


Calculo de capacidad portante basado en
geofisica y método convencional

El caso del puente sobre el rio Maicito






Héctor Naranjo Aguay | Tatiana Dranichnikov

Célculo de capacidad portante basado en
geofisica y método convencional

El caso del puente sobre el rio Maicito

ABY/A UNIVERSIDAD
POLITECNICA
YALA [sALESIANA

2012



w4

Cilculo de capacidad portante basado en geofisica y método convencional.
El caso del puente sobre el rio Maicito

Héctor Naranjo Aguay [ Tatiana Dranichnikov

© Universidad Politécnica Salesiana 2012
Av. Turuhuayco 3-69 y Calle Vieja
Casilla: 2074

PB.X.: (+593 7) 2050000

Fax: (+593 7) 4088958

e-mail: rpublicas@ups.edu.ec
www.ups.edu.ec

UNIVERSIDAD POLITECNICA SALESIANA

Casilla: 2074

PB.X.: (+593 7) 2050000

Cuenca-Ecuador

Disefio, diagramacién e impresion: Editorial Universitaria Abya-Yala

ISBN UPS: 978-9978-10-127-8

Impreso en Quito-Ecuador, diciembre 2012

Publicacion arbitrada de la Universidad Politécnica Salesiana



Editorial

El tema de esta tesis es muy actual en el ambito cienti-
fico de todas las naciones y a la vez, y también bastante discuti-
do. La aplicacién de las investigaciones geofisicas, en general, y
de sismica de refraccion, en particular, se utiliza ampliamente
en las obras de ingenieria civil, como en las construcciones hi-
droeléctricas, puentes, tuneles y otras de gran envergadura.

Dentro del ambito de la geotecnia, este método ha te-
nido gran protagonismo por la diversidad y naturaleza de los
problemas que pueden ser resueltos. Al mismo tiempo, se trata
de metodologia no invasiva que permite conocer las caracteris-
ticas fisicas del terreno, determinar su carga portante y grado
de compactacion evitando perforaciones generalmente costo-
sas.

Investigaciones realizadas en los ultimos veinte afios
(Jardine et al., 1986; Batagglio y Jamiolkowsky, 1987; Burland,
1989; Fahey y Carter, 1993; Mayne, 2001) han demostrado la
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gran utilidad de esta metodologia para estudios geotécnicos,
como es el disefio de cimentaciones.'

«La prueba de penetracion estandar (SPT) fue una
de las primeras empleadas para dichos fines, y sigue siendo
ampliamente utilizada, pero también criticada por la incon-
sistencia en sus resultados; su popularidad disminuira en los
proximos afios, debido a la cada vez mayor aceptacion de otras
pruebas que se han desarrollado»,! como es la metodologia a la
que se refiere en la tesis.

Es muy importante contar con equipos especializa-
dos de prospeccion sismica en las investigaciones del subsuelo
para obtener la informacidn geotécnica necesaria, lo que per-
mite establecer un servicio continuo a la comunidad en las
aplicaciones de esta metodologia que involucra la cimentacién
de obras civiles en general, de tal forma que la informacién
suministrada contribuya hacia una oportuna y eficiente toma
de decisiones.

Por este motivo se consideré muy interesante y sus-
tancial realizar una comparacién de los resultados obtenidos
en base a diferentes metodologias: SPT y método de refraccion
sismica, tema que se desarrolla a continuacion.

Ing. Tatiana Dranichnikov

! Caracterizacion de suelos arenosos mediante anélisis de ondas de superficie. Salvador Lazcano Diaz del
Castillo. Maestro en Ciencias. Especialidad: Ingenieria Civil, México, 2007
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CarituLo 1
Generalidades

1. Introduccion

El tema para la elaboracién de esta tesis fue escogido
por lo importante que es el estudio de capacidad portante del
suelo para cualquier tipo de obra en la construccion. Este estu-
dio en nuestro pais, por lo general, se lo realiza en base al ensa-
yo de penetracion estandar SPT que se lo ejecuta en el campo y
el ensayo triaxial ejecutado en el laboratorio.

