacidad Gltima de soporte (qult)

La capacidad tltima de soporte de una cimentacidn a base de zapatas
alsladas (o corridas), es la maxima carga @ por unidad de Aarea gque

puede aplicarse a un suelo, a una profundidad dada.

La expresidn general de la capacidad ultima a compresidn es:
qult = ¢ Nc &cs Ecd Ecr &ci &ct Ecg (3.7.2)
+ (By Ny /2) &ys &yd &yr &yi &yt fyg

+ g Ng &gs &qd &gr &qi &gt Eqg

a3
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En donde:

c es la cohesién del suelo
B 25 el ancho de la cimentaciédn

g es la sobrecarga = (y D)
Y es el peso volumétrico del suelo
Nc, My, Ng son factores adimensionales de la capacidad de soporte

Siendo: Ng = ™™  tan® (45° + @/2) (3.7.3)
Ny = Z2(Ng + 1) tand , (3.7.4)
Nc = (Ng -1) cotd (3.7.5)

Cuando & - 0, Nc - (o +2)= 5.14
¢ = angulo de fricciédn del suelo

Los valores £xy son factores modificadores con los que se toman en
cuenta las condicicnes reales del terreno y su primer subindice x

indica que cada término corresponde a (Nc, Ny, Ng), y el segundo
subindice y gue corresponde a:

para la forma de la cimentacidn

para su profundidad

para la rigidez del suelo

para la inclinacién de la carga

para el declive del la base de la cimentacidn
para la inclinacidn del terreno

Q ot kR

Las expresiones para los valores &xy se dan en la Tabla 3 (pag.38)
del IEEE Std 691-2001, con definiciones de los términos geométricos
dados en la fig.l17 (pag.36} de la anterior norma.

Deke ocbservarse que estcocs modificadores scolo incluyen términos
geométriccs, parametros de resistencia del sueio, ¢ y @, vy el
indice de rigidez del suelo Ir gue se define en el incisc 3.7.4.1

La expresidon (3.7.2) representa la formulacidn mas general para la
determinacidédn de la capacidad uUltima a compresidn del suelo, en
funcién de los parametros de resistencia del suelo, c y &, cuyos
valores deberan determinarse correctamente mediante el Estudio de
Mecanica de Suelos correspondiente.

3.7.4 Capacidad Ultima a compresidén (qult) para carga drenada

La expresion general (3.7.2) puede tener dos usos alternativos que
dependen principalmente del tipo y de la rapidez de aplicaciédn de
las cargas. El primero es para cargas drenadas que se desarrollan
bajo la mayocria de las cendiciones de carga en suelos de cuarzo

15
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granular, tales como arenas, vy para condiciones de carga de larga
duracién en suvelos finos granulares, tales comec arcillas. La
segunda alternativa se describe en el inciso 3.7.4.1

Para suelos drenados, la cohesidn ¢ = 0 y entonces la expresidn
general (3.7.2) resulta:

qult = (By Ny /2) Zys &yd &yr &yi Syt &yg (3.7.6)
+ g Ng Zgs &qd fgr Eqi Eqt &qg

En donde: ’

B = ancho de la cimentacidn

L = longitud de la cimentacidn

D = profundidad de la cimentaciédn
q = sobrecarga = (y 2)

v = peso volumétrico del suslo

Ng, Ny = factores de la capacidad de soporte definidos en las
expresicnes (3.7.3) y (3.7.4), respectivamente.

Exy = modificadores de capacidad de soporte definidos en la Tabla 3
del IEEE Std 691-2001.

3.7.4.1 indice de rigidez del suelo (Ir)

El indice de rigidez del suelo equivale al 1inverso de la
deformacidén unitaria por esfuerzo cortante del suelo. Entonces, de
acuerdo conr la Ley de Hcoke Generalizada, tenemos:

Si y ; = deformacidédn unitaria por cortante,
{ esfuerzo cortante = ¢ + ¢ tand {Ley de Coulomb)
G Modulo de elasticidad al esfuerzo cortante= E / 2(1 + v)

I

Resulta G = ( /v ¢, 1/y ; = G/{ , sustituyendo: Ir = G /(c+tc tand)

Finalmente Ir = [E / 2(1 + v] / (¢ + o tand) (3.7.7)
Donde:

Ir = indice de rigidez

G = médulc de elasticidad a cortante

E = modulo de elasticidad a compresién,

v = médulec de Poisscn = 0.1 + 0.3 orel

orel = (& - 25°) / 20° (0 £ drel 2 1.0)

c = cohesidn del suelo (igual a 0 para la mayoria de los casos
descritos anteriormente),

o} = presion vertical efectiva a la profundidad D+B/2 = y (D+B/2)

o = angulo de friccidn

16
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El moédulo de Young puede determinarse mediante ensayos de
laboratorio de compresidn simple o) triaxial no drenados,
correspondientes a condiciones de presidn a la profundidad D+ B/2,
o también aproximadamente, come un limite inferior aparente de E /
ovm = 200, siendc ovm la presidn efectiva vertical media, arriba de

la profundidad D, es decir: E = 200 ovm = 200 y D

El indice de rigidez del suelo (Ir) debe reducirse para .tomar en
cuenta las deformacicnes unitarias volumétricas que sufre el suelo
durante la consolidacidn, asi:

Irr = Ir / (1 + Ir A), siendo (3.7.8)
Irr = indice de rigidez reducido
A = deformacidn volumétrica unitaria =

0.005 o (1 - &rel), o en ton
inglesas/pie? )

%

A = deformacidn volumétrica unitaria 0.00489 ¢ (1 - drel), o en

kg/cm?
Irc=indice de rigidez critico=(1/2)exp[{3.3-0.45 B/L)cot (45- $/2)]

Irc=1/2el!

~ewcompm:“
E o ﬁxhw‘ ' Tl msr ﬁsL SSQEN« = :
generarauna&falbaggenerﬁixp@ .

%g.&i
£

e géreratnuna
ntonces, &cr,'évr:‘ﬁqr

“capa31dad?de soportg

3.7.5 Capacidad tltima a compresidén (qult) para carga sin drenar:

Para suelos cargados sin drenar, lo cual puede ocurrir cuando las
cargas son aplicadas relativamente rapidec en suelos de grano fino
tales como arcillas, las presicnes de poro generadas en el suelo
por esfuerzos efectivos constantes conducen a un procedimiento de
anallSlS cominmente conocido como el de esfuerzo total D,:método ide

Para este método, Nc = 5.14, Ny = 0, Ng = 1 vy &gs = Egd =

Eqg = 1, de esta manera la expresidon (3.7.2) se reduce
qult = 5.14 Su &cs Ecd Ecr Eci &ct Ecg + &gl (3.7.10)
17
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en la que:

ancho de la cimentacidn

lengitud de la cimentacidn

profundidad de la cimentacidn
= ¢ resistencia a cortante promedic sin drenar desde la
profundidad D a la D+B

1l

norw
c
1

g = presion total de sobrecarga = (y D) .
Exy = modificadores de capacidad de soporte definidos en la Tabla 3
del IEEE Std 691-2001.

El término £ para rigidez incluye la geometria y el indice de
rigidez del suslc definido como:

Ir =G/ Su=[E / 2(1 + v)] / Su (3.7.11)
Ir = indice de rigide:z

B ez 0 S AL e L B/ s 30U = 41FF  (de la expresién 3.7.8)

¥a qué c AT (R loxde “‘i}q_gz) ANEZIEES ) (de la Teoria de la Elasticidad)
G = médulo de elasticidad a cortante

E = médulo de Young,

v = mé&dulc de Polsscn

v = 0.5 para suelo cohesivo saturado durante carga sin drenar
Ca = adhesidn entre suelo y cimentacidén

Ca = Su (para concreto colado en el lugar)

Ca = 5u/2 (para acero 1liso)

Ca = 35u/4 (para acero rugosoc)

El médule de Young puede determinarse mediante ensayos de
laboratorio de compresidn simple o <triaxial no drenados,
correspondientes a condiciones de presién a la profundidad D+ B/2,
o también aproximadamente, como un limite inferior aparente de E /
ovim = 175, siendo ovm la presién efectiva vertical media, arriba de

la profundidad D, es decir: E = 175 gvim = 175 y D

El indice de rigidez del suelo (Ir) debe compararse con el indice
de rigidez critica tedrico Irc dado por:

Irc = (1/2) exp (3.3 -0.45 B/L) = (1/2) e!’ (3.7.12)

Este valor puede variar desde 8.64 para cimentaciones cuadradas o©
circulares (B = 1L} hasta 13.56 para una cimentacidn corrida
infinita (L - =). Si Irr > Irc, el suelo se comporta como un
material rigido-plastico pudlendose generar una falla general por
cortante, y entonces &cr = 1. ;‘N.' 'fﬁidbzxdeﬂ suelo;ms
baja, [ pudiendose: -Jenarar wuna: “f ol Lo ot

18
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A =

coxtanteﬁryJentonce
capacxdad“deésopox 
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3.7.6 Presidn maxima actuante Ggn

La respuesta o reaccidn (efectos) de una cimentacidén superficial
sujeta a fuerzas axiales de tensidén o compresién, fuerzas
cortantes, y momencos de volteo se traduce en una distribucidn de
presiones en la superficie de apoyo de la cimentacidn, cuya
magnitud y variacidén es muy compleja. Los actuales métodos de
analisis de estas presiones son:

» Con un modelo idealizado del suelo aplicando métodos numé&ricos

» Considerando que la cimentacidén esta soportada en resortes
elaésticos, cuya solucidn puede darse por el método del elemento
finito

» Mediante métodos de andlisis simplificados

Actualmente, por su facilidad de calculo, todavia es de uso coman
la aplicacién de métodos simplificados de analisis de presiones
cuyos resultados son razonables, especialmente cuando la relacidn
ancho-espesor de la zapata proporciona la suficiente rigidez como

para considerarla infinitamente rigida, o cuande mencs con
deformaciones despreciables comparadas con las del terreno. De esta
manera, a continuacién se desarrollan dos de estos métodos
simplificadeos.

3.7.6.1 Método simplificado de analisis de presiones uniformes
Las hipdtesis fundamentales de este metodo son:

» La zapata es infinitamente rigida

» La distribucidén de presicnes corresponde a un estado de esfuerzos
de falla del terreno, vy por lo tanto a una distribucidn uniforme de
presiones. Pu

T (A-20)(B-2e,)
Pu

[

Pu l
=/ y i
(A—2e )Ps 1
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De esta manera y considerando las tres condiciones de equilibrio
correspondientes a flexo-compresidén es decir, solicitaciones de
carga axial Pu y momentos alrededor de los ejes transversal (x) vy
longitudinal (y) de la zapata, generados por la excentricidad de Pu
tenemos:

Mk = 0 @ ey = L/2 - ky L/2 , 2ey = L - ky L , ky L = L - 2ey
My = 0 ¢ ex = B/2 - kx B/2 , 2ex = B - kx B, kx B = B - 2ex
»Fz = 0 Pu = Oem (ky L) {kx B) = Cem (L - Zey) (B - Z2ex)

De donde: Gem = Pu /(1. = 2ey) (B - 2ex) {3.7.13)
Debiendo cumplirse Gen S qult {3.7.14)

Es evidente la simplicidad de este método ya gues solo se consideran
condicicnes de equilibrioc y la suposicidn de que la distribucidn de
presiones en el terreno es uniforme, estableciendo a priori el Aarea
de apoyo de la zapata sobre el terreno, y por lo tanto, una
posicién del eje nevtro muy sul géneris.

Este método es el aceptado por la Norma IEEE Std 681-2001.
La compresién vertical maxima Pu = Qv sera:

Qv = C + Wf + Ws, en donde

C = carga vertical excéntrica, gque la estructura trasmite a la
cimentacidn

& = excentricidad de C en direccidn x, vy

WE = el peso efectivo de la cimentacién

Ws = el peso efectivo del relleno justo arriba de la zapata vy

limitado por sus bordes
» Determinacidén de excentricidades totales de Qv

Considerando la accién simultanea de C  excéntrica y las
componentes norizontales Vx, Vy correspondientes, que la estructura
trasmite a la cimentacién (Fig. 3.2), y que: '

» La zapata es cuadrada

» Se considera la accidén del empuje pasivo del terreno scbre dado y
zapata, en direccidn X, y

» Se desprecia la friccidn desarrollada en los bordes laterales de
la zapata
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Las excentricidades totales de C serén:

Para yMx = 0; Qurey = -C*e + Vy (Zo + Z)- Mrep
De donde resulta ey = |[- C*e + Vy (20 + 2Z)~- Mrep)/Qv| (3.7.15)
Para My = C: Qvrex = C e - Vx (Zo + Z)+ Mrep
De donde resulta ex = |[C*e - Vx (Z0o + Z)+ Mrep]/Qv| (3.7.16)

Estos excentricidades ex, ey se usaran en la expresion (3.7.6)
para determinar Oenm

3.7.6.2 Método simplificado de andlisis de presiones con variacion
lineal

I. Definicidén del problema

La distribucidn de presiones de la zapata schre el terreno
presentard, en el caso mas general las caracteristicas
siguientes:

a) Como normalmente la distribucidn de presicnes correspondera a
una “seccidén reducida”, inicialmente se desconocera el area
real de apoye de la zapata scbre el terrenc y por lo tante
también la pocsicidén del eje neutro (E. N.)

b) E1 E. N. no necesariamente serd paralelo a uno de los ejes
centroidales y principales de la seccidn.

2si, la determinacidn de la distribucidbn de presiones constituye
un preblema de aproximaciones sucesivas que se resolverd de la
slgulente manera:

1) Suponer una seccidn de apoyo de dimensiones y E. N. dados
2) Determinar las propiedades geométricas de dicha seccion

3) Con esta seccidn supuesta y los elementos mecanicos de diseno
determinar la distribuciédn de presiones v la posicion del E.
N.

4) Comparar las presiones maximas con la capacidad ultima vy
revisar la compatibilidad de la posicién del E. N, obtenida en
3 con la de la seccidn propuesta

5) S1 en &4 se logra una aproximacién razonable previamente
establecida, se «considera resuelto el problema, en caso
contrario se repite el calculo a partir de 1
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II. SOLUCION ANALITICA
Las hipétesis fundamentales de este método son:

» La zapata es infinitamente rigida

» La presidn en cualguier puntce P(x,y) de contacto entre =zapata vy
terreno chedece a una distribucidén lineal dada por el primer
resultado de Saint Venant.

gz = A x + By +C (1)
En donde A, B, C son constantes gue se determinaran a partir de las

condiciones de eqguilibrio de la zapata, referidas al sistema de
ejes de referencia x, y, z con origen en el punto 0

ZFZZ();ZMX:O;ZM)/:O Aplicando cada una de estas
condiciones de equilibrio, e
v Vy igualando las acciones externas
i | e internas, es decir, las
; | solicitaciones y reacciones del
. My ) terreno sobre , la zapata
1 ._y___q, 52 -—\ obtendremos:
I
i Myh
| RN [owda = Rz 111
| Mxe) o ! m 4
! ZX | e
‘ B j‘ i # vx o T I(oszz)y = Mx
§ :
: e A
3 X d.a i
C i J. ozdAz) = My
I S —_
Ol 377 X \
s D < Donde:
RIZ
1 I 'My
Z N ""_"'I
* !
| I
Y— — X
Pz
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Sustituyende I en II.1

J.(Ax + By + C)dAz = Rz 1 4 Jxa’Az + B J.ydAz +C IdA: = Rz

Como

el

sistema de referencia
centroidal resulta:

escogido

jxdxAz =Qv=0: JydAz =0 =0 y entonces:

AOv+ BOx + CAz = Rz

Il.1a

no es principal

Sustituyendo I en II.2 y II.3 respectivamente, obtenemos:

Parall.2: [(Ax+ By+C)ydd = Rzy, = A [xydA+ B [y*dd+C [ydd = Rzy,

Para11.3: [(Ax+ By+C)xdd = Rzv, = A [x*dA+ B [xydA+ C [xdA = Rzx,
donde -
J‘ysz = Ix, J‘xsz =1y
y

j.xydA = Ixy =0 yaqueelsistema no es centroidal ni principal

Con lc gue I.1,
AQy + B Qx + C Az

A Ixy + B Ix + C Qx
A ly + B Ixy + C Qv

Que constituye un sistema de tres ecuaciocnes con tres incognitas

B

I.2 e 1.3 quedan finalmente

Rz

M

My

, C y gue matricialmente se expresa como:

Ixy
1y

A
B
C

[0y Ox

Ix
Ixy

resulta

6]

A

oy

C

Rz Qy
=| Mx haciendo[G]: Ixv
My ]y

Ox
Ix
Ixy

Az

Ox

Oy

IT.1a

IT.2a

IT.3a

ni
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Los

CUyo

elementos

s wvalores s

de

la
geométricas de la seccidn de apoye de la
e indican en la Tabla 3.2,

matriz

G corresponden

a las

propiedades

zapata en el terreno,
para cada uno de los

cinco casos posibles de distribucidén de presiones indicados en la

Tabl

a 3.1.

La solucidn de esta expresidn matricial determinard la variacidn de

presiones en el terreno,
expresidédn general

(I

Y. Calcula

ndo oz

en los

puntos

sustituyendo las constantes A, B y C en la

0,1, 2 y 3

determinaremos a cual de ellos corresponde la presidn maxima GCam ,
cuyo valor se comparara con qult.

Como se senaldé en el parrafo I,

de presiones constituye un problema de aproximaciones sucesivas,

la determinacién de la

distribucidn
de

manera que las dimensiones &ptimas de la zapata se obtendran hasta

gque, con las dimensiones propuestas en cada iteracidn resulte: .=

qult

III. DISTRIBUCION DE PRESIONES.

La distribucién de presiones puede adoptar los cinco casos

siguientes:

Tabla 3.1 Distribucidn de presiones
i ————n T—— - e e L e At b e g el —. sl - = - —‘-‘ - - !i
i 1 2 3 | 5 )
! 1 i 1 i i
i N i | . i

1 ¥
\.1_ 7 I b ——' \1 e b‘l’s‘_-___,I’Z <
< N !

d \ al X L:l : 3 1

| !

| ] | i . ; ! . . -
AR sy R ) Sr— R | A
I: el = s ey e —— frivirafiinglesieliy T m—

h a-d bt =
Area de contacto =m, -~—- =N
a b

Ecuacidn del E. N.:

Ax +By +C=20

24
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Tabla 3.2 Propiedades geométricas de la seccidén de apoyo de la
zapata en el terreno
C
A
g Az ox Qv Ix Iy Ixy
0
1 ab ab® a’h ab’ a'h a*h’
2 6 6 12 12 24
ah ,1 | @ {I oA f] ath ; ‘i[,_”4 _2,?1(?_ﬁﬂ]l] a’h . ath? ) !
2| =~ [1 — " ] o i _)__[]_ ] 12 n )b _2_[1_” ] 54 l=n" —4n b
ab 2 a[)2 3 ﬂiél} DT P d} Ct\’)] 4 ”"f{l‘!lf‘ -2n 3(2”.‘-{" o (Lzb_:_ ot 3 d
Al [[ —m ] Yo [] —m ] ; m " ; —i-;_ [1 -m ] 12 u ]“ S 1= —4dm Y
! R e I T S o 2 L IR O TR A Tl I T I 1) BT
4 Eah[l—m'—n’] uz—[l—m -i ~3n ;] _:_I:]_m -n ..3,,—;,] —Ibz—[l—m —n —ln[ bbﬂ')é] |2[| m 2 [ . ]”] 21 [I 4 ("} 4 ﬁ]
_ dt dr? d*t dar’ dr d
5 - — — — —
2 2 3 3 2
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3.8 Revisidén de volteo con tensidn

- *T"l (a)
vie]
I
— | ™3
l 1 i | Vi
B2 [ B— —-——l
R
| |
Lo 2j (b
| Bz _
S - S Fig 3.7.7

Con las dimensiones de la zapata que satisfacen la expresidn Gem =
qult, se revisard su estabilidad por volteo considerande 1la
combinacidén mads critica de tensidn excéntrica y componentes
horizontales, segin se muestra en las figuras 3.7.7a y 3.7.7b.