Pero en los ultimos afos en el Ecuador estos calculos
se estan realizando en base a geofisica y mas concretamente
por refraccién sismica. Tal es su implemento que incluso el Mi-
nisterio de Transporte y Obras Publicas lo esta utilizando.

Por tal motivo surgié la idea de realizar un andlisis
comparativo del cdlculo de capacidad portante en base a geofi-
sica y método convencional, apoyado en la complementacién
técnica y econdmica para distinguir viabilidad y eficacia de los
mismos.

Los fundamentos para cada método son diferentes.
El geofisico es un método indirecto superficial con ayuda de
instrumentos especializados (sismoégrafos), donde la interpre-

tacion de los datos es fundamental para los adecuados resulta-
dos.



w2

El método triaxial consiste en obtener muestras in-
alteradas dentro de las perforaciones con ayuda del tubo de
pared delgada y su posterior ensayo en laboratorio. El ensayo
de penetracion estandar (SPT) es un método semidirecto rea-
lizado en el sitio con la ejecucion de perforaciones arrojando
resultados que deben ser obligatoriamente correlacionados y
corregidos para su correcta definicion.

2. Objetivo general

El objetivo principal de la presente tesis consiste en
realizar el analisis comparativo teérico y practico del calculo
de capacidad portante del suelo en base a los métodos antes
mencionados, con el fin de deducir la conveniencia o no del
método geofisico.

Hay que mencionar que la utilizacién de este método
tiene muchas discusiones e indecisiones en nuestro medio, y
considerarlo respecto a los métodos convencionales que son
los mas utilizados para la obtencidn de este calculo.

Cabe destacar que este trabajo es analizar los resulta-
dos de los ensayos realizados para CORPECUADOR 2004, en
los estudios de la ampliacion del puente sobre el rio Maicito.

3. Objetivos especificos

* Analizar y comparar los resultados obtenidos por los méto-
dos mencionados.

* Indicar las alternativas favorables desde el punto de vista
técnico y econdmico.

* Evaluar el impacto ambiental provocado por la utilizacién
de cada método a aplicarse.



4. Alcance del estudio

En nuestro pais dentro, del campo geotécnico, el mé-
todo geofisico no es muy utilizado para célculo de capacidad
portante de las cimentaciones por tener muchas incertidum-
bres. Cabe mencionar que su aplicacion es investigada en dife-
rentes partes del mundo como Rusia, Japon, México y Turquia
donde es ampliamente utilizado.

Como parte de la investigacion y siendo actualmente
requerido en nuestro medio para realizar diferentes estudios
geotécnicos, en este trabajo analizamos y comparamos el mis-
mo con los métodos convencionales, siendo los mas utilizados:
el ensayo triaxial, donde se obtienen los parametros de resis-
tencia al corte del suelo (C y ¢) para determinar la capacidad
portante del suelo, y el ensayo de penetracion estandar (SPT)
que ultimamente tienen mas acogida para realizar los estudios
geotécnicos.

El ensayo de SPT tiene el inconveniente de que no se
lo realiza con las correcciones respectivas, provocando asi mu-
chas dudas en la utilizacion de este método.

Con este trabajo se investiga cual de los métodos es el
mas conveniente y aconsejable desde el punto de vista técnico,
economico y ecologico, lo que puede servir de guia a los inte-
resados y profesionales en el calculo de capacidad portante del
suelo.

5. Metodologia

Para este trabajo investigativo se muestra la técnica y
factores que llevan a determinar cual de los métodos es el mas
aconsejable y favorable para ser empleado en los estudios de
capacidad de carga para cimentaciones.
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El trabajo consistié en la recoleccion de todos los da-
tos referidos a los estudios realizados para la cimentacion de la
ampliacion del puente sobre el rio Maicito ubicado en el kil6-
metro 13+780 de la carretera El Carmen-La Crespa.

Para alcanzar el objetivo propuesto se recopilaron los
siguientes mapas e informes:

* Mapa topografico: hoja San Pedro de Suma-Manabi a esca-

la 1:50.000.

* Mapa geoldgico: hoja Santo Domingo a escala 1:100.000.

* Mapa de cuenca hidrografica del rio Maicito.

* Informe hidroldgico relacionado con el 4rea de estudio,
que proporciona resultados favorables para la investiga-
cion.

* Informe del estudio geoldgico-geofisico para disefio
de cimentacion de la ampliacion del puente sobre el
rio Maicito realizado para CORPECUADOR en el afio
2004.

* Informe del estudio de suelos para cimentacion del
puente sobre el rio Maicito realizado para CORPECUA-
DOR.

Para el estudio de impacto ambiental del puente sobre
el rio Maicito se orientd a identificar las acciones que modifi-
quen los usos del suelo, determinados a través de las matrices
de Leopold y matriz de causa-efecto.

En el trabajo de oficina se realizaron hojas de célculo
con su respectivo formato para la investigacion de los resulta-
dos obtenidos por los diferentes métodos, y el plano de disefio
con sus concernientes alternativas y consideraciones.



CapiTuLO 2
Descripcidn tedrica de los métodos

1. Teoria de capacidad portante

En la ingenieria geotécnica se denomina capaci-
dad portante a la capacidad del suelo para soportar las cargas
aplicadas sobre él. Técnicamente la capacidad portante es la
maxima presion media de contacto entre la cimentacion y el
suelo, tal que no se produzca un fallo por cortante del suelo o
un asentamiento diferencial excesivo. Por tanto, la capacidad
portante admisible debe estar basada en uno de los siguientes
criterios funcionales:

« Sila funcién del suelo de cimentacion es soportar una de-
terminada tension independientemente de la deformacion,
la capacidad portante se denomina carga de hundimiento.

« Silo que se busca es un equilibrio entre la tension aplicada
al suelo y la deformacién sufrida por este, debera calcu-
larse la capacidad portante a partir de criterios de asiento
admisible.

Terzaghi en 1943 fue el primero en presentar una
teoria para evaluar la capacidad portante de cimentaciones su-
perficiales, la cual dice que una cimentacion es superficial si
la profundidad (Df) de la cimentacién es menor que o igual
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al ancho de la misma. Sin embargo, investigadores posteriores
han sugerido que cimentaciones con (Df ) igual a 3 o0 4 veces
el ancho de la cimentacién se definen como cimentaciones su-
perficiales.

Terzaghi sugirié que para una cimentacion continua o
de franja (es decir, la razén de ancho a largo de la cimentacién
tiende a 0) la superficie de falla en un suelo bajo carga dltima,
en el caso de falla cortante general, es segun la Fig. 2.1.

El efecto del suelo arriba del fondo de la cimentacién
se supone reemplazado por el efecto de una sobrecarga equi-

valente:
q =y*Df

Figura 2.1: Grafico de capacidad portante del suelo.



En su planteamiento, Terzaghi llega a la propuesta de
una ecuacion para obtener la capacidad portante critica (q.),
para una zapata alargada:

1
g, =c*N +y*Df *N, +E*}/*B*Ny

Y para el caso de emplearse una zapata cuadrada y
circular respectivamente, propone:

q,=13%c*N, +y*Df *N, +04*y*B*N,

g, =13%c* N, +y*Df *N, +03%y*D* N,

Como es conocido los valores de los factores de capa-
cidad de carga (N N,y N, ) Terzaghi los establece en fun-
c? q

cion de dngulo de friccion (¢). De las anteriores ecuaciones,
pueden desprenderse algunas observaciones en funcion de los
tres elementos basicos componentes de estas ecuaciones:

* Los factores de capacidad de carga dentro de cada uno
de los elementos consideraran las caracteristicas fric-
cionantes a través de ¢.

* Enel primero se considera las caracteristicas cohesivas
del suelo al involucrar el valor de cohesion (C).

* En el segundo elemento influye en el resultado final la
profundidad de desplante de la zapata (Df) asi como el
peso unitario del suelo (y)encima de la cimentacion.

* En el ultimo elemento se involucra la forma de la ci-
mentacion al incluir la dimensién del ancho de la zapa-
ta (B) y peso unitario del suelo bajo la base de la cimen-
tacion.