"Para ello discutiremos dos posibilidades de volteo, definiende
previamente a: !

Wr = pesc del relleno arriba de la cimentacidn = V, 7s

We = peso de cimentacidn = Ve Ve
Mzzp = Momentc resistente por empuje pasivo del terreno

1. Cuando los momentos motores 6 de volteo Mvx y Mvy, generados
por la tensidén son mayores a los de las fuerzas horizontales Vx

y Vy:

T ——————— g e ————
Bararelvgi¥olrespectonl

Momente motor: Mvx = T*ey + T(B/2)= T(B/2 + ey) {(3.8.1)
Momento resistente: Mrx = - (We+WriB/2 - Vy* (Z+Z0) — Mpee (3.8.2)
Para lograr el equilibrio debe cumplirse: Mrx + Mvx = 0

26
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E introduciendo el factor de seguridad Fsx, resulta:
Mrx = -Fsx*Mvx; de donde Fsx = - Mrx / Mvx (3.8.3)

Sustituyendo (3.8.1) vy (3.8.2) en (3.8.3):

VA FIG B

e s M e e Lo

Analoqamentewhpara el JirOsrEapectorarba, ardsta 01

Momento motor: Mvy - T*ex - T(B/2)= -T(B/2 + ex) (3.8.6)

Momento resistente: Mry - (WeH+Wr)B/2 — Vx(Z+Z0) — Mg (3.8.7)
Para lograr el equilibrio debe cumplirse: Mry + Mvy = 0
E intreoduciendo el factor de seqguridad Fsy, resulta:

Mry = -Fsy*Mvy; de donde Fsy = - Mry / Mvy (3.8.8)

Sustituyendo (3.8.6) y (3.8.7) en (3.8.8}:

By = (W e W) B2l A VR 2+ oMt AR /.0.: b e} 3 HIEA s 363,487 G

2. Cuando los momentos motores & de wvolteo Mvx y Mvy, son de
sentidec contrario a los del caso 1

Para el giro.respecto a la, aristasl3

Momento motor: Mvx - Vy(Z+Zo) - T*B/2

Momento resistente: Mrx (We + Wr)B/2 + Trey) + Mg

De donde:

¥

B = [(We P WTI B 4 T ey + oMol 7 VI Zd ZOY 4 AT ABfgiesw 111 (3. 8.10)]

H“j’:

Analogamente rpara: i, giro: LeSpecLo avila arista . 23

Momento motor: Mvy Vx (Z4+Z0) + T*B/2

Momentc resistente: Mry ~(Wec + Wr)B/2 - Tr*ey - Mpw

De donde

T

5y = [ (We 4 WD/ 254 T ey . & Mer iV Z520) 0 TFB/A2E> #1153, 8.1 1)

St ‘“

27
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Dependiendo de los valores relativos entre T y Vx, Vy, puede regir
el caso 1 0 el 2, y de esta manera en rigor, deben calcularse Fsx,
Fsy para ambos casos, y compararlos, para determinar cual caso de
volteo rige; sin embarge, dada la magnitud de las fuerzas de
tensidén para de torres de transmisidn, comparadas con las fuerzas
certantes, puede asegurarse gue siempre regira el caso 1, es decir,
I'sx y Fzy estaran dados por (3.8.5) y (3.8.9).

3.8.1 Meomento resistente por empuje pasivo: Mrep

En su sentido més amplio, se entiende por empuje pzasivo la
resistencia gue una masa de suelc opone a su desplazamiento
cuande es solicitada por una fuerza lateral.

Para =1 calculo de presiones en el terrenc y la revisidn por
volteo se considerard la accidn del momento resistente por empuje

pasivo del terreno contra la cimentacion.

SIMBOLOGIA
e = excentricidad de la fuerza de tensién o de compresidn
T = fuerza de tensién .
VXT, VYT = fuerzas horizontales simultdneas con tensién
¢ = &ngulo de friccidn interna
kp = coeficiente de empuje pasivo = 1+seng

1-5end

R;, R; = empujes pasivos
Vs = peso volumétrico del suelo
Wr = peso del rellenc arriba de la zapata = V. vs
We = peso de la cimentacidn = V. ¥

Mpep = momento resistente por empuje pasive del terreno

Ti
Vx, Vy _._!
1
N T
Lt Ol - Zlo
b
)
},.' [ I Rt
*
L i
Fo-
REEN 2 3
I ' —————— __‘r
| — 2R
1, TJ R __J___'?__ Y-.——“ [ __2 5
! . ! SZhke ||
| ‘
s EN.
EMPUJES PASIVOS
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El empuje pasivo correspondiente al triangulo 123 es:

| 1 s
R = SH- mk (=8 = 7}-(: —hy Bp

yelempuye pasivo para el trapecio 23435,
1 1 .
R, = 5[(_- = hypk, + zy.kp]hB s= 5(2( —MhByk,

Laposicionde R, es.

747 - 3z R Y P -
Y:h_h(.z-t»/, h)=hl— I=-h =l16' 3h ath (3= 2/:)/1
Nz+:=-M (2--M 2-~-h) 3(2z-h)
* vel momento resistente por empuje pasivo'
o— Z+2h
M, =R1|:( Bh)+h]+i€z)’:k, Ry

Finalmente los momentos resultantes totales son:

MR¥X = MRY = WB/2Z + Mrep

Se considera que el nivel real de apoyo del suelo para 1 calculo
del empuje pasivo se localiza 50 c¢m abajo del nivel natural del
terreno, para tomar en cuenta una compactacion inadecuada y efectos
de intemperismo en el suelo.
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3.8.2 Disefio estructural de zapata (Segun ACI- 318-02)
3.8.2.1 Disefic del peralte

Se adoptard un c¢riterio simplificado y conservador consistente en
suponer gue la zapata esta sometida a una reaccidn del terreno

uniformemente distribuida igual a la presién efectiva méxima GQen v
adiciconalmente se multiplicara este valor por 1.1 para tomar en
cuenta el factor adicional gue exige CFE.

De esta manera el dimensionamiento del peralte se hara, haciendo
que: Vu > @c Vc ; @c = 0.85 )

» Disefic como viga: ancha B |
|
- T

Vie = —d B d2_, —d

2 A .

—F 1 P
ve=0537cBd g, . |r_§__i IR
{B-a)2—d} =085X053/cd =045/ cd 8 dTEa a|r o i
(045Jﬁ+r',)d=8;“r',; d= {B'a)"" , d-—Ba _ i S
2 20045 ¢ +n, 2409 ['c | dva . | : 1:

PR SO N -

» Disefio por penetracioén
{acclén en dos direcciones)

Vu = [B2 —{d+ a)l] r ____.-i S
Ve=1.1:Texd(d+a)-¢_ =44 /Tc(d+a)d-¢, I
fre e i
B —(d+a)? =0.85x4.4 ff (d+a)d =3.74-E‘—C(d +a)d |
', '
fc I [e=i—s—4 -\——— HEE | !
s1k=3.74 - - resulta T LJJJJ_MJ.JJ_M.L_E
r ‘|"§iu?“11|1{
\
B°-d’-2ad-a’ = kd2 + kad L lLL 1 J ‘ ' (l
L L
5 T o
d* (1+k) +a (2+k)d- (B*-a®) = 0 =&
2 2 2
d? tiﬁud En——-—:();sm=(2+k)a, B Jresulta
k I T+k ]
d*+md-n=0

a

-m (my
d= -+ | -=| #n
2 A2
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3.8.2.2 Refuerzo en lecho inferior

El refuerzo As requerido en 21 lecho inferior estara dado por:
As = p b d y se determinara de la sigulente manera:

Mu = ¢, bd*f'cq(1-0.59q) siendo q=F—::“f—)1:¢)f =09
c

ahora sl Ru = .I\g;—J,—~|?u=1“<:q(1—0.59q):f'c<‘.;-0.59f‘cq-2
$,bd”,

g -17G+1 TRu/f'c=0=q=0.85+ 085 —1.7Ru/f'c

. K i 3Ru
q=085- logaz[1- 2RU ) Lggslio AR
0.85f"c 1085f"¢

Por otra parte el momento ultimo actuante seréa:

Mu=FC B- @, B—a_ e (B-c) iy
2 4 8
F.C —af
¢ 1gualando con el momento resistente” Ru = ___(Bgd;’) o

s
y la separacion S de una vanlla de drea o,
h ah o«

A, B nhdd - E

S=u,

3.8.2.3 Refuerzo en lecho superior

Considerando que para la combinacién de carga C, Vx, Vy, la
distribucidén de presiones siempre corresponde a lcs casos 4 & 5,
entonces no se genera tensiodn (6 es despreciable) por flexidn en el
lecho superior de la zapata, bajo esta combinacidon de carga. De
@sta manera, siempre sera la combinacién T, Vx, Vy la que generara
la maxima tensién por flexidn en el lecho superior. Despreciando el
efecto de Vx v Vy, la presidén de disefio seré:

T —
Bl _aZ

Pt =

y con este valor se determinarid el refuerzo necesario, de igual
forma gque en el inciso 3.7.8.2, sustituyendo previamente a Oen POT
Pr
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3.8.2.4 Limitaciones del refuerzo
Las cantidades minimas y maximas de refuerzo estaradn dadas por
Pmax 2 p = Pmin

BO8S"c 6115 39004, f'c
£y GLIS+ Ay Fu(6LL5+ Fp)

en donde Pmax =0.75Pbh =075

si f'c < 280 kg/ecm*: B = 0.85
si f'¢ > 280 kg/cm?: ﬁ1=035_L££:3§DxQ05
70

Para Fy = 4200 kg/cm’

fre B Pmax
200 0.850 0.0153
250 0.850 0.0191
300 0.836 0.0226
350 0.800 0.0252

Pmin = 0.0018 si Fy = 4200 kg/cn’
Pmin 7.56/Fy si Fy > 4200 kg/cm?

La separacién maxima del refuerzo minimo no excedera tres wveces el
espesor de la zapata ni 45 cm.

3.8.3 Diseno de dados
3.8.3.1 A flexo-compresidn

Proporcionaremos el refuerzo sdlo para la combinacidn de flexo-
tensidén ya gque es maés critica que la de flexo-compresidn, por
razones obvias (los momentos flexionantes y fuerzas axiales scn del
mismo orden en ambos casos, perc la tensidén axial s6lo la resiste
el acero).

3.8.32.2 A Flexo-tensidn
Se propone un método simplificado de disefio aceptande la validez

del principlc de superposiciodon de causas y efectos. De esta maners,
el refuerzo necesario por flexo-tensidn seré: .

32
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Aft = adrea total de refuerzo = Af + At
Siendo Af = Area del refuerzo necesarioc por tensidn directa
At = area del refuerzo necesaric por flexidn

» Refuerzo por flexién: Af
Los momentos flexionantes actuantes seran:

Mxtd = |- T*FC * e + Vy*FC(Z + Zo - h) - Mrep | (3.8.1)

Mytd = |+ T*FC * e - Vx*FC{Z + %0 - h) - Mrep | (3.8.2)

Los cuales ya incluyen el factor de carga adicional FC

Para simplificar el disefio usaremos un momento resultante Mr igual
Ta ‘
Mr = V (Mxtd? + Mytd?)

Aplicando el método de disefic a flexidn por resistencia ultima, la
cuantia p de acero de refuerzo necesaria para resistir Mr sera:

p = (0.85*f’'c / FY}*{ 1 - ¥ [1 - 2%Ru / (0.85*%f'c)] }
Siendo Ru = Mr / [0.85 * a (a - 1)?]

pmin = cuantia minima : 0.8Vf'c¢/Fy

pero no menor que 14.5/Fy

pmax = p = pmin

B 085/ ¢ 6L15 39008 ['c
Fv GliS+ Fy  Fu(6115+ Fy)

endonde pmax=075pb=0.75

si f'c £ 280 kg/cm?: B; = 0.85
si f'c > 280 kg/cm?: ﬁlzogg_iff:ﬁﬁﬂxogs. Para Fy = 4200 kg/cm?

70
f'c B Pmax
200 0.850 0.0153
250 0.850 0.0191
300 0.8306 0.0226
350 0.80C 0.0252
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» E1l area de refuerzo por flexidn sera:

Af = 2*p~(a - r)~a

Se multiplica por dos para considerar flexidn en dos sentidos

» El drea de refuerzo por tensidn sera:
At = FC ~ T/ (0.9 * FY )
y el adrea total de refuerzo: Aft = Af + At

5i DVD = didmetro propuesto del refuerzo principal en dado,

NV = numero de varillas de &rea as, resulta:
NV = Aft / as
NDV = numero definitivo de varillas (por simetria)

» Geometria del resfuerzo principal

GV = Doblez de varilla = n*1.75*DVD
GRV = Extension recta de gancho

GRV = (D-AD)/2-r/2+DVD

LVR = Longitud recta de varilla

LVR = &-2r-2*DVD-n*4*DVD

LTVD = Longitud total de varilla en dado
LTVD = GV+GRV+LVR

4.6.6.2 Revisidn a cortante

No obstante gue el dado estara sometido a tensidn

Y

significativa, se aceptara gue el concreto si resiste cortante.

Se revisaréd para la fuerza cortante resultante VR correspondiente a
la combinacidén de flexc-compresidn, ya que siempre es mayer que la

de flexo-tensidn:
VR = FC * N ( VXC? + VYC? )
El esfuerzo resisteﬁte por cortante es:
{r = 0.85 * 0.53 ¥ f'c
v la fuerza cortante resistente:
VCR = {r * a {(a - 1)

Debiendo cumplirse: VCR > VR

axial

34
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3.9 Revisidn al arrancamiente (por tensidn)
3.9.1 Capacidad al arrancamiento

La capacidad al arrancamiento de wuna cimentacién superficial
generalmente es la condicidn gue controla el disefio geotécnico de
la cimentacidn en estructuras para lineas de transmisidn. Bajo esta
solicitacidén la cimentacidn puede fallar de distintas maneras, las
cuales estin determinadas principalmente por:

» El procedimiento de construccidn
» La profundidad de la cimentacidn
» Las propiedades del suelo

» Los esifuerzes del suele in-situ

3.9.2 Comportamiento general

4
H
) i
B e '
~ ' [
* i
~, i 4
. ; R Lons oR
: o ALIGE Gut AR
-
!
; o 0 T e SYLINDRIAL DR
4 2t RECTANGS, A e AR
¢ 3
e - L
- : .
~ ™. \S
{ -
Eo T -
. : T DEARING DApAC Y
£ T ; TYPE AR
7 A 1

Figure 28 —Ideatized uphitt {ailure of deep spread-tyone toundation
4 | 7 sp ¥i

£l estudio de un amplic rango de condiciones de construccidn,
geometria y propiedades variables del suelo ha conducido al modelo
generalizado mostrade en la Fig. 28. Este modelo ha sido confirmado
por el examen critico de mas de 150 pruebas de arrancamiento a
escala natural, de una variedad de cimentaciones superficiales para
diferentes condiciones de suelo. )
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3.9.3 Casos de falla

3.9.3.1 Prisma rectangular

& &
.
A
) 2
B T
Lo T I G ¥’ iy
. E :
13 ‘g H
: .
TONC BT SHEAT E Y MO
Y 2]
& &
‘!‘ ':;I}
1! ;; i
‘ i
. AR
!-—_.:..._l / : ,\"\
SURVEDR $uarafe SEATING CAPATITY | SAVITY
Smh gt
W cfed
Figgure 29— Common uplift capacily models

En la mayoria de los casos la cimentacidn fallard segun un modelo
de cortante vertical en forma de prisma rectangular (Fig. 29B). En
este caso la resilstencia lateral estara controlada por la poca
resistencia del rellenc y del suelo natural. Este modelo de falla
puede ccurrir con las sigulientes variaciones:

» Como un ccno truncado (Fig.Z29Z), o como una combinacidn de este y
un prisma rectangular en la parte inferior (Fig.28). Este mecanismo
puede desarrollarse porque el relleno y la interfase relleno-suelo
natural son mas resistentes dque el suelc natural vy entonces la
falla ocurre a lo largo de planos de falla cinemdticamente posibles
en el suelo natural

» Como falla de punzonamiento o bufamiento (Fig. 29D). Esta falla
puede ocurrir cuando el relleno es relativamente flojo o cuando la
cimentacidn es relativamente profunda. En estos cascs, el suelo
natural v 1la interfase relleno-suelc natural son relativamente
rigides comparados con el relleno arriba de la cimentacidn. Cuando
esto ocurr¥e, la resistencia a cortante vertical es mayor que la

36
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resistencia de la capacidad de soporte ascendente del rellenc, ¥y
entonces la falla sera de aplastamiento del suelo, similar a una
especle de punzonamiento o bufamiento del sueloc.

3.9.4 Condicicnes de equilibrio

o
; PRt

Figure 30—General description for uplift capaciy

La Fig.20 muestra las condiciones bdsicas para evaluar la capacidad
al arrancamiento de cimentaciones superficiales.

De esta figura puede verse que la capacidad al arrancamiento, Qu,
es:

Qu = W + Qsu + Qtu {3.9.1)
En donde: W = Ws + WE

Ws = peso del suelo dentro del volumen BxLxD

Wf = peso de la cimentacién

QOsu = resistencia lateral

Qtu = resistencia en la punta

1
Esta expresidn proporciona la capacidad al arrancamiento para el
mode de falla de prisma rectangular a cortante. Adiclonalmente debe
verificarse lo siguiente:

» Revisar sl1 Qsu se reduce debide a una rotura del prisma
rectangular; si esto es posikle, el valor reducido de ¢su se usara
en la expresidn (3.8.1)
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» Calcular la capacidad al punzonamientc Qum

» Finalmente, la capacidad de disefio serd el menor valor de Qu vy
Qum

3.9.5 Capacidad al arrancamiento para carga drenada: ¢ = 0

La carga drenada ocurre bajo la mayeria de las condiciones de carga
en suelos de cuarzo granular, tales come arenas, y para condiciones
de carga de larga duracidn en suelos finos granulares, tales como
arciilas. La resistencia del suelo normalmente esta caracterizada
por ¢ = 0. La capacidad al arrancamiento correspondiente al modo de
falla de prisma rectangular a cortante se calcula con la expresidn
(3.9.1), en donde:

W

peso efectivo para carga drenada = Ws + WL

Ws = ve [ B x L x (D-t) ]
vye = pesc volumétrigco efectivo del suelo

t = espescr de zapata

WE = peso efectivo de la cimentacidn

Qsu = resistencia lateral

Qtu = resistencia en la punta = Atip x St

Atip = adrea de la zapata (B 2 1)
St = resistencia & tensién del suelo adherido a la cimentacidn

La resistencia en la punta comunmente se supone nula debido a la
baja resistencia a tensidn del suelo y a la perturbacidén del suelo
durante la construccidén. 5in embargo, para clmentaciones coladas en
el lugar, en roca sana o suelo muy rigido, con buen control de
construccidén gque minimice la perturbacidn del suelo, €l término
puede ser significativo.

» Resistencia lateral Qsu

Para cimentaciones rectangulares la resistencia lateral esta dada
come sigue:

N
Qsu = 2 (B+L} } ovn Kn tandn dn

n=1
para N estratos de espescr d, con ov, K, y & evaluados al centro de
cada estrato.

38
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T = ov K tand deberd calcularse para el relleno y para el suelo
natural vy se elegird el de menor valor.

OV = Y¥a D ; Ye = peso volumétricc efectivo del suelo ¢ del relleno
& = de (6/¢e) ; &/de = 1 y-entonces O = de

K = Ko (K / Ko)

Ko = coeficiente de esfuerzc horizontal

K/ Ko = modificador que tema en cuenta procédim1€ntos de

construccidn

La tablz 5 {(pag. 59) del IEEE Std 691-2001, proporciona una gula
tentativa para evaluar K.

Ko puede evaluarse de mediciones directas en campo usando
presurdmetro, dinambdmetro, u otras técnicas in-situ.

Suponiendo al suelo ncormalmente consclidado: Ko = 1 - seno @

Este valor siempre serd un limite infericr muy conservador debido a
que casi todos lcos suelos son en algin modo sobreconsolidados.

3.9.6 Mcdificacién para rotura del prisma rectangular

Si el valor promasdio de B arriba del desplante de la cimentacidn es
mayor que 1 y (D/B) es menor que 6, es posible la rotura del prisma
rectangular. Para esta combinacidn de parametros, el valor de Qsu
Se reduce como sigue:

Osu (reducido) = [(2+ B} /3 B] Qsu (calculado)

, P = K tan &

Este Qsu {(reducido) se wusard en la expresién ({(3.9.1) para

determinar la capacidad al arrancamiento.

3.9.7 Limite superior para la capacidad al punzonamiento Qum para
carga drenada

Qum = Atip (g Ng &gs &£gd Eqr) + WE + Qtu
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-

En la gue todos los términos ya se han definido anteriormente,
excepto que pueden ccurrir tres pequefias diferencias:

1. qg = av, siendo ov el pesec volumétrico del suelo a una

profundidad B/2, arrika de la cimentacidn (es decir a D-t-

B/2), es decir: g = Ye (D-L-B/2)

Todas las resistencias y parametros redeformacidn seran

calculadcospara este valor de g

3. Para calcular Egd usar (D-t)/B en vez de D/B. Todos los
demas términos son los dades previamente. A

I3

» Finalmente, 51 Qum < Qu (de la ec. 3.9%.1), entonces Qum es la
capacidad de disefio al arrancamiento.

3.8.8 Capacidad al arrancamiento para carga no drenada: & = 0

La carga no drenada ocurre cuandc las cargas scn aplicadas

relativamente rapido en suelos de grano finc como las arcillas. En
este caso la resistencia del suelo normalmente esta caracterizada
por por Su, la resistencia a cortante no drenada, con & = 0, o por

el &ngulo de friccién efectivo %e, tomando en cuenta las presiones
de poro desarroliadas durante la carga no drenada. La expresidn
(3.9.1) es la que aplica para calcular 1la capacidad al
arrancamiento, comc se describe enseguida.

W

peso total para carga no drenada = Ws + WE

Wf = peso total de la cimentacidn

Ws = peso total del suelo =y [ B x L x " (D-t) ]
Y = 7peso volumétrico del suelo

t = espesor de zapata

Qtu = resistencia en la punta = Atip x St

Qtu también puede desarrcllarse de la succidn en suelo saturadc de
grano fino durante la carga no drenada y entonces:

Qtu = Atip x Ss

Siendo 55 = esfuerzo de succidn en la punta

Ss = W / Atip —ui (£ 1 atmdsfera)

Ui = presidn inicial de porc en la punta = D x yagua
Osu = resistencia lateral

40
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Atip area de la zapata (B % L)

St resistencia a tensidn del suele adherido a la cimentacidn

Se calcula de la misma manera que en (3.9.5) excepto que en la
tabla & (pag. 62) del IEEE $td 691-2001, se proporcicona una guia
tentativa para evaluar K. Ko se calcula también como en (3.9.5)

3.9.9 Modificacién para rotura del prisma rectangular

Si el valor promedio de o Su / Yen arriba del desplante de la
cimentacidén es mayor que 1 y (D/B) es menor gque 6, es posible la
rotura del prisma rectangular. Para esta combinacién de parametros,
el valor de Qsu se reduce como sigue:

Qsu (reducido) = [ (2 + a Su / Yep) / 3{ux Su / yep)] QOsu
(calculado}

Este Qsu (reducide) aplica solo para cimentaciones inclinadas un
angulo o respecto a la horizontal. Para las cimentaciones usuales
en torres de transmisidn o = 0

3.9.10 Limite superior para la capacidad al punzonamiento Qum para
carga no drenada: ¢ = 0

En este caso: Qum = Atip (5.14 Su Ecr &cs Ecd + g) + WE + Qtu

Todos los términos de esta expresidn ya han sido definidos, si
embargo pueden ocurrir cuatro pecguefias diferencias:

1. 3u es el valor promedio en el relleno a una profundidad B/2,
arriba de la cimentacidn {es decir a D-t-B/2

Z2.qg = ov en &l rellenc, siendo ov el peso volumétrico del suelo
a una profundidad B/2, arriba de la cimentacién (es decir a D-

t-B/2), con 1o qgue q = Yo (D-t-B/2)

3. Tecdas las resistencias vy parametros de deformacidn seran
calculados para este nuevo valor de g

4. Para calcular £cd usar (D-t)/B en vez de D/B. Todos los demds
términos son los dados previamente.

» Finalmente, si Qum < Qu ({(de la ec. 3.9.1), entonces Qum es la
capacidad de diseno al arrancamiento.
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3.10 PROCESO DE DISENO RESUMIDO

3.10.1 Parametros de Disefo

f'c = 250 Kg/cm® ; Fy = 4200 Kg/cm® , ye = 2400 Kg/cm?
Y. = 1.6 ton/m> ; B = 7°

I p—

Seqgin estudio de mecénica de suelos r, = 10 ton/m’ ; r.’ = 1.33 r.

@cortevre = 0.85 ; Drrpxzon = 0.9

FAP = 1.33 ; F.C. = 1.1 r = 5 cm

3.10.2 Elementos mecanicos de disefio (cargas 0ltimas sobre
cimentacién en ton.)

C, Vx, Vy ¢ T, Vx, Vy
3.10.3 Dimensiones geométricas definidas (en m)

2HP

a. Zo. AB,AC HP : & = ang tan
AB-AC

3.10.4 Dimensiones geométricas propuestas {en m)

B.Z,he= éj—z—o
{ano

3.10.5 Momentos para calculo de presién efectiva (en ton-m)
M = -C - e + Vy (Z+Zc) : My = C - e - Vx (Z + Zo)
3.10.6 Revisidn de presiones efectivas (en ton/m?)

€ Gy + My)

o < 1'=1.33r, en caso contrario aumentar B

o = Bg [33
e zgg—%}@ >0 o ocaso5= CSVC >3

3.10.7 Revisién por tensidn: unidades m, ton
Vvc = B’n + a? ( Z+Zo-h) : We = yc Ve
Ve =B - % + 2B tan B - 22 + (n / 3} tan® B - 2° - [B%h +a”(Z-h)]

Wep = VcVa
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W = Wc + Wp

CST = W/ Tmax 2 1.0 en caso contrario aumentar Z

Si resulta 72 > 2.50 m entonces aumentar B

3.10.8 Revisidn por volteo con tensién : unidades m, ton

S B

Fax. = {NC o WE)BY 2w 4a VYA BERO .

GRYYL NN BT R R

A e o U L e g oy T R Py N 3 B R A R ey T T
Py N I W )BT 2 o VXA Tt W B et e s L = o gatp i g

R

Wr = peso del relleno arriba de la cimentacidn = V. 7g
Wec = peso de cimentacion = V. v,

Mrerp = Momento resistente por empule pasivo del ferreno
En caso contrario aumentar 2

Si resulta Z > 3.50 m entonces aumentar B

3.10.9 Disefic peralte zapata : unidades cm, kg

B-a
Como viga ancha :d =
N 0.94/fc
2+
v FC
y L A 24k B -’
por penetracion -k = 3.74 , M= a;n =
r', F.C P+k 1+k

2

d=""4 (?) +n , h=d+r+1.5¢

3.10.10 Refuerzo en el lecho inferior: unidades en cm, kg
Si f'c £ 280 kg/em® : By = 0.85 ;

si f'c > 280 kg/cm: ﬂ=0,85—ﬂf—%_2—80)x0_05
0

39003, "¢

Pmax = —————— Pmin = —
Fy(0l35+ Fy) Fy

Si ffc = 200, Fy = 4200 : Pmax = 0.0153 ; Pmin = (0.0018

—a) 5 2
R _FC(B-a) - =D.83f‘c|:]_ - 2Ru ii

= 3 P :
6, 8d° Fy 085/'c
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51 p < 0,0018, hacer p = 0.0018;

Si p > 0.0153 aumentar d
3.11 PLANOS DE DISENO
En estos planos se incluye la siguiente informacidn correspondiente
a las diferentes alternativas de diseno sefialadas en la
INTRODUCCION:
3.11.1 Tabla de dimensionamiento general y cantidades de material
3.11.2 Tablas de dimensionamiento del refuerzo

3.11.3 Dibujos de dimensionamientoc general y detalles de refuerzo

3.11.4 Tabla de excavacién para cada combinacién de nivel de torre
y altura de extensiones

3.11.5 Simbologia

3.11.6 Notas generales
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4. CIMENTACIONES ANCLADAS EN ROCA PARA TORRES
INDICE

4.1 Introduccidn

4.2 Objetivo

4.3 Especificaciones y Normas

4.4 Simbologia

4.5.Parédmetres de disefo

4.6 Procedimiento general de disefio

4.6.1 Dimensiones propuestas y datos

4.6.2 Elementos mecdnicos de disefio

4.6.3 Revisidn de presiones efectivas maximas

4.6.4 Revisidn por flexo-tensiodn

4.6.5 Cortante en anclas

4.6.6 Revisidn de estabilidad

4.6.7 Longitud de desarrollo de anclas de friccion y altura
minima de pedestal

4.6.8 Refuerzo del dado

4.6.9 Revisidn por cortante

4.7. Secuela de disefio resumida

4.7.1 Pardmetros de disefio

4.7.2 BElementcs mecanicos de disefio

4.7.3 Dimensiones geométricas definidas

4.7.4 Dimensiones geométricas propuestas

4.7.5 Momentos para calculo de presion efectiva

4.7.6 Momentcs para calculce de tension méxima en anclas

4.7. Revisién de presiones efectivas maximas pcocr £flexo-
compresion

4.8 Diseno de anclas por flexo-tension

4.8.1 Planos de disefic

4.9 Anexos

4.9.1 Especificaciones y recomendaciones para la instalacidn vy
pruebas de extraccidn de anclas de friccidn

4.9.2 Hojas de resultades de disefioc de cimentaciones ancladas
en roca sometidas a carga axial y flexidn biaxial (programa

CIROZAQS)

4.9.3 Plano tipo de disefio de cimentaciones ancladas en roca
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4.1. INTRODUCCION

Las cimentacicnes en roca bajo cada una de las patas de una
tarre de transmision se disefaran utalizando pedestales de
concreto reforzado anclades en roca a una profundidad de
desplante no menor de 20 cm (a partir del.nivel del manto de
roca sana) y con las siguientes alternativas de disefio:

» Para capacidades admisibles del terreno a compresidon mayores a
25 ton/m®

» Para reacciones correspondientes al nivel elegide de la tcrre

» Para pedestales con alturas minimas, correspondientes a la
longitud del stub

» Para varios arreglcs de anclas de friccién
4.2. OBJETIVO

Proporcionar las dimensiones del pedestal y las varillas de
friccidn necesarias y suficientes para resistir integramente las
cargas ultimas de compresidn, tensidén y cortante, que cada una
de las patas de la torre transmite a la cimentacion, teniendo
como limite; la presidén admisible de la roca, la tensidn
admisikle de las anclas de friccidn, la estabilidad de la
cimentacidén y las resistencilas U0Gltimas de los materiales de
construccidn (concreto vy acero de refuerzo), aplicando las
normas siguientes:

4.3. ESPECIFICACIONES Y NORMAS

» CFE JAl00-64 Disefic de cimentaciocnes para Lineas de
Transmisidn
» CFE C0000-43 Estudios geotécnicos para estructuras de

Lineas de transmisidn

» CFE C0000-42 Anclas de friccidn para clmentacicnes
» CFE J1000-50 Disefo de torres para Lineas de
transmision

» Manual de CFE-1893 Manual de Diseric de Obras Civiles

» ACI 318-2002 Reglamento de las construcciones de
concreto reforzado

» IEEE Guide for Transmission Structure
Foundation Design and Testing (IEEE $td.
691-2001)
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4.4. SIMBOLOGIA

A = largo y ancho de dado

ha = 4rea de un ancla de friccién

HP = altura cuerpo piramidal de teorre

AB = ancho de base de torre

AC = ancho de cintura de torre

as = éarea de una varilla de refuerzo

Av = area resistente a cortante de estribos

B = ancho ala de stub

C,T = componente vertical de compresidn y tensiln

D = ancho y largo de zapata

Db = distancia al borde de un ancla de friccidn

E = excentricidad del stub

Fy = esfuerzo minimo de fluencia de anclas de friccidn

FAP = factor de amplificacidén de presiones admisibles = 1.3
FC = factor de carga adicional para C,T,Vx,Vy

HP = altura de cuerpo plramidal de torre

Ia = momentc de inercia de anclas

Ld = Jlongitud de desarrollo de anclas de friccidn

Mx, My = momentos alrededor de ejes x,y, generados por Vi, Vy

para revisidn de presiones en roca y para revisidn de tensidn en
anclas de friccidn

Mr = momento resultante = v Mx? + My?

N = numero total de anclas de friccidn

P = porcentaje minimo de area de refuerzo

Zd = profundidad de desplante de zapata

Qa = capacidad admisible a compresidn de roca

S = separacién de varillas de refuerzo

Ta = tensidn admisible en un ancla de fricciédn
Tma = tensidn méxima en un ancla de friccidn

Tu = tensidn Ultima sobre pildn = T - FC

ic = resistencia a cortante del concreto

1s = resistencia a cortante de estribos

Vx, Vy = componentes horizeontales, transversal y longitudinal

asociados a C 6 T

Z = altura de pedestal

o = angulo de inclinacidén {(en planc vertical) de una pata de la
torre

¥e = peso volumétrico del concretoe

gem = presidn efectiva maxima sobre roca

Pa = didmetro de un ancla de friccidn
@r = diametro de refuerzo
ot = esfuerzo maxime de tensidn en un ancla generado por flexidn

4y
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4.5. PARAMETROS DE DISENO

Qa = Presiones admisibles de roca

Y. = Peso volumetrico del concreto

f'c = Resistencia a compresidn del concreto
Fy =

anclas de friccién = 4200 kg/cm?

4.6 PROCEDIMIENTO -GENERAL DE DISENO

250 kg/cm?

Esfuerzo en el limite de fluencia del acero de refuerzo y

DATOS: A, D, E, Z, Zd, AC, AB, HP, a, C, T, Vx, Vy (cortantes
corregpondientes a C y T), gqult, ve, f'c, Fy.
&
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a:mmml—gﬂiA
= 4B - a0)

Z = Ls(senay+acosa +r
E=Z/tana

4.6.1 Elementos mecanicos de disefic (factorizados)

Las acciones de la estructura scbre la cimentacidn se obitienen
del analisis estructural de la torre: C, T, Vx, Vy (cortantes
correspondientes a C y T) y estas deben incluir los factores de
carga correspondientes. Tanto la carga vertical (C & T) como las
cargas horizontales (Vx, Vy) generan los siguientes momentos,
gque se aplicaran para calcular las presiones efectivas maximas
{gem) y las tensiones maximas Tmax en las anclas:

» Para la accildn simultanea de C, Vxe, Vyc (ver Fig. 4.6.1):

M

C e - Vyc {2 - Zp/2) - Mrep (4.6.1)

My = C e - Vxc (2 - 2p/2) - Mrep (4.6.2)

» Para la accidn simultéanea de T, Vyr, Vyr:

Mx T e — Vyr (2 - Zp/2) - Mrep . (4.6.3)

My

T e - Vyr (2 - Zp/2) - Mrep (4.6.4)
4.6.2 Revisidén de presiones efectivas maximas {cem)

La revisidén de presiones efectivas maximas en roca se hard para
la combinacién mas critica de carga axial de compresidn C vy
componentes horizontales Vx, Vy, segun se muestra en la Fig. 6.2
y usandc las expresiones de moméntes indicadas en 4.6.1 vy
(4.6.2)

4.6.2.1 Distribucidn de presiones

Existen dos alternativas de distribucién de presicnes:

Al. Cuando la compresién vertical total maxima Qv cae dentro del
nucleo central de la seccidn de la base del pedestal, es decir:

ex, ey < B/b6

Esto significa gue la distribucidén de presiones corresponde al
caso 5 indicado en la Tabla 3.1

Siendo:

50
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Para yMx = 0: Qv~ey = -Cre + Vy(Zo + Zp/2)- Mrep

De donde resulta ey = |[-C*e + Vy(Zo + Zp/2)- Mrep]/Qv| (4.6.5)
Para My = O: Quvrax = C"e - Vx(Zo + Zp/2)+ Mrep

De donde resulta ex = |[C*e - Vxr(Zo + Zp/2)+ Mrepl/Qv| (4.6.6)
Bn este casc las presiones efectivas maximas se determinaran

aplicando la fdérmula de la escuadria a la flexidn con la seccidn
total de la base del pedestal, es decir:

cem = Qv/B? + 6(Mx + My) /3 £ 1.1 qult (4.6.7)
siendo Qv = C + Wc + Wr

We = peso de cimentacidn
Wr peso de relleno arriba de la base del pedestal

Evidentemente, en esta alternativa de disefic las anclas no
resisten tensidén algura, y el momente reslistente por empuje
pasivo generalmente debera ignorarse, dado gue nc se conoceran
de antemano las dimensiones del relleno de la cimentacidn, si es
dque este llegara a existir.

A2. Cuando la compresidn vertical total maxima Qv cae fuera del
nicleo central de la seccidn de la base del pedestal, es decir:

ex, ey > B/6

Esto significa que la distribucidén de presiones corresponde a
cualguiera de los cascs 1, 2, 3 o 4 indicados en la Tabla 2.1 y
por lo tanto las anclas también contribuiridan a resistir 1los
momentos indicados en (4.6.1) y (4.6.2)

ex, ey permaneceran definidos por {(4.6.6) % {4.6.5),
respectivamente.

De esta manera, las presiones efectivas méximas se determinaran
aplicando la fdrmula de la escuadria a la flexidn con la seccidn
transformada de la base del pedestal, es decir, considerando la
accldédn simultanea de una parte de la seccidn de concreto apovada
en el manto rocoso, a2 compresién, y de algunas anclas scmetidas
a tensidn. Para resolver esta alternativa de analisis harencs
las siguientes simplificaciones:

Mr = vV (M2x + M?y) {4.6.8)

Er Mr/Qv; v por lo tante: Mr = Qv*er

Por equilibrio de fuerzas y momentos:
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Y Faxniales = (¢; Qv = (1/2)or kd B — Bs os (4.6.9)
TMen = 0; Mr - Qv (B/2) = (As os)d -(1/2) or Bd (kd/3) (4.6.10)
Por comvatibilidad de defocrmaciocnes:

os/or = n{(l-k}/k (4.6.11)
Siendo n = Es/Er

Sustituvende {3.7.18) en {(3.7.19), haciendo X = kd y c¢perando,
resulta:

X3-3(B/2- er)X?+(6nAs/B) (d-B/2 + er)X-(6nAs/B) (d-B/2 + er) (d/B)
(4.6.12)
Ecuacidn cibica cuya solucidn sustituida en (4.6.9) nos da:

Qv = (1/2)or*B*X - Rsos

y de {4.6.11): Qv/or = B*X/2 - As n(1-k)/k

Y finalmente: or = Qv/{B*X/2 - As n(l-k)/k] (4.6.13)

gs = or [(n(l-k)/k] (4.6.14)

Las expresiones (4.6.12), (4.6.13) vy (4.6.14) determinan la
posicién del eje neutro, la presidn maxima en la roca y el
maximo esfuerzo de tensidn en un  ancla, regpectivamente,
teniende como dates Qv, Mr, n, y proponiendo B, d y As.