7@



w8

Por lo tanto, se establece que un suelo no tiene una
capacidad portante fija y Gnica, como en algunos casos reales
se pretende considerar, sino que esta dependera de las carac-
teristicas particulares del suelo (cohesion, friccion y peso uni-
tario) y caracteristicas de la cimentacion especifica a construir
(profundidad de desplante (Df), ancho (B) en zapatas rectan-
gulares y el radio (D) en circulares). Varios investigadores han
propuesto modificaciones a la teoria de Terzaghi por presentar
valores conservativos, considerando una mayor importancia a
los aspectos de profundidad y forma de una cimentacién (in-
vestigadores como Meyerhof, Hansen y Chen).

La férmula mas utilizada es de Meyerhof que toma en
cuenta todos los aspectos arriba indicados:

qg;=c'N,s.-d.+y D,"N, s, -d, +05y-B-N, s, -d,

2. Método geofisico
2.1. Descripcion general de los métodos geofisicos

Los métodos geofisicos de prospeccion han resultado
de gran utilidad en el estudio y desarrollo de las geociencias.
La integracion de los diferentes métodos geofisicos permite
realizar interpretaciones globales relacionadas con cualquier
fendmeno geoldgico que sea de caracter prospectivo para la
geotecnia y en el campo de la investigacion para determinar
las caracteristicas geoldgico-geotécnicas de un terreno, como
parte de las técnicas del reconocimiento geotécnico.

Estos métodos representan una herramienta indis-
pensable en la exploracion de suelos y pueden ser clasificados
como:



» Métodos sismicos por refraccion;
» Meétodos eléctricos;
» M¢étodos gravimétricos.

Cada uno de estos métodos se emplea dependiendo
del objetivo y la profundidad que se desee alcanzar en el sub-
suelo.

Se debe a que mediante estos estudios se obtiene una
mayor cantidad de informacién en relacion a estructuras pre-
sentes en el subsuelo. Sirven para evaluar las caracteristicas del
terreno basandose en la medida de ciertas magnitudes fisicas
tomadas generalmente en la superficie del terreno vy, si son di-
ferentes entre si, es posible localizar los contactos entre las dis-
tintas capas de terreno.

Los métodos eléctricos (sondeo eléctrico vertical) tie-
nen gran utilidad en la ingenieria civil, pero el de mayor utiliza-
cion es el sismico de refraccion. La base de este es la medicion
del tiempo de propagacion de las ondas eldsticas, transcurrido
entre el sitio donde se generan las ondas sismicas y la llegada
de estas a diferentes puntos de observacion.

Aunque, como cualquier otro método puede tener
algunas limitaciones, gracias a su rapidez y economia, esta es-
pecialmente indicado para investigar dreas extensas o alinea-
ciones de gran longitud entre los puntos que se encuentren
alejados, y de esta forma tener un perfil del subsuelo y poder
interpolar los resultados obtenidos en las prospecciones extre-
mas, o establecer, en su caso, la necesidad de realizar sondeos
intermedios.

En los métodos geofisicos por lo general se aconseja
que deben ser considerados en conjunto con otros métodos ta-
les como sondeos SPT y ensayos triaxiales, para poder realizar
comparaciones entre los datos obtenidos.
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Los trabajos de campo e interpretacion de las medidas
durante los métodos geofisicos deben estar realizados por per-
sonal altamente calificado y con experiencia en la ejecucién y
procesamiento de los resultados.

2.2. Método de refraccion sismica

La refraccion sismica es particularmente usada en el
reconocimiento de areas donde practicamente no existe infor-
macion geologica de la superficie, particularmente en estudios
de ingenieria y geotecnia para determinar la profundidad de la
roca dura, el grado de meteorizaciéon y competencia de la roca
dura, asi como también para obtener la velocidad a lo largo
de la superficie refractora que resulta de la interfase entre dos
medios con distintas propiedades fisicas.