Se observa que el analisis es de revisidn y su solucidn odptima
se obtendra por aproximaciones sucesivas limitando la presidn
actuante or en la roca y el esfuerzo actuante de tensidn as en
anclas, a los admisibles qult vy 0.9*Fy, . respectivamente.

4.6.3 Revisién por flexo-tensién

En este caso podemos aceptar, a priori, gque la zapata no se
apoya en el terreno, y sdlo las anclas, mas el peso propic del
pedestal y del relleno (si lo hubiera), resisten las
solicitaciones T, Vx, Vy. De esta manera podemos suponer valida
la férmula de la escuadria a la flexidn para una seccidn formada
por el total de anclas, cuyo didmetre, numerc y posiclidn se
supone de antemano. Este planteamiento presupone las siguientes
hipdtesis:

» Todas las anclas estan a tensidn
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» E} pedestal es infinitamente rigido
» Las anclas se comportan slasticamente
» Es valido el principio de superpcsiclén de causas y efectos

En estas condiciones debe cumplirss

Tmax = Te/N + os « As < Ta {(4.6.15)
Tmax = tensidn maxima actuante en un ancla

Te = tensidn efectiva aplicada al pedestal= T - Wc - Wr

N =numero total N de anclas en la base del pedestal

As = area total de un ancla

os = esfuerzo de tensidén en un ancla = (Mr/Ia)d (4.6.16)
Ta = tensidn admisible en un ancla

d = distancia del ancla mas alejada del centro de la seccidn

d = 38/2 - DB

DB = distancia al beocrde de un ancla = 10 cm {Espec. CFE)
Obsérvese que os es independiente de la relacién de mddulos de
elasticidad de acero y roca porque la seccidn esta formada solo
con anclas (todas & tensidn) 1o que significa gue no es
aplicable el concepto de seccidn transformada.

Pare que sea valida Ya aplicacidén de (4.6.15), debe cumplirse:
Te/N > os * As

De no cumplirse esta desigualdad significa gque no todas las
anclas estadn a tensidén, es decir, gue una parte de la base del
pilén se apoya en el terrenco y en este caso aplica el analisis

propuesto en la alternativa A2, haciendo e = -e y Qv = -Qv = Te,
en la expresién (4.6.12), con lo gue resulta:

(4.6.17)

or = Te / [As n(1-k)/k - B*X/2] (4.6.18)
os = or [n(l-k)/k] (4.6.19)
Las expresiones (4.6.17), (4.6.18) vy (4.6.19) determinan la
posicidédn del eje neutro, la presidn mixima en la recca y el
maximo esfuerzo de tensidn en un ancla, respectivamente,

teniendo como datos Te, Mr, n, y proponiendo B, d v As.
4.6.3.1 Momentos de inercia Ila.

Bl momento de inercia Ta se calculara para cada uno de los ocho
siguientes arreglos de anclas (con areas unitarias): para 4, &,
g, 10, 12, 14, 16 y 18 anclas,. despreciando su momento de
inercia respecto a sus &jes centroidales particulares.

[
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4.6.3.2 Disedio de anclas

El &rea total de anclas As serd la correspondiente al nimero de
anclas de <{friccidn gque satisfaga la expresidn 4.6.15. la
aplicacidn de esta expresidn se hace por aproximaciocnes
sucesivas, proponiendo en cada iteracidn uno de los arreglos
indicados en 4.6.3.1 vy calculando para cada uno de ellos: el
momento de inercia Ia y el esfuerzo os con la expresidn 4.6.16.

4,6.3.3 Tensiones admisibles en anclas

La tensi1d6n admisible (Ta) en un ancla, deberé determinarse
mediante una prueba de extraccidén en el sitioc, acatando
Especificacién CFE C000C-42 Anclas de friceidn para
cimentaciones. Por otra ©parte, Ta tendrda como limite la

resistencia a tensidn del ancla, considerando falla vor fluencia
en la seccidn total del ancla:

Para anclas #8 con Fv = 4200 kg/cm?, resulta Ta = 0.9 ¥ 4200 X
5.07 = 19154 kg

Lz longitud de anclaje en roca serd de 3 m y su resistencia por
adherencia mortero-roca sera:

Rogn = 1 = & = h ¢ Fum

Donde:

¢ = Didmetro del Barreno = 5.7 cm

h = Profundidad del Barrenc = 300 cm

Fagn = Esfuerzo supuesto de Adherencia Mortero - Roca = 4.0
Kg/cm®.

Para el anclaje propuesio se tiene:
Radh = (1) (5.07) {300) (4.0) = 19113 kg

Sin embargo, este esfuerzo de adherencia morterc - roca, pusds
sar menor, ya que depende fundamentalmente de las
caracteristicas particulares del mortero, de la roca y del
procedimiento de cclado. Por esta razdn, la resistencia a
tensidédn de anclas se determinara, mediante una prueba de
extraccidén in situ.

41.6.3.3 Cortante en anclas.

Como 1la zapata se desplanta a una profundidad Zp en el manto
rocoso, las fuerzas cortantes transmitidas por la torre seran
resistidas integramente por apoye directo de la zapata contra la
roca y por lo tante las anclas estaran sometidos Unicamente a

Lh
Lh
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tension. El wvalor de 1la fuerza resistente por apoyo de la
zavata contra la roca sera

Fp = A* Qa = B* Zp * Q, Fs = Fa/ Vmax 2 1
Donde:

A = hrea de Apoyo
D = Ancho zapata
Zo= Peralte zapata

Qs = Capacidad Admisible a compresidn de la roca
Fg = Fuerza Resistente

F; = Factor de Seguridad

Vvmax = Fuerza Cortante maxima = Vx & Vy {la mayor)

4.6.3.4 Longitud de desarrollo de anclas de friccidn dentro del
pedestal v altura minima de este.

De acuerdo con los incisos 12.1 y 12.2 del Reglamentc de las
Construcciones de Concreto Reforzado (ACI 318-02) la longitud de
desarrolic de una varilla corrugada del #8 (db = 2.54) sera:

Ld = 0.283 (Fy/N f’c)d2b/10 = 0.0283 (4200/7)2.54* = 109.5 cm

Esto aimplica que la altura del pedestal (Z) no debera ser menor
a:

Zmi= (Ld + r) sen o = (110+5) sen o = 115 sen o , cm

41.6.4 Revisidn de estapilidad

Dada la existencla de anclas de friccidn, el momento de volteo
es resistido por la tensién en anclas y por la compresién en el
concreto vy si esta tensidn y compresidn no rebasan sus valores
admisibles, impiicitamente la cimentacidn es estable.
Evidentemente la condicidén mas critica sera la de flexo-tensidn.
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4.6.5 Geometria general

G ZAPATA

=

DATOS : L, a, L, ¥, o,
“ste (obtenido con CIRQZAOS)

Zz Lecosa + asena + -
e=7Z1ang
;«+20:[B_D}wn 60“;7:(377—’9};11160“ —Zo

£

ANCL AS

h=Z-T-Zv

C=B-2Z0/tan6(’

ha=Z-5-r

G=(B-DV2+5-r

La=long.total de Va = ha + G - 2x4¢, + x(3.54, /2)
La=ha+ G- 2.5¢,

5 5 A
Ve = Volumende concreto= B Zo + D h+ (67 + O+ B()
-—*-'C: ZAPATA 3
Ve = Volumen excavacion = 5°Zo
hr = alwura cimbra en tatlud
ht=T? +(Tcos60°) =TA1+025=11187
Af = area cimbra cn taludes = 4(D + CYar /2
=2.236(D + C)T
Ate = areatotaldecimbra
ht
PLANTA = 4[;151 +{(D+C)—+ 320)}
Fig CIMENTACION ZAPATA ANCLADA 2
ELEVACION GAJO

18T LCIMERA EN TALUD

Al
N

4.6.6 Diseno del dado
4.6.6.1 A flexo-compresion

Proporcionaremos el refuerzo sdlo para la combinacidén de flexo-
tensidén ya gue es mas critica que la de flsxo-compresidn, por
razones obvias (los momentos flexionantes y fuerzas axiales son
del mismo orden en ambos casos, pero la tensidon axial sdlo la
resiste el acero).
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4.6.6.3 A Flexoc-tensidn

Se propone un método simplificado de disefio aceptando la validez
del principio de superposicidn de causas y efectos. De esta
manera, el refuerzo necesario por flexo~tensidn sera:

Aft = Area total de refuerzo = Af + At

Siendo Af = Area del refuerzo necesario por tensién directa
At drez del refuerzo necesaric por flexidn

» Refuerzo por flexiédn: Af
Este refuerzo se determinard en la seccidn critica del dade, es
decir, justo donde se inicia la ampliacién del pedestal,

localizada a una distancia ZD.

MXTD = momento flexionante X, con factor de carga adicional, en
la seccidn critica del dado

MXTD = ABS (PT*FC*E - VYT*FC*ZD}

MYTD = momento flexionante Y, con factor de carga adicional, en
la seccidn critica del dado

MYTD = ABS (PT*IC*E - VXT*FC*ZD)
Para simplificar el disefio usarémos un momentc resultante MRED
igual a:

MRED = v (MXTD? + MYTDZ)

Aplicando el métcdo de disefio a flexidn por resistencia 1ltima,
la cuantia p de acero de refuerzo sera:

p = (0.85*f'c / FY)*{ 1 - ¥ [1 - 2*Ru / (0.85*f'c)] }
Siendo Ru = MRED/[0.85* (AD - DB/2)2*AD]

ermin = cuantia minima : 0.8¥f’'c/Fy

pero no menor gue 14.5/Fy

pmax = cuantia maxima (ver 3.8.3.2)

» El &rea de refuerzo por flexidn sers:

AE = 2*p*(AD - DB/2)*AD

Se multiplica por dos para considerar flexidn en dos sentidoes

» El area de refuerzo por tensidn sera:

58



DISENQ DE CIMENTACIONES PARA ESTRUCTURAS DE L.T. Auter Ing. Juan] Camarena H.  23/11/2003

At =TC * T/ (0.8 % FY )
y el area total de refuerzo: Aft = Af + At

51 DVD = diametro propuesto del refuerzo principal en dado, v
NV = numero de varililas de area as, resulta:

NV Aft / as
NDV = numero definitivo de varillas (por simetria)

» Geometria del refuerzo princival

GV = Doblez de varilla = a*1.75*DVD
GRV = Extensidn recta de gancho

GRV = (D-AD)/2-DB/2+DVD

LVR = Longitud recta de varilla

LVR = Z-DB-Z*DVD-~m*4*DVD

LTVD = Longitud total de varilla en dado

LTVD = GV+GRV+LVR

4.6.6.4 Revisidn a coriante

No cbstante gue los dados y todo el pedestal estaran sometides a
tensidn axial significativa, se aceptard gue e} concreto  si

resiste cortante, independientemente de gque las anclas al estar
inclinadas deben contribuir un poco a resistir este.

Se revisara para la fuerza cortante resultante VR
correspondiente a la combinacidén de flexo-compresidn, vya gque
siempre es mayor que la de flexo-tensién:

VR = FC * N (VXC? + VYC?)

El esfuerzo resistente por cortante es:

{r = 0.85 * 0.53 V¥V f'c

y la fuerza cortante resistente:

YCR = {r * (AD - DB} *AD

Debiendo cumplirse: VCR > VR
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- z? ,“:g

‘»’”‘c TC@R'T?”” REif

LS5U I F
VRc VRt A Ve Ac Vrec Vrec >
d VRc
ten ton ton ton ton ton kg kg < kg/ com kg
m cm? 2
JACRICTT96. 22, 18. 81. 18. 15.3,285 243 8 7.1 60 427 SI
HL5, 0362 104 075 686 898 97 53 76 0 2 00 38
11. 10. 49. 8.7 7.27 155 114 7 7.1 52 .373 sI
749 235 673 85 1 .82: 04 5 2 50 96
40. 35. 170 33. 29.1 ‘542 441 9 7.1 76 544 sSI
686 863 .47 248 1 36° ‘91 0 2 50 .91

En la tfabla anterior se muestra la revisidn por cortante de los
dados de cada pedestal para las torres indicadas. Para esta
revisidon se han considerado los siguientes parametros de disefno:
Concreto f'c = 250 kg / cm?

Ve = Esfuerzo cortante admisible = 0.85*0.53 v 250 = 7.12kg/cm?
Vrce = Esfuerzo cortante resistente = Ap Ve = Ad {Ad-5) Vc

VRc = VRt = Fuerza cortante resultante = Vv (VX2 + VY?)

De los resultados de esta tabla se concluye gue la seccidn
transversal de concretc de los dados de todos los pedestales,
resiste las méximas fuerzas cortantes para cada caso, sin
necesidad de colocar estribos. De cualquier forma se colocaran
estos segun se indica en los plancos de disefio correspondientes.
4.7. SECUELA DE DISENO RESUMIDA

4.7.1 Parametros de disefio

qult; f£f'c = 250 kg/em® ; vyc = 2.4 ton/m® ; Fy = 4200 kg/cm?®

7.2 Elementocs mecanicos de disefio (cargas ultimas sobre
cimentacidn, en ton)

C, Vx, Vy = T, Vx, Vy

Adicionalmente a los factores de carga involucrados en el disefio

de la superestructura, estos elementos mecanicos de disefic se
multiplicaran por un factor de carga adicional FC = 1.1
60
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4.7.3 Dimensiones geométricas definidas (en m)

A, 2, AB, BC, HP, didmetro de anclas de friccidn = 2.54 cm
4.7.4 Dimensiones geométricas propuestas (en m)

D, N {(numero de anclas de friccidn #8)

4.7.5 Momentos para calculo de presiédn efectiva (en ton-m)
Mx = Vy. (2 - 24 / 2) : My = Vxc (2 - Zd [/ 2}

4.7.6 Momentos para calculo de tensidn maxima en anclas

Mx = Vyy (2 - 2d / 2): My = Vxp (2 - 2d / 2)

7.7 Revisidn de presiones efectivas méximas por flexo-compresidn
{ton/m?)

gem = C + &{(Mx + MX) = qult, en caso contrario aumentar B
B* B’

4.7.8 Disefio de anclas por flexo-tensidn
Con el anche B en la base calculado en 7.7:
a. Se propone uno de los arreglos de anclas indicados en 6.4.2

b. Se calcula el momento de inercia Ia con las expresiones
indicadas en 6.4.2

c. Se calcula el esfuerzo maximo de tensidén st en un ancla con
la expresién 6.4.2

d. Sz calcula la tensidn méxima en un ancla con la expresidn
6.4.1% y si ésta resulta mayor que Ta se propone ctro arreglo
con un numero mayor de anclas y asi hasta que Tmax resulte =
Ta.

Todo este proceso de disefio se realiza con el programa CIROZAQ0S
con el cual se calcula Tmax para cada uno de los arreglos de
anclas indicadcs en 6.4.2 y cada valor de Tmax que resulte mencr
a Ta, corresponderd a una alternativa de disefio. De esta manera,
con los valores reales de Ta obtenidos en el sitio donde se
ubicaré la cimentacidn, se elegird la alternativa mas adecuada.

4.8. PLANOS DE DISENO
En estos planos se incluye la siguiente informacidn

correspondiente a las diferentes alternativas de disefio
sefialadas en la INTRODUCCION:
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4.8.1 Tabla de disposicidén de anclas, dimensionamiento general vy
cantidades de material

4.8.2 Tablas de dimensionamiento de refuerzo

4.8.3 Dibujos de dimensionamiento general vy detalles de
refuerzo
4.8.4 Tabla de excavacidn para cada combinacidn de nivel de

torre y altura de extensiones
4.8.5 Simbologia

4.8.6 Notas generales

4.9 ANEXOS

4.9.1 Especificaciones vy recomendaciones para la instalacién vy
prusbas de extraccidn de anclas de friccidn

4.9.1.1 Longitud de las anclas por ensayar

En cada sitio se realizaran 2 pruebas c¢on anclas de wvarilla
cerrugada de 1”7 (2.54 cm) de diametro, una a 3m de profundidad,
v la otra a & m; en ambos casos, las anclas se instalaran en
barrenos de 24" (5.72 cm) de diametro.

Para gue las anclas puedan sujetarse al eguilpo de prueba, en
todos los casos deberdn sobresalir cuandoe menos 1.5 m del
barreno, es decir, las dos wvarillas de prueba en cada sitio
mediran cuando menos 4.5 my 7.5 m,

4.9.1.2 Centradores

Para centrar las anclas dentro de los barrenos, a 100 cm de sus
puntas, y luegoc a cada 200 cm, se soldaran 3 tramos de 10 cm de
varilla de 1/2"(1.27 c¢m)] de didmetro, paralelos al ancla vy
equidistantes angularmente 120°.

4.5.1.3 Mortero

Se reguiere gue el mortero para el colado de las anclas tenga
una resistencia minima de 180 kg/cm’, lo que se verificara con
cilindros de prueba a 3 y 7 dias, previamente a la instalacidn
de anclas en el campo.

Conforme a la practica interna de CrE, el preporcionamiento
tentativo para lograr dicho mortero es:

[ZNF§
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Material Partes por unidad Volumen para
velumen de cemento 50 kg de cemento
Arena fina 0.8 27 1lts

pasada por malla
# 16 (1.19 mm)

Agua 6.9 30 lts
Cemento 1.0 1 saco

Aditivo expansor: 1 % del cemento en peso
Tricosal H-1381

4.9.1.4 Instalacion

a. Perforar hasta la profundidad requerida con didmetroc minimo
de 2%"” (5.72 cm)

b. Sopletear y / <o lavar parg eliminar el polvo de las paredes
del barreno.

c. Llenar de agua limpia el barreno para saturar las paredes vy
evitar asi pérdidas de humedad al mortero.

d. Depositar el mortero a partir del fondo del bharrenc, mediante
una manguera, para que al ascender desplace al agua y no deje
vacios. Durante el colado se tomaran des cilindreos de prusba
para medir la resistenciaz a 3 y 7 dias.

e. Inmediatamente después de vaciado el morterc se introducira
el ancla, con sus centradores, hasta el fondo del barreno.

f. En todes los casos deberd llevarse una bitédcora donde se
registren todas las actividades desarrolladas, y toda la
informacidn que posteriormente pudiera ser Util para interpretar

los resultados vy eventuales anomalias de las pruebas. Por
ejemplo, deberén registrarse: edquipe de barrenacidn, profundidad
del Dbarreno, presencia de cavidades, tipo de materiales

perforados, dimensiones exactas de las anclas, etc.
4.9.1.5 Eqguipo de prusba.

El equipo de prueba debe constar de un sistema de aplicacidn de
carga y otro de medicién de deformaciones:

4.9.1.5.1 Eguipo de aplicacidn de carga,

Los principales componentes del ecuipc de aplicacién de cargas
s0n:
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a. Una vigueta de reaccidn de 2 m de longitud, disefada para
ser sopcrtada en sus extremos y resistir la reaccidn del gato,
de cuandc mencs 28.9 ton (resistencia a tensidn de diserioc de un
ancla de 1.5” = 3.81 cm), tal gue permita el paso por su centro
del ancla a probar.

b. Un gato hidraulico de cilindro hueco para el paso de
varillas de hasta 1.5 (3.81 cm), con su bomba v su mandometro.
Capacidad minima: 20 ton.

c. Elementos de sujecidén o amordazamiento del ancla al gato.

d. Elementos adiclcnales (soportes para apovyar el micrdmetro de
medicidn de deformaciones, apoyos para la vigueta, etc.)

4.9.1.5.2 Equipo de medicidn de deformacicnes

Los principales componentes del eguipo de medicidn de
deformaciones son:

a. Un marco para soporte del micrdmetro, con longitud wminima
de 5 -m, y altura apropiade para la posicidn deseada (por
motivos practicos conviene gue el marco esté construido con
elementos tubulares desacoplables).

D. Dos micrémetros con carrera de aproximadamente 2.5 cm,
con bases magnéticas

4.2.2 Hojas de resultados de disefio de cimentaciones ancladas en
roca sometidas a carga axial y flexidén biaxial (programa

CIROZAQS) .

4.9.3 Plano de disefio de cimentaciones ancladas en roca.
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4.10 DISENO PASO A PASO

{DISENO'DE CIMENTACIONES/(ZAPATAS):ANCLADAS EN'ROCA”, = ™
{ELABORO : JUAN J" CAMARENA-H.AFECHA: 7 ABRIL DEL 2005
"PROYECTO : LT, TESISTAN ZARGTLANEJO ™" 3 o +™
ESTRUCTURA" TORRE:4CR1:NIV:+15, DADO CORTO 2
COMBINACION. BE GARGA NORMAL CON.VIENTOMAXIMO

1. DEFINICIONES:Y: PARAMETROS DE DISENO «" . .| _.DATOS’
_RESULTAD.
PC: carga axial de compresion factorizada :96362

VXC. carga horiz. transversal factorizada, combinada con compresion 322104 - ‘
VYC.carga horiz.longitudinal factorizada, combinada con compresian 18075
PT. carga axial de tension factorizada 81686~
VXT. carga horizontal transversal factorizada, combinada con tension 18898

VYT.carga horizontal longitudinal facterizada, combinada con tensién 15397.
FC: factor de carga adicional al de cargas ultimas . 1>1
FAP factor amplificador de presion admisible de |a roca o 3.
FPC: resistencia especificada a compresion del concreto .250
FY. esfuerzo en el limite fluencia del refuerzo y anclas 4200
PVC. peso volumetrico del concreto 0 0024
QA. capacidad admisible a compresion de la roca 5

AB ancho base piramidal
AC. ancho cintura piramidal
HP: altura piramidal

D: ancho de zapata propuesto’.
PZ. peralte zapata

PDZ profundidad de zapata en roca :
ZA: aliura adicicnal det dado para considerar variacion del nivel de 0 . -
desplante de zapata o

ALA: tamano del dngulo del stub i15 2.

LS longitud de anclaje del stub 148 1

XC distancia centroidal del stub 14;3
KE. fraccion exc sup.lomo stub respecto centro dado (1.0 0 0.5) 5025

DA diametro de anclas 254, .

LA: longitud de anclas en roca 1300 0,
LP: lengitud de anclas en pedestal 00 -
LTA. longitud total de un ancla =LA + LP . .. . 4o
DB. distancia al borde de anclas 1000, W

DE dist.de anclas extremas a ejes centroidales de zapata= D/2-DB . 725
DVD. diametro propuesio del refuerzo principal del dado A1-905
DEST diameiro de estribos en dado 1.27 ¢

;2. 'REVISION'DE!PRESIONES;POR FLEXOCOMPRESION, EN.MANTO'ROCOSO,_

o pendignte pata = angtan{2*HP/(AB-AC)} 1.38515387
B=m2-n 0.18564246
ZMIN: altura minima del pedestal = |.S*cos 3 + ALA*sin i+ DB/2 153 .36
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ZP altura defimitiva del pedestal 155 cm
ESA proyec horiz entre extremos sup.e inf.del lomo del stub anclado

ESA=LS "tan 3 27.81 om

E = EX =EY excentricidad {del centroide) del extremo superior del

stub anclado, respecto al centro del dado : E= XC+KE*ESA 8.2 cm
PROY: proyeccion de la zapata arriba del nivel superor de roca

PROY = PZ-PDZ 0 cm

Z =Altura del pedestal incluyendo altura adicional del dado = ZP +ZA 155 cm
LVD. espacio libre para colocar gstribos = Z - PDZ - 8 117 cm
ADM: ancho minimo de dado = 27(KE"ESA + ALA + DB/2 + 2*DVD) ) 75.83 om
AD: ancho definitive del dado 80 - cm
Excent.de prolongacion stub en la base de zapata : EXZ = Z *tan B 29.1

MXC momento X en la base de zapata generado por la carga horiz.

VYC y por la excentricidad E de la compresion PC, respecto al gje X

MXC = ABS{PC E-VYC*(Z-PDZ/2)) {(2.1) 776711 kg-cm
MYC. momento Y en la base de zapata generado por la carga horiz

VXC y por la excentrnicidad E de la compresion PC, respecto al eje Y

MYC = ABS(PC*E-VXC*(Z-PDZ/2)) (2.2) 1340771 kg-cm
VZA volado de zapata = PZ/tan(11/3) 17 cm

T altura de talud del pedestal = ( 0.57(D-AD}-VZAjtan(rr/3)) 44 cm
SiTes: megativa;’ ‘hacerT=0 . cm
ZD: altura del dado = Z-T-PZ 81 cm
AP| ancho del pedestal =D - 2*"VZA 131 cm
VC: vol.total de ciment.=D* PZ + AD* ZD + T(AD? + AP + AD*AP1)/3 1834418 cm®
WC peso de cimentacion = VC*PVC 4402 kg
CMAX: carga maxima de comprasion = PC + WC 100764 cm
ECX: excentricidad de CMAX =

MXC/CMAX 7.768 cm
ECY excentnicidad de CMAX = MYC/CMAX 13.306 cm
ANC-mitad del ancho de nicleo central de la base de la zapata=D / 6 27.5 ¢m
SIECX y ECY = ANC: toda la base estd a compresion y las anclas

no trabajan En este caso: PMAX = Presion maxima en el manto

rocoso, serd igual a:
‘PMAX*;«;QJ[\?AAngEF*’ES*(MX > 52| kg/em?
'PMAX. ZIE AR QAL : kglcm?
SI ANC <ECXyECY < D.’2

no toda la base estd a compresion y algunas anclas estan a tension

51 desprectamos conservadoramente la tensidn en anclas, podemos

considerar que se tiene el caso de seccién reducida y entonces.

siendo EC =V (ECX2 + ECY?) cm

la presion maxima sera;

PMAX = (2/3)* { CMAX /(D * (D-ECY)) kg/cm?
debiendo ser PMAX < FAP * QA kg/lcm?

it ottt )

& REVISION DE‘ESTABILIDAD

Revisarémos solo para la combinacion de flexo-compresion por obvia
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razén, despreciando, conservadoramente, la tension en las anclas
s1la hubiera. £l momento resistente a volteo MRV seré:

MRV = CMAX "D /2 8313030 kg-cm

Los momentos de voiteo alrededor de X e Y seran. respectivamente.
MXC y MYC

v los coeficientes de segur:dad a volieo, cerrespondientes,
CSVX&— MRV%MXC@ s
q .

C
tes&deberémser,‘ ayor

A L

-4. DISENO DEL REFUERZO PRINCIPAL EN.DADO

En este caso disefiarémos sélo para la combinacion de flexo-tension
ya gue €s mas crilica que |a de flexo-compresion, por razones
obvias {los momentos flexionantes y fuerzas axiales son del mismo
orden en ambos casos, pero la tensidn axial sélo la resiste el acero
de refuerzo)

Este refuerzo se determinara en la seccidn critica det dado, es

decir, justo donde se inicia la ampliacion del pedestal, localizada a
una distancia ZD

MXTD . momento flexionante X, con factor de carga adicional, en la
seccion critica del dado : MXTD = ABS(PT'FC*E - VYT 'FC*ZD) 263481

-MYTD.momento flexionante Y, con facter de carga adicicnal, en la
seccion critica del dado : MYTD = ABS(PT'FC'E - VXT*FC*ZD) 484538

Para simplificar el disefio usarémoes un momento resultante MRED

igual a: MRED = ¥ ( MXTD? + MYTD?) 267900
RU = MRED/(0.857(AD - DB/2}"AD?) 0.65661765
p = cuaniia necesaria de acero de refuerzo

p = (0.85*FPCIFY)(1 - N (1 - 2*RU/(0.85'FPC))) 0.00015658
pmin = cuantia minima : (4200/FY)*0.0018/2 0. 0009
pmax = cuantia maxima de acero de refuerzo a flexion :0.015 "

El area de refuerzo por flexion sera AFLEX = 2*p*(AD - DB/ 2)"AD 10.8
Se multiplica por dos para considerar flexion en dos sentidos

E! Area de refuerzo por tensidn serd. ATEN=FC *PT/(0.9"FY) 23.77
v el area total de refuerzor AT = AFLEX + ATEN 34.57
DvD = diametro propuesto del refuerzo principal en dado 1.905

NV = ndmero de varillas
NDV = numero definitivo de varillas {por simetria)
GV = Daoblez de vanlla = 7°1.75"DVD

GRV = Exiensién recta de gancho = (D-AD)2-DB/2+DVD 39.4
LVR = Longitud recta de varilla = Z-DB-2"DVD-r*4*DVD 117.25
LTVD = Longitud total de vanlla en dado = GV+GRV+LVR 167

5 "REVISION" DEL 'DADO POR
{CORTANTE .- " . s

P S D S

R
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Se revisara para la fuerza cortante resultante VR correspondiente a
la combinacion de fiexo-compresion, ya que siempre es mayor que
ia de flexo-tensién

VR = FC * [ VXC? + VYC?)

Ei esfuerzo resistente por cortante es. { r = 0.85* 0.53 Y FPC

y la fuerza cortante resistente. VCR=(r* (AD-DB/2 )" AD

y entonces resulta VCR > VR, siendo VR/VCR =

31408 kg
7.123 kg/om?

42738 kg

-6. RESISTENCIA'DEL-CORTANTE:POR APOYD.DE ZAPATA:CONTRA-ROCA

Como la zapata se desptanta a una profundidad PDZ en el manto
rocoso, las fuerzas cortantes trasmitidas por la torre seran reststidas
integramente por apoyo directo de la zapata contra la roca, y por o
tanto, las anclas estaran sometidas unicamente a tensidon El valor de
la fuerza resistente Fr, por apoyo directo de zapata contra roca sera

Fr=A*FAP~Qa

Fs = Coeficiente de segundad = Fr/ Vmax 2 1

Siendo :

A = Area de apoyo de zapata contra roca = D * PDZ

Vmax = Fuerza cortante maxima = VXC 6 VYC (la mayor)

7:DISENO'DE'ANCLAS, |~

7.1 Revision por flexo-tension

En este caso se presupone que la zapata no se apoya en gl ferreno

y solo las anclas mas el peso propio del pedestal resisten las
solicitaciones De esta manera, podemaos considerar valida la férmula
de la escuadria a la flexién para una seccion formada por ef total de
anclas, cuyo diametro, ndmero y posicion se supone de antemano.
En estas condiciones la tension maxima en un ancla sera;

Tmax=Tu/N+ Jt"AsTa:siendo-

Ta = tensidn admisible de un ancla del # 8
Tu=FC ™ PT

Jt=[Mr/(la*A)] Yc

N = numero de anclas del

ta = momenio de inercia del arreglo de anclas con area unitaria
A = area de un ancla

Mr = ¥ MXT2 + MYT?

0 Mr= MXT + MYT

Yc =(D-2"DB)/ 2

Mr*Yc=

MXT = FC™ ABS(PT*E-VYT*(Z-PDZ/2)}
MYT = FC* ABS{PT"E-VXT*{Z-PDZ/2)}
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2010722 kg-cm
725 cm
145777345 kg

735784 kg-cm
1274938 kg-cm
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7.2 Calculo de momentos de inercia : la

Se analizaran 9 arregles de anclas : para 4, 6, 8, 10, 12, 14, 16,

18 y 20 anclas, despreciando el momento de inercia de cada ancla,
respecio a sus ejes centroidales parliculares y considerando el
memenic de inercia minimo de cada arreglo de anclas (con area

unianal.

Caso 1 4 anclas lat=4"DE"2 21025 cmd/cm?
Caso 2 - 6 anclas : la2=4"DE"2 - 21025 cm4/cm?
Caso 3 8 anclas : 1a3=6"DE"2 31537.5 cmd/icm®
Caso 4 10 anclas . SA=(D-2*DB)/3 48.3333333
lad=6*DE"2+4(SA/2\2 33873.6111 cmdicm?
Caso 5 12 anclas: SA=(D-2*DB)/3 48.3333333
jab=8*DE"2+4(SA/2)"2 44386.1111 cm4/cm*®
Caso 6 - 14 anclas - SAB=(D-2"DB)/4 36.25
[a6=8"DE"2+4*SAG"2 47306.25 cmd/icm®
Caso 7. 16 anclas. SAB=(D-2"DB)/4 36.25
la7=10"DE"2+4*3A6"2 57818.75 cmd/cm?
Caso 8 18 anclas : SA7=(D-2*DB)/5 29
laB=10"(DEMN2+5AT"2) 60972.5 cmd/cm?
Caso 9, 20 anctas : SA7=(D-2*DB)/5 29
[a9=12"DE"2+10"SA7"2 71485 cmd/icm?®

7.3 Resumen def disefio de anclas

TR ) RITI T L R .
CSCASO: LN T ddan . --“Cf-f L "-Tu'ffN ‘ ‘_wUt*fAj - ‘Tmax Ta
o g aﬁs'?fa'é“f',«cmfi/,cmf',;kg/.cmf SKG SkG o n kg kg
4 4 21025 1368 22463 6931 29394 12000
2. 6 21025 1368 14975 6931 21806 12000
3 8 31537 912 11231 4621 15852 12000 -
4 - 10 33873 849 8985 4301 13286 12000
L5 i R A28a P 0770, ] - 12000 -
OB 14 47306 608 6418 3080 9498 12000
7 16 57818 497 5615 2518 8133 . 42000
: '8 18 60972 471 4891 2386 7377 12000
9 20 71485 402 4492 2036 6528 12000
qu;erem!;;%‘ = c 1 [FSancias B
s:metna*"s”é’ alocarin . a2« Hlanclas) %} #8:
Tina. 0.897
"8, ESTRIBOS ENDADO . _°
Se colocaran estribos a cada Sd (cm) en la parte recta dei dado
y el resto a cada Sr {cm)
Sd = 10 . - cm
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Sr=

Nea = nimero de estribos en dado, para ajuste (1,263 )

Dpe = distancia del prnimer estribo al tope de dado

Ned = No de estribos en parte recta de dado= (ZD - Dpe)/ Sd + Nea
Net = nimerc de estribos en talud = [ Z - {Ned-1)*Sd - Dpe-PZ ]/ Sr
Ze = longitud cublerta por estribos = Dpe+ (Ned-1)*Sd + Net * Sr
Due = dist de ultimo estribo al niv.de desptante zapata = 2 - Ze > PZ
Nte = numerg total de estribos = Ned + Net

Le = longitud de un lado de estnbo = AD-DB+DVD+DEST

Lte = lcngitud total de un esiribo

Lte = 4*( Le-4"DEST - DEST +4*( PI{)*4*DEST /4 )+ 2"6*DEST
Ltie = longitud total de tedos los estribos = Nte * Lte

Wie = peso de todos los estribos = { Ltte/100 )" { P{y'DEST/4 )2

‘9.CANTIDADES DE:MATERIAL
9.1 Dimensiones cimbsa

ACT=0.559°(AD-API)T
Area cimbra=4(ZD*AD+ACT+D*(PZ-PDP))

B

20

117
38
10
73

297
2970
29.54

5189.756
4.66

EXC.roca PLANTI, . CONCR. :REFZO-:CIMBRA PESOanglas, - "NUMERO

m?3 m? m? kg m? - kg
0.952 0.136 1.834 89.35 4.66 191.02
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cm
cm
cm

cr
cm
#4
cm

cm
cim

kg

m2
m2

Ltot
ancl.
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5. PILAS EN SUELOS PARA TORRES
5.1 Acciones y reacciones en pilas

Actualmente, las pilas de concreto reforzado coladas in situ
son las cimentaciones profundas mas cominmentce usadas como
soporte de estructuras para lineas de transmisidn tales como:
torres, vostes metalicos 1% estructuras mnayores de
subestaciones. Su secuencia de construccién es: perforar
previamente el terreno mediante equivo de esxcavaclon circular,
enseguida insertar en el agujero excavado el acero de refuer:zo
vy las anclas (para el caso de postes) o angulos de anclaje de
acero (para el caso de torres), y finalmente, colar el
concreto en el agujero excavado,

Los diametros usuales de pilas coladas in situ para
estructuras de lineas de transmisién son del rango de (.60
hasta 3.00 m, con longitudes aproximadas de 3 m hasta un
maximo de 23 m. Se recomienda un didmetro minimo de 0.80 m
para permltir gue una perscona pusda entrar al agujero excavado
en caso de ser necesario.

Este tipo de cimentacidn estd sometido a, vy resiste, las
sigulentes acciones de la superestructura:

» Cargas verticales de compresidn, resistidas mediante una
compinaclidn de resistencia lateral vertical vy resistencia en
la punta de la pila.

» Cargas verticales de arrancamiento, resistidas mediante una
combinacidn de resistencia lateral vertical y succidn en la
puntca de la pila.

» Cargas horizontales de cortante y momentos de flexidn,
resistidas por una combinacidén de resistencia lateral
vertical, resistencia en la punta de la pila y resistencia
lateral horizontal por empuje pasivo del terreno circundante.

La figura 5.1 ilustra més objetivamente esta descripcidn.
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5.2 Criterio de disefic segun el IEEE
5.2.1 Capacidad de carga al arrancamiento

Dos de los modelos de analisis mas usuales para la determinacién
de la capacidad de carga al arrancamiento son:

» Modelo de cono truncado
» Modelo cilindrico a cortante

Una reciente propuesta de analisis y disefio al arrancamiento de
pilas «coladas in situ es el desarrollo del programa para
computadcra CUFAD (Compressicn Uplift Foundaticon Analisis and
Design) disponible en EPRI's TLWorkstation. CUFAD es un modelo
cilindricoc a cortante que incluye consideraciones de rotura
potencial de cono y de succidén en la base,
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5.2.1.1 Modelo del cono truncado

Figure < —~Tiuncated cone deilied shaft ovode! {or uphit ioads

La figura 44 muestra la geometria considerada para este modelo.
La capacidad de la pila se deriva del peso de la pila y del peso
del cono adherido al fuste de la pila. En el caso de que el
fuste penetre el nivel freatice se usaran los pescs efectivos

tanto del fuste come del suelo. Se desprecia la succidn

en la
base del fuste.

Cuando se considera un suele promedio homogéneo, la capacidad
ultima al arrancamientc, Qu, seré:

Qu = W + Qsw (5.2.1)

Siendo

= peso efectivo del fuste

o =

sw = pesc efectivo del cone de suelc adherido al fuste

Para pilas s$in campana

W = (n B*/4)[yc Dw + yc (D-Dw)] , (5.2.2)
Qsw = n ys D { =s2/2+ BDtan®/2 + D*tan?0/3} (5.2.3)
Donde

yCc = peso volumétrico total del concreto

yc = peso volumétrico efectivo del concreto

Ys = peso volumétrico efectivo del suelo

B = didmetro del fuste de la pila

D longitud del fuste recto abajo del nivel fredtico
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Dw
8

= profundidad del nivel fredtico

= angulo entre la cara del ccno vy la vertical

Para pilas con campana

Osw = mys D{ B%/2+ (B, Dtand)/2 +(D*tan®)/3+ (8% - B /4 } (5.2.4)
W {n B¥/4)[yc Dw + vyc(D-Dw)]+ 4K (5.2.5)
AW = 1 (vc - ys) Do? { (Btan€) /2 + (D tan®)/3} (5.2.6)
By, = didmetrc de la campana

D, = altura de la campana

AW = peso adicional de la campana,

. & = angulo de la pendiente de la campana

Observese gque en la expresidén (5.2.1) se considerd un estado de
falla drenadoc ya gue ambos' términcs de la ecuacidn consideran
vesos volumétricos efectiveos. De esta mansra, en las expresiones
(6.2.3), (5.2.4), (5.2.5) y (5.2.6) el efecto del nivel freatico
tiene que ser apropiadamente incorporado en ys.

5.2.1.2 Modelo cilindrice a cortante

Para pilas sin campana {Fig.45 a)

A A S el AN TR

5

Figure 45 —-Cykndncal shear arilled shatt maodet for unlift ioads

En este caso el modelo asume gque la falla se genera en la
superficie comiin entre fuste y suelo adyacente.
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» Capacidad al arrancamiento con suele saturado

Para suelc cohesivo homogéneo la capacidad al arrancamientio es:

Qu = W + Qsu (5.2.7)
Osu = resistencia lateral = o Su (nm B D) (5.2 .8)
o = factor de adhesidén (Fig.46 IEEE 691)
Su = resistencia a cortante del suelo saturado
La ecuacidn (5.2.8) puede escribirse COMmEe la surma de
contribuciones de uno ¢ mids estractos de suelo:
n
Qsu = n B 2 Sui Ti (5.2.9)
i=1

Donde L1 es el espesor del estrato i
» Capacidad al arrancamiento con suelo sumergido

Qu = W + Qsu (5.2.10)
Qsu = resistencia lateral = (ys K tand)(m B D? /2) (5.2.11)
K = coeficiente de empuje pasivo{;) del suelc
& = angulo de friccion entre el material del fuste y el terreno
circundante
La ecuacidn (5.2.11) puede escribirse como la suma de
contribuciones de uno o més estratos de suelo:
n
Qsu = m B(K/Ko) XL{ Koi Gvi tan [Qi(8:/Q1)]ti } (5.2.12)
i=1

para n estratos de espesor Ci

K/Ko = factor modificador de los empujes origilnales del suelo
como resultado del proceso constructive. Puede tomarse un rango
de valcres de 2/3 & 1.0 para pilas coladas in situ.

Ovi =presién vertical efectiva del suelo al centro del estrato i

Ovi = Ye D1 Ye:=peso vcolumétrico efective del suelo, en estrato i
Kol = coeficiente de empuje del suelo en repcso, en estrato 1
©i = angulo de friccidn para estrato 1

&i/@i = representa el grado de contacto friccionante entre la

superficie del fuste y el suelo natural, en estrato 1. Para
concreto colado en contacto directo con 21 suelo se sugiere un
valor = 1.0

Ko puede evaluarse de mediciones directas en campce usando
presurdmatro, dilamdémetro, u otras técnicas in-situ.
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Suponiendo al suelo normalmente consolidado: Ko = 1 - seno ¢

Este wvalor siempre sera un limite inferior muy conservador
debido a gue casi todos les suelos son de algun modo scbre-
consolidados.

Los valores del parametrc @ son del orden de 25 a 45° para

suelcs granulares y de 10° a 25° para suelos cchesivos y pueden
determinarse en laboratorio en muestras inalteradas.

Para pilas con campana

l. Modelo tradicional

Con este modelc (Fig.45 b), la capacidad ultima al arrancamiento
Qu puede suponerse igual a la suma de:

la. la resistencia a cortante de la porcidn del fuste arriba de
la campana, Qsu, dado por las ecuaciones (5.2.8) o (5.2.9), para
suelo saturado, 4 Qsu, dado por la ecuaciones(5.2.10) o)
(5.2.11) , para suelo sumergido, vy en suelo estratificado
(subsuelo de uno o varios estratos),

1b. mas la resistencia a cortante en la campana, Qb,

lc. méds el peso de la pila ireso efectivo bajo condiciones de
carga drenada ¢ peso total bajo condiciones de carga no
drenada}, ccmo sigue:

» Para suelos saturados

Ou = Qsu + Qb + W (5.2.12)
Donde Qsu y W fueron definidos previamente vy

Ob = (n/4) (B% - B?)Nc w Su (5.2.13)
» Para suelos sumergidos

Qu = Qsu + Qb + W (5.2.14)

Donde Qsu y W vya se definieron y
Qb = (n/4) (B* - B*) Ov Ng {(5.2.15)

Donde

Bp = diametro de la campana
B = diametro del fuste,
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Ov = presidn vertical efectiva, calculada a la profundidad Db,
medida hasta la mitad del peralte de la campana = ys Db

Su = resistencia a cortante de=l suelo saturado,

w = factor de reduccion de la resistencia a cortante Su, debido
a la perturbacidén del suelo al nivel de la campana

Nc, Ng = factores de capacidad a compresidén, ya definidos en el

incisc 3.7.3
2. Modelo del cilindro de friccién

Este segundo mcdelo para evaluvar la capacidad ultima al
arrancamianto de una pila con campana, presupone dgue, a la
falla, se forma un c¢ilindro vertical arriba de la campana cuyo
diametro es igual al didmetro de esta. Con este modelo, la
capacidad ultima al arrancamientc para condiciones de suelo
estratificado puede expresarse como:

2.a Para suelo saturado
D

Qu = n Bp 2Su AD + Ws + W (5.2.186)
2=0

Donde

Ws = peso total del suelo encerrado en el cilindro

2.b Para suelo saturado
D

Qu = n By 4 KOv tan Qi AD + Ws + W (5.2.17)
z2=0
Ws = peso efectivo del suelo encerrade en el cilindro

No obstante la preoposicién de los modelos anteriores, la
resistencia lateral de pilas con campana bajo cargas de
arrancamiento no estda bien comprendido, sin embargo datos de
campo limitados sugieren que modificaciones simples al analisis
desarrollado para pilas sin campana pueden proporciconar disefios
razonables. Las observacicnes en campo han demostrado que:

» Para pilas con campana en las que D/B < 5 aproximadamente, se
genera cortante esencialmente a 1lo largec de la superficie
vertical, extendiéndose hacia arriba desde la base de la
campana. En este caso, la resistencia lateral puede calcularse
igual gue para pilas sin campana, usancdo el didmetro en el
centreide de la campana, como diadmetro de la superficie de
cortante.

» Para pilas con campana en las que D/B > 10 aproximadamente,
las observacionas indican que la campana tiene una influencia
relativamente pequefia en la resistencia lateral, de manera que
la resistencia lateral del fuste puede calcularse

’

17



DISENO DE CIMENTACIONES PARA ESTRUCTURAS DE L.T. Auter: Ing Juan J Camarena H.  23/11/2005

conservadoramente usando la ecuacién (5.2.9) vy (5.2.12) para
condiciones de suelos saturados v sumergidos, respectivamente.

» Para pilas con campana de profundidades intermedias, es decir,
5<D/B<10, la resistencilia lateral de disefio puede calcularse
aproximadamente usando un didmetro interpclado.

Resumiendo:

Brod = Bc : para D/B < 5

Bmnod = {(D/5B — 1) ( Bo - B}: para 5 < D/B < 10
Bmod = B: para D/B > 10
Donde

Brod = diametro medificado para efectos de campana
Bc = diametrc en el centroide de la campana

5.2.1.3 Conclusiones

El analisls estadistico de dates disponibles wpara pilas sin
campana coladas in situ, da como resultado, ﬁuefmebﬁgmodelo

. . . — £ A

}p%ggéﬁggal%ﬁo T ~y&g§;¢%cg$ﬁ9”¥ ropog% Ton: igﬂasn meaogéﬁ

jgﬁ ’ égy; ‘_ €} hé‘@odo&&w i‘%ﬁc‘i‘onoﬁtruncado%es *i%el%fwmenos
Shfiibles des kos“tles%ﬁétodosr

Por otra parte, es importante hacer notar que el comportamiento
cdel modelo cilindrice tradicional vy el CUFAD mejoran con datos
geotécnicos mas precisos.

5.2.2 Desplazamientos de la cimentacidn

Adicionalmente al 2studio de las ccndiciones bajo las cuales una
cimentacidén serd estable, es necesaric establecer criterios de
desplazamiento admisible bajo cargas de arrancamientc. Datos de
muchas pruebas de campo al arrancamiento, a escala natural, han
mostrado gue en casi todos los casos, la capacidad total al
arrancamiento se alcanza con desplazamientos menores a 13 mm.

Puesto que casi todas las estructuras de transmisidn pueden
ajustarse a estos movimientces sin scbre- estfzarse, ﬂos@dﬂsenos

que& Satfsfaganﬁwcondzaﬁanes :%‘estﬁbls )
ST m_.‘gg‘*f Bt AFey’ e :
aceptab}es*wtantOQ,pafawwto d1czone@%vde

s BERERE L e

A,
deformacyiony

5.2.3 Capacidad de carga a compresién

La capacidad de carga a compresidén de una pila colada in situ se
compone de resistencia lateral y resistencla en la punta. Los
datos de pruebas de carga disponibles sugieren que no existen
diferencias consistentes de la resistencia lateral, para cargas
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de arrancamiento y para cargas de compresidédn. 35in embargo, se
han establecido algunas teorias para la resistencia en la punta
(capacidad al aplastamiento) de pilas coladaes 1in situ a
compresién. Una de las mds ampliamente usadas se presenta a
continuacidn:

5.2.3.1 Capacidad ultima a compresidn
La figura 49 muestra la geometria y el diagrama de cuerpo libre

para una plla colada in situ scmetida a una carga axial e
compresion.

Ce
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!
Y

T A

s

B |

4
I SR .. ’f W \\
\ :_L._T,__._.a

}-.—-—h-‘
] & i
H ‘|
B b Ou
{¢) Gesmetyy {2} TFree-3zdy Disgprax
Figure 40« Comprossion anaty s of arillod shalt loungations

La capacidad ultima a compresion esta dada por la ecuacién de
equilibrio:

Qc = Qtc + (QUsc - W {(5.2.18)
Donde

Qc = capacidad ultima a compresion

Qtc = la resistencia a compresidn en la punta

Osc = la resistencia lateral en compresidn

W = peso de la cimentacidn

Daberdn usarse, tanto =l peso efectivo como el peso total de la
clmentacidn, para condiciones de suelo sumergido o suelo
saturado, respectivamente. La ecuacidn (5.2.2) proporciona =1
valor del pesc efectivo de una pila sin campana.

Los datos de pruebas de carga disponibles sugieren gue no
existen diferencias consistentes de la resistencia lateral, para
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cargas de arrancamiento y para cargas de compresién, excepto gue
vara pilas cortas a compresidn no es posible 2]l mecanismo de
rctura del cono.

Puede usarse la aproximacldon indicada en 5.2.1.2 del modelo
cilindrice a cortante, para calcular: Qsc con la ecuacidn
(5.2.18) para carga de compresion; la ecuacidn (5.2.9) para
suelo saturado vy la (5.2.12) para suelo sumergido.

La resistencia a compresidén, QCc, es un problema de capacidad al
aplastamiento gue puede escribirse como sigue:

Qtc = qult Ab . {(6.2.19)
Donde,
qult = capacidad maxima al aplastamiento en laz base de la

cimentacion
ADb = area de la base de cimentacidn

» Para suelo sumergido

qult = 0.5%*B ys Ny &yr Zys &yd + g Ng Egr &gs &qd (5.2.20)
Para cimentacidn circular, £&ys = 0.6 y &d = 1, resultando:

qult = 0.3*B ys Ny &yr + g Ng &qr £gs Zqd (5.2.21)
Donde

¥s = peso volumétrice efectivo promedio entre D y D+B

Ny factor de capacidad al aplastamiento por friccidn
Ng = factor de capacidad al aplastamiento pcr sobrecarga,

q = presidn vertical efectiva in situ a una profundidad D+B/2

E = factores de modificacidn de capacidad al aplastamiento para,
rigidez del suelo, forma de cimentacidn, y profundidad de
cimentacidn

Los factores de capacidad al aplastamiento para suelo saturado
estan dados por:

Ng = (€7 *™ ) tan®(45°+ 9/2) (5.2.21)
Ny = Z(Ng + 1) tan® (5.2.22)

Para evaluar los factores modificadores §, primero es necesario
calcular el indice de rigidez critice Irc:

Irec = 0.5 exp [2.85 / tan(45°+ ®/2)] {(5.2.23)
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Enseguida el indice de rigidez del suelo Ir

Ir = E / [{2{(1 + v) g tan §] (5.2.24)
Donde

E = médulo de Young,
v = relacion de Porsson

£1 médulo de Young E puede calcularse de pruebas de campo o de
laboratorio o pueden ser estimadas (B33) (B147) del IEEE 691-
2001.

La relacidén de Polisson varia de 0.1 a 0.4 para suelos granulares
v pueden ser estimados de (B159):

v=0.1+ 0.3 ¢rel ' (5.2.25)
$rel = angulo de fricecidn relativa estimada por:
Prel = (® -25%)/ (45°-25%) (5.2.25)

Finalmente, el indice de rigidez del suelo (Ir) debe reducizse
para tomar en cuenta las deformaciones unitarias volumétricas
que sufre el suvelo durante la consolidacién, asi:

Irr = Ir / (1 + Ir A), siendo (5.2.26)
Irr = indice de rigidez reducido
A = deformacidédn volumétrica unitaria

Ao~ 0.05 g (1 - ¢rel), g en tsf/pie?, hasta 10 tsf maximo
A= 0.048% g (1 - ®rel), g en kg/cm?

Los factores de modificacién £ estaran dados por:

Eyr = exp{[-3.8 tana]}+[(3.07=en®) (logw 2Irr)/ (l+sene)] (5.2.27)

Eyr = 1 y también: Eqr = &yr Egs= 1 + tan?® {5.2.28)
fqd = 1 + 2 tan & (1- sen®)? tan™' (D/B) (5.2.29)
tan™' (D/B) en radianes

» Para suelo saturado. Para pilas ceoladas in situ, en suelos
granulares o sin cohesidén, las condiciones no drenadas son
probablemente de menor importancia debido a2 ques los excesivos
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esfuerzos de presidn de poro se disipan rédpidamente con respecto
a la duracidon de la carga. Para estos suelos, la capacidad de
aplastamiente sin drenar puede ceonsiderarse igual a la
capacidad drenada.

Para suelos cohesivos tales como arcillas, la capacaidad al
aplastamiento para suelos saturados puede calcularse como:

qult = Nc Su fcr &cs fod + g (5.2.30)
Donde
Nc = factor de capacidad al aplastamiento por cchesidn,

q presién total de sobrecarga a la profundidad D = ys D

Para cimentacidn circular bajo estas condicicnes:

Nec = 5.14 v Ecs = 1.2, de manera que:
qult = ¢€.17 Su &cr &cd + g (5.2.3L)
Ecr = (0.44 + 0.6 logy Irr) £ 1 (5.2.32)

Irr se calcula con la expresion (5.2.26) y la (5.2.35) indicada
abajo

Ecd = 1 + 0.33.tan™ (D/B) {(5.2.33)

Para verificar si &cr serd < 1, correspondiente a falla por
cortante local o punzonamiento, se reqguiere primero calcular el
indice de rigidez critica. Para cimentaciones circulares ¢ = 0,
y la ecuacion se reduce a:

Irc = 0.5 exp(2.85) = 8.64 {5.2.34)
Y entonces Ir = & / [2(1 + v)Su (5.2.35)

Perc como v = 0.5 para arcillas saturadas con carga no drenada,
resulta:

A = deformaciones volumétricas unitarias = 0 (de inciso 3.7.5)

Ir = £ / 350 = Irr (de ec. 5.2.26) (5.2.386)

¥ Ecr < 1 351 Irc < 8.64

I
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5.2.4 Desplazamientos de cimentacién

Estd bien documentado que, no obstante que la capacidad lateral
a cortante de pilas coladas in situ se alcanza con

desplazamientos menores a 13 mm, la c¢apacidad en la vunta
requiere desplazamientos mayores, aproximadamente del 10% de2l
didmetro del fuste. Desplazamientos diferenciales de esta

magnitud son mayores a los que la mayoria de estructuras de
transm:sion pueden tolerar, por lo que la capacidad en la punta
debe reducirse, para reflejar la resistencia correspondiente a
desplazamientos  tolerables. Para propodsitos opraccicos, la
capacidad total a compresidn estd dada por:

Qc = (10 daam/B) (Qtc - W) + Qsc (5.2.36)

s

dean = asentamiento total admisible de la cimentacién

5.3 Capacidad de carga lateral y momento

La mayoria de los modelos de analisis dé pilas Dbajo carga
lateral y momento, se han basado en la hipdtesis de que 1la
interaccidén entre fuste vy suelo puede caracterlzarse por
presiones laterales (herizontales) netas del suelo y una
correspondiente relacion presién/deformacidn. Han sido
despreciadas otras fuerzas, asocladas con esfuerzos en la base
del fuste y con esfuerzos cortantes laterales verticales en el
perimetro del fuste.

%gdemos,,decrrb que,ﬁ&enmmgquraz' ;soko “hA . ~sxd0af considerada, ke
Y W ; ‘?w g

e T A i e
rssastéﬁblapdeufué?zas@1at§raﬁeswhorfzont&rea.

Tcdos los modelos propuestes para determinar la capacidad Ultima
establecen las siguientes simplificaciones:

» La pila es rigida f(corta) & flexible (larga)
» El mas simple de estos modelos asume que la pila es rigida
» La relacién carga-deformacién es lineal

» El suelo adyacente a la longitud enterrada de la cimentacién
es homogéneo

Actualmente, los modelos anallticos més cominmente usados en la
practica, son los desarrcllades por: Broms, Hansen y Reese,
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5.3.1 Método de Broms
Las hipdtesis de Broms vara una pila en estado de falla son:

(1) E1 suelo es homogéneo e is&tropo

(2) La pvpila se comporta como un cuerpo rigido (lo gque
significa que hay un centro de rotacidn alrededor del
cual la pila gira como un cuserpo rigide). La resistencia

pasiva abajo del centro de rotacién es contraria a la de
arriba del centro de rotacidn. (Ver Figuras 1 a 4)

la resistencia del suelo desarrecllada con la carga ultima, se
muestra en las Figuras 2 y 4. En ellas se nuestra gue la
resistencia tltima del suelo es igual a tres veces la presidn
vasiva de Rankine para suelo granular o nueve veges la
resistencia a cortante no drenada (resistencia cohesiva) para
suelc cohesivo.

L.a resistencia cohesiva de arcillas, como se muestra en la
Tigura 4, es igual a la mitad de la resistencia a compresioén
no ccnfinada.

La carga wvertical, gue usualmente es muy bequefa para postes
de cransmisidn o) telecomunicacidn, es soportada por
aplastamiento en la punta de la pila.

Para cargas ultimas, la pila de concreto reforzado no debe
fallar y solo ccurre cuando la resistencia ultima del suelo es

excedida.
Basados en las  hipétesis de Broms, y aplicando las dos
condiciones de equilibric: § F =0 vy ¥ Mo = 0, que garantizan

la estabilidad de la pila para desplazamientos horizontales vy
para giros, respectivamente, podemos demostrar gue:

» Parasueloigranular

L - 20{a+L}/(vKp D) - 2M /(yK, D) = 0 (5.3.1)
Ymo= a + V[2Q /(3 vK, D}] (5.3.2)
Mmax = M + Q*a + Q*Ym - Q*Ym/3 (5.3.3)

» Parayssuelo.cohesivo

L =1.50+¢g {1+ v¥2 + [6D+ 4(M/Q + a)]} (5.3.4)

Ym = a + 1.5D + g (5.3.5)

&4
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Donde:
L = profundidad de empotramiento, debajo del estratce de suelo no
resistente. La experiencia muestra gue la longitud real de

empotramiento  para suele granular  debe ser incrementado
alrededor del 10%, postericrmente, con el fin de desarrollar la
fuerza resistente F en el tramo debajo del centro de rocacidn,
ver rigura 2.

Q = carga horizontal en extremo superior de la pila

A = profundidad del suelo no resistente {(minimo 60 cm},

y = peso volumétrico efectivo del suelo

Ke = coeficiente empuje pasivo de Rankine = tan® (45°+0/2),

¢ = angulo de friccién interna

D = diédmetro de 1la pila

M = momento en el extremo superior de la pila

¥m = localizacidn del méximo momento debajo del extremo superior
de la pila,

g = Q/9CD

C = resistencia a cortante no drenada

Para suelos granulares, datos de pruebas reales muestran que la
resistencia Gltima del suelec, medida, excede alrededor del 50%,
a la supuesta.

Las hipdtesis de Broms desprecian totalmente 1la resistencia
lateral del suelo propcercionada por suelo cohesivo localizado
1.5D, abajo del nivel natural del terrenc. A pesar de gue esta
suposicidén es verdadera para pilotes, donde el valor de D es muy
pequerio, se pilensa gue es irreal para postes de transmisidn (o
aun para torres} porgue el valor de D, en este caso, usualmente
es de 120 cm como minimo, y hasta 360 cm como maximo.

5.3.2 Método de la Teoria estratificada (Broms modificado)

Ante la necesidad de un modelo real del suele, que pueda
pradecir el comportamiento de un suelo estratificado, se ha
propuesto la teorla estratificada, basada en las hipdtesis de
Broms.

Considerando gue la pilla se disefia con la suficiente resistencia
esctructural, la falla de la cimentacidén ocurrira, por el
desplazamiento total del suelo adyacente a la cimentacidn, gque
genera la pila (gue se comporta come un cuerpo rigido) cuando
estd sometida a las cargas externas Pu, Hu y Mu (Figura 5a).

Los parametros del suelo: cchesidén (C), angulo de fricciédn

interna (g}, y el peso volumétrico (v), se obtendran de pruebas
de laboratorio.
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Una wvez gue se determine la distrabucidn de presiones para
varios estratos, la longitud de la pila (L) puede ser calculada,
determinando primero el diametro minimo requerido por el circulo
de anclas (si se trata de poste) o por el tamafio e inclinacidn
del stub v del refuerzo de la pila (si es torre) (ver inciso

Para determinar la longitud del poste (L) mediante el método
propuestc de resistencia Ultima, las cargas de disefic Pu, Hu vy
Mu en el tope de la pila, se calcularan con las cargas de
servicio, multiplicadas por los factores de carga apropiados.

Un disefio satisfactorio serd aguel para el cual resulta:

Hu = reaccién horizontal Ultima calculada 2 Hu (5.3.6)
ﬁu = momenco resistente calculado 2 Mu (5.3.7)
Donde

Hu = suma algebraica de’las areas de resistencia mestradas en la
Figura 5

Mu = es el momento de las areas de resistencia alrededor del

tope de la pila

La longitud de disefio Ultimo (L}, es la longitud mas corta para
la cual se satisfacen, simultaneamente (5.3.6) y (5.3.7).

5.3.3 Programa de computadora Caisson

El algoritmo de calculc del programa Cailsson, c<cn el que se
determina la longitud dptima de la pila, consiste en:

1. Incrementar la longitud de la pila hastz determinar un
centro de rotacidn para el cual se cumple (en el limite)
{(5.3.6}) v (5.3.7).

2. Con esta longitud (L) y centro de rotacidén, se calculan los
diagramas de fuerza cortante y momento flexiocnante a lo
largo del fuste enterrado.

3. Se localiza el momento flexionante maximo Mmax.

4. Con la combilnacién de este momento flexionante maximo y la
fuerza axial, se disefia el refuerzo de la pila, usando el
ACI-318-02.

La confiapilidad de la teoria estratificada puede pasarse en las
sigulentes observaciones:

a. Cuando esta teoria se usa vara el casc de un solo estrato,
da resultades similares a la teoria de Broms.

Bt
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b. La préactica en el presente es usar la teoria de Broms o el
método de Hansen.

5.3.4 Rigidez de la pila

De acuerdo con Davisson, M.T. “Design of Deep FToundations for
Tall Buildings Under Lateral Load”, University o©f Tllingis
‘Bulletin, V.66, No. 78, Feb. 14, 1969, pp. 157-174

51 L/R > 2 : la pila es rigida

Si 2 < L/R < 4 : la nila es semairigida

5i L/R > 4 : la pila es flexible

Conde

R = VEI/Ks (5.3.8)
R = constante que define la rigidez de la pila

E = médulo de elasticidad del concreto = 151004/'¢ , kg/cm?

I = momento de inercia de la pila = JL%/64

Ks = moédulo de reaccidn lateral del suelo = 0.8 (FS) Quie, kg/cm’
Guie = capacidad admisible a lz compresién del terreno, kg/cm?
F5 = factor de seguridad

Dependiendo del wvalor L/R se adoptard e1 método de disefo
correspondiente, aungque en nuestro caso siempre consideraremos
pilas rigidas.

5.3.5 Disernio estructural para pilas en postes

5.3.5.1 Diametro minimo de pila

El diametrc minimo sera el requerido por la geometria del
circulo de anclas, el cual se determina con a2l diseno

estructural del poste, utilizando el programa para computadora
Spole, por eijemplo (ver Fig.5.3.1).

Fig.5.3.1
5.3.5.2 Disefic de refuerzo principal
El programa Caisson aplicado a postes disefna el refuerzo de la

pila sometida a flexo-compresidn. S1 no se usa este programa se
calcularad como sigue:
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La carga axlal de compresion utltima seré:

Cu = (Wo + Cp) 1.1

el

. D
Siendo Wp = 2 hy,

Cp = Carga de compresidn ultima transmitida por el poste

Se usaran los diagramas de interaccién para disefio de columnas
de concreto reforzadeo del Instituto de Ingenieria, UNAM.

Se usarad f*c = 0.8 f'c; f%c = 0.85 £*c; Fp = 0.75 (para flexo-
compresidn)

Cu Mu
——=. R =——=
F.DMe EDf"e

Con el valor d/D, en donde d D-rec

y para secciones circulares, se selecciona la gréfica
correspondiente para Fy = 4200 kg/cm?

Con los valores K, R se determina el valor de g

Fy f'e As I D
= p p=—g=—:As=
TP P TR T }{ 1 )

38
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5.3.6 Disefio estructural para pilas en torres
5.3.6.1 Didmetro minimo de pila

Para p:ula vertical, su didmetrc minimo serd f{funcidén de la
pendiente, tamano y longitud de anclaje del stub, asi como dsl
tamanc de los angulos conectores ({ufas), tratandec de gque las
fuerzas axiales de compresiodn ¥ tensién tengan una
excentricidad minina y por ende, que genzren mMOMEntos
flexionantes minimos en el extremo superior de la pila
(Fig.3.5.1}.

LI *  Debecumplirse: r, <r, -8

i " ‘ . .
oLl _1__ 2= BY +(Era+L 2f =2+ (B1 +ELI 2
? NE | -’ ro= oL e (EI2P +ELI 2 +5

oy
L ! | Lufia = Lstub
' i:_ﬂlé_ﬁJ

PL%E‘T[_A_ElLA

T,.,,

p—

L
i
ELEVACION PILA

Figura 5.3.1
5.3.6.2 Diseno de refuerzo a flexo-compresion
Con el programa Caisson se calculard el refuerzo necesaric para
esta condicién de carga y se revisara este refuerzo para la
compinacién de flexo-tensidn, de la siguiente manera:
5.3.6.3 A Flexo-tensiédn
Para pilas de torres la combinacién de flexo-tensidn es mas
critica gque la de flexo-compresidn, por razones obvias (los

momentos flexiconantes y fuerzas axiales son del mismo orden en
ambos casos, pero la tensidn axial sdlo la resiste el acero).

8%
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S5e propone un método simplificado de disefic aceptando la validez
del principio de superposicidn de causas y efectos. De esta
manera, el refuerzo necesaric por flexo-tensidn sera:

Aft = &rea total de refuerzo = Af + At (5.3.9)

drea del refuerzo necesario por flexién

Siendo AT

AT drea del refuerzo necesario por tensidn directa

» Refuerzo por flexidn: Af

Se disefiara para el momento flexionante maximec (Mmax) obtenido
con el programa Caisscon, el cual ya debe incluir el factor de
carga adicional FC.

Aplicaremos el método de la seccidn transformada, considerandoe
al refuerzo uniiformemente distribuide vy representado por un
anillo de refuerzo a tensidn de espesor t, segun se aprecia en

la Fig 5.3.2.

Fig., 5.3.2

El algoritmo de disefilc del refuerzo es el siguiente:

a. Con el didmetro minimo de la pila (inciso 5.3.6.1) determinar
la posicidén del eje neutro de la seccidn transformada,
sabiendo que:

D = diametro de vila; R = D/2 = radio de pila

Atc = Area total de la seccidn circular = 4§ R?

t = espesor ficticio del anillo de refuerzo a tensidn
o = angulo que determina la posicidn del eje nsutro

B =9/2 - «

n = Es/EcC

Es = médulo de elasticidad del acero

Ec = médulo de elasticidad del concreto

As = area de refuerzo a tensidn en el segmento 3
ts5 =1t (T + 2 pB) Rs

r = distancia del centroide del refuerzo al borde de la pila
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Rs = R - r; k=PRs /R

p = cuantia de refuerzo a tensidén = As / Atc (5.3.10)
Atc p / (9 + 2 B) k¥ R :

Ao = area del segmento S0 de refuerzo = t So =t [ Rs
Ac = drea de concreto & compresidén = R?* (o ~ sen o cos &)
Bc = Momento estatico del area Ac respecto al £je neutro

R® (2/3 sen® o - o cos & + sen & cos? o)
Yo = distancia del centroide de Ac al eje neutro = Bc / Ac

Bso = Momento estatico de Ao respecto al esje X
= t Rs? (1l - cos B)

distancia del centroide de Ao respecto al eje X
Bso / Ac = k Rs (1 - ccs By / B

Yso

Bs = Momento estdtico de As respecto al eje neutro
2 Ao (R cos o - ¥so) + Atc/2 (2Rs/ 91 + R cos a)

Sustituvendeo:

Bs =t k R? (2 Bcoso+ 2 kcos B + 9 cos o)

Sustituyendo agui a t:

Bs = {Atc /(9 + 2 B}} R (2 P cosa+ 2 kces B+ 1 cos a)

Para seccién transformada, necesariamente: n Bs = Bc; y entonces
{(Zn 9 kKR3/(F + 2 B))1i2 Bcos oo+ 2 kcos B + 9 cos a) p= REc
Despejando:

p=Bc [(T +2R/(2n Tk RHI/(2 8 cos ai 2 kcos B + 9 cos a)
(5.3.11)

b. Momento resistente de la seccidn

Con los siguientes valores se determina el blogque de esfuerzos
de compresidn en el concreto:

Ac = Area del blogue de esfuerzos
2c = 2 b =Bl cb

a Af Py / ( 0.85 £'c »x b)) < 0.75 &

ay, = altura del bloque de esfuerzos para seccidn balanceada
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6117 d Bl / ( 6117 + Fy )

Ac = R?* (o - sen o cos o)’

c =R (1 - cos «)

b = Ac / Bl ¢

¥s = 2Rs/ 9 + R cos «

d = Ys + cC

Yo = Be / Ac

Kxa=oc¢-Yc =K Bl c

K= (c-Yec) /Bl c=(1-Yc/cy) / Bl
Por equilibrio de fuerzas: C =T

0.85 f'¢c x a b = Af Ty
a =Af / (0.85 £'¢c x b) < 0.75 &b
Por equilibrioc de momentos Mr = Md

Mr = @ Af Fy (d - Kxa) = ¢ Af Fy {d - K Af Fy/(0.85 £'c x D)}

fl

dFy (1 - KAf Fy / (0.85 £'c 2 b d)) {(5.3.12)

(i

Mr = ¢ A
Y como: p = Af / b d;

Resulta Af =p b d (5.3.13)
Sustituyendo (5.3.12) en resulta finalmente:

Mr = p o b d? Fy {1 - p K Fy / (0.85 f'c)} (5.3.14)

Expresidn que determina el momento resistente de la seccidn
circular sometida a flexidn vura.

c. Disefio del refuerzo por iteraciones

Cen la expresidn (5.3.11) se calcula p para un valor propuesto
de a, es decir para una posicidén del eje neutro, y con esta
cuantia se calcula el momento resistente Mr de la seccidn (ec.
5.3.14), el cual se compara con el momento de disefio Md de la
pila, si resulta Mr < Md é muchc mayor, se propone otro valor de
o, se calcula p vy con este el Mr correspondiente; se compara
nuevamente con Md y asi sucesivamente hasta que Mr resulte muy
cercano a Md. Con el uUltimo wvalor de p se calcula Af,
sustituyendo en (5.3.13), vy este a su vez en (5.3.9), nos
proporciona el refuerzo total de la seccidn sometida a flexo-
tensidn.

d. El area total de refuerzo por flexidn seréd:

Af total = 2 AE
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Se multinlica por dos para considerar f£lexidn en dos sentidoes
» E1l area de refuerzo por tensidn seréd:

At = FC = T / (0.8 * FY)

v el Adrea total de refuerzo: AFLISI2CATON. AL

S1 DVD = didmetro propussto del refuerzo principal en dado, vy
NV namero de varillas de &drea as, resulta:
NV Aft / as
NDV = ntumerc definitivo de varillas ({(por simetria)

5.3.6.4 Revisidn a cortante

No obstante gque la pila estarad sometida a tensidn axial
significativa, se aceptara que el concreto si resiste cortante.

Se revisarda para la fuerza cortante correspeondiente a la

combinacidén de flexo-compresidén, ya gue en este caso siempre es
mayor que la de flexo-tension:

1
El esfuerzo resistente por cortante es:
I r=20.85*0.53 N f'c
v la fuerza cortante resistente:

VCR = ¢ r *D {(D/2 - 1)

Debiendec cumplirse: VCR > VR

5.3.6.4 Limitaciones del refuerzo
pmin = cuantiz minima : 0.8Vf'c/Fy
pero no menor que 14.5/Fy

pmax 2 p = pmin

BO8Sc 6115 39004 f'¢

Fvo 6115+ Fy PGS 4 F)

endonde pmax=073pb=075

s1 £'¢ £ 280 kg/om?: By = 0.85
si f'c > 280 kg/cm?: ﬂl:()SS—@—)x0.0S
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Para Fy = 4200 kg/cm’

f'e B Pmax
200 0.350 0.0153
250 0.850 0.0191
300 0.836 0.0226
350 0.800 0.0252

5.3.6.5 Detalle del refuer:zo

GV = Doblez de wvarilla = n*1.75*DVD
GRV = Extensidn recta de ganchoe

GRV = (D-AD)/2-r/2+DVD

LVR = Longitud recta de varilla

LVR = 7Z4-2r-2*DVD-n*4*DVD

LTVD = Longitud total de varilla en dado

LTVD = GV+GRV+LVR

5.3.6 Planos de disefic

En estes planos se incluye la siguiente informacidn:

» Tablas de dimensionamiento general,

dimensionamiento de refuerzo

cantidades de material vy

» Dibujos de dimensionamiento general y detazlles de refuerzo

» Localizacidn de anclas en pilas

» Notas generales
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6.PILAS EN ROCA PARA POSTES
INDICE
6.1 Introduccidn
6.2 Objetivo
£.3 Especificacicnes y Normas
6.4 Parametros de diseho

N

6.5 Procedimiento general de disefio
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6.1. INTRODUCCION

Las cimentaciones en rcoca para postes Lroncocodnicos de
transmnisidén o de telecomunicacién, se disefiaran utilizando
pilas de concreto reforzade ancladas en el manto rocoso a una
profundidad de desplante no menor de 20 cm (a partcir del nivel
del manto de roca sana) vy con las sigulentes alternativas de
disedo:

» Para capacidades admisibles del terreno a compresidn, mayores
a 25 ton/m?

» Para reaccilones correspondientes al nivel elegido del poste

» Para pilas con alturas minimas, correspondientes a la longitud
de las anclas de conexidn poste - placa de base - pila

» Para diametros minimos de pila, determinados por la geometria
del circulc de anclas del poste, didmetro de la placa de base, vy
dimensiones del refuerzo y recubrimiento del mismo. Todas estas
dimensiones se obtendran del disefioc estructural del poste.

FIGURA 6.1
» Para varios arreglos de anclas de friccidn
6.2 OBJETIVO

Proporcionar las dimensiones de la cimentacién y las varillas de
friccidn necesarias y suficlentes para resistir integramente las
cargas Oltimas de compresidn, momento y cortante, gue el poste
transmite a2 la cimentacidn, tenilende come limite: la presion
admisible de la roca, la tensidéon admisible de las anclas de
friccidn, la estabilidad de la cimentacién y las resistencias
dltimas de los materiales de construccidn (concreto y acero de
refuerzo), aplicando las normas sigulientes:

6.3 ESPECIFICACIONES Y NORMAS

» CFE JA100-64 Diserio de cimentaciones para Lineas de
’ Transmisidn
» CTE C0000-43 Estudics geotécnicos para estructuras de

Lineas de transmisién
5 CTE C0000-42 Anclas de fricclidn para cimentaciones

» CFE J6l00-54 Postes metdlicos para Lineas de
Transmisidn y transformacion
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» Manual de CFE-1983 Manual de Diserio de QObras Civiles

» ACI 318-2002 Reglamento de las construcciones de
concreto reforzado

» I1EER Guide for Transmission Structure
Foundation Design and Testing {IEEE Std.
£91-2001)

6.4 PARAMETROS DE DISENO

Qa = Presiones admisibles de roca

Ve = Peso volumétrico del concreto

£'c = Resistencia a compresién del concreto = 250 kg/cm’

Fy = Esfuerzo en el limite de fluencia del acero de refuerzo vy

anclas de friccién = 4200 kg/cm?
6.5 PROCEDIMIENTO GENERAL DE DISENO

DATOS: D, Z, AC, AB, HP, C, Vx, Vy, Mx, My, Mtor, qult, v., i'c,
I'y, Es.

FIGURA 6.4, 1

6.5.1 Elementos mecanicos de disefo (factorizados)

Las acciones que la estructura trasmite a la cimentacidn se
obtienen del andlisis estructural del pcste, wutilizando el
programa Spole (por ejemplo), y son: C, Vx, Vy, Mx, My y Mtor,
las cuales deben incluir los factores de carga
correspondientes.

La fuerza de compresidn total Cu sera:

Cu =C + We + Wr (6.5.1)
Wc = peso total de la cimentacidn
Wc = peso del relleno arriba de la base de cimentacidén {si la hubiera)

La fuerza cortante resultante Vu seréa:

vu = V¥ (Vi + Viy) (6.5.2)
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Las fuerzas cortantes (Vx, Vy) genesran los sigulientés momentos
en la base de la cimentacidn:

Mxv = Vy (Z-h/2) (6.5.3)
Myv = Vx (2-h/2) {(6.5.4)
Mxr = V(Mx + Mxv)? (6.5.5)
Myr = ¥ (My + dMyv)? (6.5.6)

El momento total Mu seré:
Mu = ¥(M2xr + M2?yr) (6.5.7)

L

~ El momento de torsidn Mtor se desprecia, dado gue normalmente es
nulo o muy pequefio y en todo caso se resiste por apoyo directo
de la base de cimentacidén en el manto rocoeso.

6£.5.2 Revisidén de presiones efectivas maximas (ocem)

La revisidn de presiones efectivas maximas en roca se hara para
la combinacidén mas critica de Cu, vy Mu, segin se muestra en la
Fig. 6.2 y usando las expresiones (6.5.1) yv (6.5.7)

6.5.2.1 Distribucidén de presiones

Existen dos alternativas de distribucidn de presiones:

Al. Cuando la compresidn vertical total maxima Cu cae dentro del
nicleo central de la seccidn de la base del pedestal, es decir:

ex, ey = B/6

Esto significa que la distribucidn de presiones corresponde al
caso 5 indicado en la Tabla 3.1

Siendo:
FPara YMx = 0: Cu*ey = Mxr

Mxr / Cu {6.5.8)

De donde resuita ey
Para )My = 0: Cu*ex = Myr

De donde resulta ex = Myr / Cu (6.5.9)
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En este c¢aso las presiones efectivas maximas se& determinaran
aplicando la férmula de la escuadria a la flexidén con la seccidn
total de la base cuadrada de la cimentacidn, es decir:

cem = Cu/B° + 6(Mxr + Myr)/B® € 1.1 qult (6.5.10)

Evidentemente, en esta alternativa de disefioc las anclas no
resisten tensidn alguna.

A2, Cuando la compresidn vertical total maxima Cu cae fuera del
micleo central de laz secciédn de la base del pedestal, es decir:

ex, ey > B/6

Esto significa gque la distribuciédn de presiones corresponde a
cualguiera de los casos 1, 2, 3 o 4 indicados en 1a Tabla 3.1 ¥y
por lo tanto las anclas también contribuiran a resistir los
momentos indicadeos en {6.5.5) y (6.5.6)

:
De esta manera, las presiones efectivas maximas se determinaran
aplicando la férmula de la escuadria a la flexidn con la seccidn
transformada de la base de la cimentacidn, es decir,
considerando la accidén simulténea de una parte de la seccidn de
concreto apoyada en el manto rocoso, a compresion, y de algunas
anclas sometidas a tensidén. Para resolver esta alternativa de
analisis haremos las siguientes simplificaciones:

Mr = Mu = V(Mixr + M2yr) {(6.5.11)
De aqui en adelante el procedimiento de disefio es el mismo que
para pilas en roca para torres, hasta lo indicado en el inciso

4.6.4.

6.5.3 Geometria general

PIGURA

6.5.4 Disefio de la pila

6.5.4.1 -Diametro minimo de pila

El diametro minimo sera el requerido por la gecmetria del
circulo de anclas, el cual se determina con el disefo

estructural del poste, utilizando el programa para comoutadoras
Spole, por ejempleo, (ver Fig.5.3.1).

Fig,5.3.1

99



DISENO DE CIMENTACIONES PARA ESTRUCTURAS DE LT Autor Ing. Juan J. Camarena H 23/11/2005

6.5.4.2 Diseno del refuerzo principal en la pila
Los elementos mecanicos de disefio serdn: Cu y Mu

Se usaran los diagramas de interaccidn para diseno de columnas
de concreto reforzado del Instituto de Ingenieria, UNAM.

Se usara f*c = 0.8 f'c¢c; f"c 0.85 £*c; 'm = 0.75 (para flexo-

compresidn)

Cu R - Mu
F,Df'c’ F,Df"c

Con el valor d/D, en donde d D-rec

Yy para secciones circulares, se selecciona la grafica
correspondiente para Fy = 4200 kg/cm’

Con los valores K, R se determina el valor de g

¢ = Fylp_f"c _AS seop D’
e TR T e 4

6.5.4.3 Revisidn a cortante

Se revisaréd para la fuerza cortante resultante Vu:
El esfuerzo resistente por cortante es:
{ r=0.85=0.53 + f’c
y la fuerza cortante resistente:
VCR = ¢ r * (D- rec)*D
Debiendo cumplirse: VCR > Vu

6.5.4.4 Longitud de desarrollo de anclas de friccién dentro de
la pila y altura minima de esta.

De acuerdo con los incisos 12.1 y 12.2 del Reglamento de las
Construcciones de Concreto Reforzado (ACI 318-02) la longitud de
desarrollc de una varilla corrugada del #8 (db = 2.54) sera:

Ld = 0.283 (Fy/N £'¢)d?b/10 = 0.0283 (4200/7)2.54* = 109.5 cm

Esto implica que la altura de la pila (Z) no deperd ser mencr a:
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Zm‘.’l = (Ld + r) ] (110+5) B 115, cm

6.5.4.5 Revisidn de estabilidad

Dada la existencia de anclas de friccidn, el momento de wvolteo
es resistido por la tensidn en anclas y por la compreslidn en el
concreto Yy Si esta tension y compresidon no rebasan sus valores
admiszbles, implicitamente la cimentacidén es estable.
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B DISENO DE CIMENTACIONES CON ZAPATAS AISLADAS ‘ P C
ELABORO : JUAN J. CAMARENA H./ FECHA:25 NOV. 2005

PROYECTO : L.T. TESISTAN ZAPOTLANEJO
ESTRUCTURA : TORRE 4CR1 NIV.+15, DADO CORTO

COMBINACION DE CARGA : NORMAL CON VIENTO MAXIMO B

1. DEFINICIONES Y E@.RAMETRQ?:_[_)EBISE_FIO - ‘DATOS 'UNIDAD
\ - o 'RESULTAD.

PC: carga axial de compresion factorizada 96362 kg

VXC: carga horiz transversal factorizada, combinada con__c_gg’lpresmn 22104 kg

VYC:carga horiz. Iongltudlnal factonzada combinada con compresion 18075 kg

PT: carga axial de tension factorizada : 181686 kg

VXT: carga horizontal transversal factorizada, combinada con tension '18898 kg

VYT:.carga horizontal longitudinal factonzada combinada con tensién '15397 kg

FC.: factor de carga adicional al de cargas ditimas 1.1

FAP: factor ampllfcador de presion admisible del suelo 1.3

FPC: resistencia especificada a compresion del concretg :250 kgicm?

FY: esfuerzo en el limite fluencia del refuerzo L i4200 tkg/lem?

PVC: peso volumétrico del concreto B . 10.0024 ‘kg/em®

PVS: peso volumétrico del suelo saturado .0.0016 ‘kglem®

PVSs: peso volumétrico del suelo sumergido . i0.0006 tkgem?®

QA: capacidad admisible a ¢ compresnorrlg_gl_ suelo L 1.5 ‘kg/em?

BETA = angulo de arrancamiento del cono de falla 15 :grados

BETA = angulo de arrancamiento del conodefalla 0.26179939|radianes

Geometria torre

AB:a anchopﬂa_ge_pwamldal - L 19.6 im
AC: ancho cintura ptramldal - 4.2 un
HP: altura piramidai - 141 m

|
B.. gncho de zapara propuesto - - 300 'cm
PZ: peralte zapata A - 40 \cm
Z: profundidad de zapata en suelo ' o 1350 iem
Zo: altura del dado arriba del nivel natural del terreno . L :30 icm

|
ALA: tamafio del anguto del stub _ - 115.2 tcm
LS: longitud de anclajedelstub '148.1 icm
XC: distancia centroidal del stub ' 4.3 lcm
KE: fraccién exc.sup.lomo stub respecto centro dado (1.0 o 0. 5) {0.5 |
DVD: diametro propuesto del refuerzo principal del dado o 1.905 lcm
DE: didmetro de estribos en dado L 11.27 icm
DB: distancia al borde del refuerzo principal 15 lem
SSR: separacién minima entre stub y refuerzo pnncupal 15 lem

I

2. REVISION DE PRESIONES POR FLEXOCOMPRESION !

o pendiente pata = angtan(Z'HPf(AB AC)) ' 1.386515387|

B=mi2-a 0.18564246|




ADM: ancho minimo de dado = 2‘(ALA +DB + DVD + SSR) 54.21 cm

AD: ancho definitivo del dado 55 .cm

E = Excent.de prolongacion stub en la base de zapata =Z/tan B 65.73 cm

MXC: momento X en |a base de zapata generado por la carga honz
VYC y por la excentricidad E de la compresion PC, respecto al eje X

MXC = ABS(PC*E-VYC*(Z-Z0)) ' 549874 kg-cm

MYC: momento Y en la base de zapata generado por ia carga horiz.
VXC y por la excentricidad E de la compresién PC, respecto al eje Y

MYC = ABS(PC*E-VXC*(Z-20)) 739405 kgcm
VZA: volado de zapata = (B-AD)/2 122.5 cm i
VC: vol total de ciment.=B? PZ + AD? *(Z+Z0-PZ) 4628500 cm’ L
VR: vol.del rellenc arriba de 1a zapata = Z2"B?- VC + Z0"AD? . 26962250 cm®

WC peso de cimentacion = VC*PVC L 11108 kg
WR: peso de relleno = VR*PVS - 43139 kg

CMAX: carga maxima de compresién = PC + WC + WR 150609 kg
Despreciando el empuje pasivo del suelo:

ECX: excentricidad de CMAX = MXC/CMAX 3.651 cm

ECY: excentricidad de CMAX = MYC/CMAX 4909 cm
ANC:mitad del ancho de nucleo central de la base de la Zapata=D /6 50 cm

§i E.C;( yECY s A&_C toda la base é—sté a compresion (.n_o héy seccion

reducida. En este caso: PMAX = Presion maxima en el suelo sera igual a:

PMAX = CMAXJB’+6'(MXC+_MYC)IB’ S _

1.95 kglem”

PMAX < FAP*QA = _ 1.95 kg/cm?*
S| ANC < ECX y ECY <B/2 no toda la base esta a compresion y entonces .

aplica el método de la seccién reducida.

Siendo EC=V(ECX*+ECY) - ‘ cm

La presubn mémma serd: ) )

PMAX = (4/3) * [ CMAX / ( B -2 EC)] . - kgem?
debaendo ser PMAX SFAP- QA ) - - ) 7 ) kg/em?

3. REVISION AL ARRANCAMIENTO

Siendo: e :
VCO = volumen del cono de suelo arriba de Ia zapata i ' ‘
VCO=8B*Z2+2B"Z*tanf + (n/3) Z’tan*g - VC . 49789339 cm?
WCO = peso del cono de suelo arriba de |a zapata = VCO*PVS_ ! 79662 kg
WC + WCO 90770 kg
CST = (WC + WCO)/PT 2 CSTA S 1.11

CSTA = coeficiente de seguridad al arrancamiento admisible 1.1




4. REVISION DE ESTABILIDAD

Revisarémos sélo para la combinacién de flexo-tension por obvia razén

Los coeficientes de segundad a volteo, correspondientes seran:

Csx = [(Wc + Wcono)B/2 + Vy(Z+Z0o) + Mrep ] / PT(B/2 + ey) 2 CSVA

1.16

Csy = [(Wc + Wcono)B/2 + Vx(Z+Z0) + My, ]/ PT(B/2 + ex) 2 CSVA

1.24

Coeficiente de seguridad admisible a volteo : CSVA = 1.1

5. DISENO ESTRUCTURAL

Se aplicara el método de disefio de resistencia uftima ,en donde un elemento

estructural sometido a diversas combinaciones de las cargas de servicio

multiplicadas por un factor de carga, se selecciona de tal manera que las

fuerzas en el elemento no excedan las resistencias ultimas especificadas.

5.1 Diseno del dado

5.1.1 Refuerzo principal

En este caso d:senaremos sélo para Ia combmacabn de ﬂexo-tensnén

ya que es mas critica que la de flexo-compresion, por razones obvias

(los momentos ﬂexionantes y fuerzas axiales son del mismo orden en ambos '

casos, pero la tensién axial s6io la resiste el acero de refuerzo)

Este refuerzo sg_ de@enmnaré en a seccuén crltlca del dado s decur r, justo

donde se une a la zapata

— B e emm —

MXTD : momento ﬂexlonante X, con factor de carga adncuonal enla :

147664 kg-cm

seccion critlca del dado _MXTD = ABS(PT"E - VYT'ZD)'FC

MYTD: momento flexionante Y, con factor de carga ‘adicional, en la

1161709 | kg-cm

seccion cr critlca del dado : MYTD = ABS(PT"E - VXT"ZD)'FC

Para simplificar el disefio usarémos un momento resultante MRED

igual a: MRED = v ( MXTD? + MYTD? ).

i
11710586 kg-cm

|

RU = MRED/(0.85*(AD - DB)*ADY) "9,10884589 |
p = cuantia necesaria de acero de refuerzo ) L ) f
p = (0.85*FPCIFY)*(1 - ¥ (1 - 2°RU/(0.85*FPC}))) . - 0.00221736"

min = cuantia minima : 0.8VPc/Fy 0.00301169:




pero no menor que 14.5/Fy

| 0.00345238!

pmax = cuantia maxima de acero de refuerzo a flexion -0.015 ,
p disefo = 10.00345238 .cm?
El area de refuerzo por flexion sera AFLEX = 2*p*(AD - DB)Y'AD 18.98"
Se multiplica por dos para considerar flexion en dos sentidos -
El area de refuerzo por tensién serd: ATEN=FC *PT /(09" FY) 23.77 cm?
y el drea total de refuerzo: AT = AFLEX + ATEN 42.75.cm?
DVD = diametro propuesto del refuerzo principal en dado i 1.905'cm
NV = namero de varillas 15
NDV = numero definitivo de varillas (por simetria) 18 ' #6
GV = Doblez de variilla = w*1.75*"DVD 10.47'cm
GRYV = Extensidn recta de gancho = (B-AD)/2-GV 112.03 ¢cm
LVR = Longitud recta de varilla = Z-2DB-2*DVD-n*4*DVD 312.25.cm
LTVD = Longitud total de varilla en dado = 2GV+GRV+LVR+12DVD | 468 .cm
5. 1.2 Refuerzo por cortante
» Refuerzo necesario
Como el dado esté sujeto a fuerza de tensién significativa el refuerzo por
cortante se disefiara para resistir el cortante total VR, que sera igual a:
VR=FC V(VXCT+VYC*) - 31408 kg
El area de acero a cortante Av sera: |
Av = 2%(Ti4)'DE*2 B i 2.53icm?
La separacion de estribos de area Av sera: :
S = Av FY (AD-DB)VR 16.91icm
- = |
» Refuerzo transversal minimo para confinamiento ' |
L } | |
Dv = digmetro de ia varilla de refuerzo #8 12.54 icm
dv = didmetro de estribos #4 11.27 lem
AD = dimensién de dado 3 |55 lcm
| |
La separacion de los estribos no excedera ninguno de ios valores siguientes | 5
!
S1=(850/VFy)Dv | aslem
S2=48 - dv ! 60icm
S3=AD/2 ': 27.5\cm
Se colocaran estribos #4@ 117 cm

E! primer estribo se colocara a no més de 10 cm. de! pafio exterior del dado




5.2 Disefio de zapata .

5.2.1 Revision del peralte por cortante

Para el disefio estructural de la zapata se descontara a Ia 1 presion de drseﬁo

PMAX la presion generada por WS mas Wc sin el dado:

» Q= Presion de disefio =PMAX - (WS+WC-WDADO)B2

1.374 kg/cm®

La re5|stenC|a a cortante del concreto estara regida por la mas severa de e
las dos condlmones s&guuentes _
» Como viga ancha ] - -
d = peralte efectivo = PZ -DB 35 cm
Av = area tributaria por cortante =B [ (B - AD )72 - d] 26250 .cm?
Vv = fuerza cortante de disefio = Av - Q 36067 kg
Ver = fuerza cortante que resiste el concreto como “viga ancha”
si se cumplen las siguientes condiciones, independientemente de la cuantia
de refuerzo :
» elanchoB>=4-d; 4d= 140 <B
» el peralte efectivo d <= 60 cm 'Sl o
» ia relacion R = MRED/ (W *d)<=20 R= 0.927683'< 2.0
Ver=0.53 Frc- B-dVf*c : Frc = 0.85 o 70558 kg
d necesario por disefio = (B-AD)/(2-0. Q‘VFPCIQ) 19.82icm
Ver> Vv : el peraite h_propuesto es aceptable _ |
e L L r
» Accion en dos direcciones ( por penetracién) |
si :
Vu=[B?-(d+AD)*]Q 112530:kg
Ve = fuerza cor‘tante resistente
Ve = AvFC*Frc V f *c= [4"(d+AD)"d]"FC Fre Vf*c ; 186273> Vu
k 3.74*VFPC/Q ' 43.0382767

= (2+k)*AD/( 1+k) 56.2489135/
n= (B-AD3/(1+k) o - 1 1974.98645
Resulta: ¢ + m d -n = 0; resolviendo: o : i
dnecesario = -m/2 + V{(mi2+n] T 24.46icm
PZ necesario = dnecesario +DB o 29.46!> PZ
Como Vc > Vu : el peralte PZ propuesto es aceptable P2 = 40icm .




5.2.2 Disefo del refuerzo

» En el Jecho inferior .

El refuerzo Asi requernido en el lecho inferior estara dado por Asi = pbd y se
determinard como sigue:
Mu = momento resistente= of b d2 FPC g (1-0. 59 q)

q= prlFPC
of = factor de reduccion de resistencia por flexion ) 09
Ahora si: .

Rui =Mu /( of - b - d?), resulta

Rui = FPC*q -0.59 ¢*, de donde
@*-1.7q+1.7 Rui/FPC =0; resolviendo:

q 0.85[1- V(1-2Rui/0.85 FPC)]

p = porcentaje de refuerzo necesario = (FPC/FY) q 3 L

p=(0.85 FPC/FY)[1-V(1-2Rui/0.85FPC)] .. - . (5.2.21) 0.00251135

Y siendo:

Mfi = momento flexionante actuante en el lecho inferior
Mfi = FC[(B-AD)* /.8]Q

Debera cumplirse Mu 2 Mfi

Haciendo Mu = MFi, resulta

|Rui = (FC/gf) [(B- AD)*/(8d9]Q '10.2859167
Que sustituido en (5.2. 2.1) nos determina a p

Finalmente, siendo:

SUSRRREERVERVEN NN VA e —— e e e

¢ = diametro de una varilla de refuer_zo e o #6 1.9 cm
as = dreade unavarilla = 7w @*/4 . B 2.83.cm?
Si = separacién de una varilla de area as, resurta ) )

Si=zas/p d 32.cm

v En el focho superior y

Consuderando que para Ia combmacuon de carga C,Vx, Vy, la distribucion de

presiones siempre corresponde al caso 5, entonces para esta combinacién de

carga no se genera tension por flexion en el lecho superior de la zapata De o
esta manera, solo para_la combmacaén T, Vx, 'Vy, se generara tension por

flexion en el lecho  superior. Despremando el efecto de Vxy Vy fa presion de

disefio Pt. sera: e

Pt=T/(B*-ADY L 0.939
y con este valor se determlnaré el refuerzo necesario, de igual forma que para

el lecho inferior, sustltuyendo prevnamente a Q por Pt Entonces resuita

Rus us = (FC/of) [(B - ADY* / (8 d9)] Pt '7.029458331

=(0.B5FPC/FY)V(1-2Rui/085FPC) T (5.221) 0.00170232|
| i
Finalmente, siendo: o S 4 .
¢ = didmetro de una varilla de refuerzo #5 1.59 tcm
|as = area de una varilla = T @*/ 4 ) B 1.98:cm?

Ss = separacion de una varilla de 4rea as, resulta




Ss=as/p d

» Limitaciones del refuerzo

Las cantidades minimas y maximas de refuerzo estaran dadas por

Pmax 2 p = Pmin

Para Fy = 4200 kg/cm”

f'c B Pmax
500 0.85 0.0153

VLY - ] i ©0.85 {o.0191
300 o - B 0.836 0.0226

350 o o - 1 0.8 fo0.0252)

Pmin = 0.0018 si Fy = 4200 kg/cm’ e i o

Pmin = 7.56/Fy si Fy > 4200 kgicm®

}.a separacion maxima _d_é_l refuerzo m|n|mo no excedera tres veces el espesor

de la zapata ni 45 cm. _ .

ggliq_ag_fpn final del refuerzo : B _—_ ) i ) :__-

» en lecho inferior ambas direcciones . #6 @ - 32 cm

» en lecho superior ambas direcciones #5@ ‘33 'cm