Este procedimiento se fundamenta en la diferente ve-
locidad de propagacion de las ondas vibratorias de tipo sismico
a través de diferentes materiales. Estas perturbaciones sismicas
originan los diferentes tipos de ondas: las ondas “P” (longitu-
dinales) y ondas “S” (transversales), que son de interés funda-
mental en la prospeccién de refraccion sismica.

Existen un conjunto de principios y leyes los cuales
rigen la propagacion y la trayectoria de las ondas sismicas du-
rante el proceso de refraccion:

*  Principio de Huygens: se basa en una construccién
geométrica simple que permite calcular a partir de
una posicion determinada la posicion futura del fren-
te de onda. Establece que: “todos los puntos de un
frente de onda actuan como puntos de origen para la
produccion de nuevos frentes de ondas que se extien-
den en todas las direcciones. El nuevo frente de ondas
sera la envolvente de todos los pequenos frentes de
onda” (Fig. 2.2).



Figura 2.2: Propagacion de un frente de onda de acuerdo al principio de Huygens

(tomada del Serway).

Principio de Fermat: establece que: “un rayo luminoso
que va de un punto a otro sigue una trayectoria tal que,
comparada con otras trayectorias cercanas, el tiempo
que requiere para recorrerla es el minimo”.

Ley de refraccion: a partir del principio de Huygens
y/o del principio de Fermat, la ley de refraccién estable-
ce que el seno del angulo incidente es al seno del angulo
de refraccién como la velocidad de la onda incidente es
a la velocidad de la correspondiente onda refractada:

sinfl V1
sing2 V2

21 m
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Para entender mejor este método, se presenta de mane-
ra esquematica en la Fig. 2.3 el caso simple de 2 capas
que tienen las velocidades de (V1) y (V2), respectiva-
mente, con V2 > V1, separadas por una interfase.

Cabe indicar que esta suposicion (V2>V1) es limitante
en la utilizacién del ensayo de sismica de refraccion.

Figura 2.3: Modelo de dos capas, con la velocidad de la primera capa mayor

(Boyd, 1999).

A partir de una fuente sismica ubicada en la superfi-
cie, la energia se desplaza en todas las direcciones. En la Fig.
2.4 se muestran varios cortes verticales en donde se presenta
la evolucion de la propagacion en tiempo del frente de onda
generado (cuadros a y b). En el cuadro c es posible identificar
con mas detalle las ondas directas y las refractadas. Por tltimo
en el cuadro d se diferencian claramente todos los frentes de
ondas generados en los procesos de reflexion y de refraccion
que ocurren en el momento en que el frente de onda choca
contra la superficie que representa la interfase.



Cuando los rayos provenientes de la fuente alcanzan
en angulo critico (i.), en la interfaz, entre los medios se genera
el frente de ondas refractado hacia el medio superior, este caso
es de interés en la refraccién sismica. Este frente de onda viaja
alo largo de la interfase de refracciéon con una velocidad (V2).

Estas ondas poseen la propiedad unica de transmitir
energia a la capa suprayacente de manera continua mientras
viajan a lo largo de la interfase, como un frente de onda que
emerge con un angulo igual al de incidencia (i.). Esta energia
es la que llega hasta los gedfonos. (Fig. 2.5y 2.6).

Figura 2.4: Propagacién de las ondas en un medio actstico de 2 capas (Boyd, 1999).

El angulo critico es alcanzado cuando el angulo de re-
fraccion es mayor que el angulo de incidencia, es decir cuando
es igual a 90°, resultando una expresion que esta definida sola-
mente por la velocidad correspondiente a cada capa.

sini=v—1
)

23|



Figura 2.5: Refraccion al medio suprayacente con dngulo critico (Boyd 1999).

Figura 2.6: Diagrama de trayectorias de ondas directas, reflejadas y refractadas (dngulo criti-

co) generadas a partir de una fuente.
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Las mediciones realizadas sobre diversos medios
permiten establecer que la velocidad de propagacion de onda
longitudinal varia entre 150 y 2500 ™/ en los distintos suelos,
correspondiendo los valores mayores a mantos de grava muy
compactos y las menores a arenas sueltas; los suelos arcillosos
tienen valores medios, mayores para las arcillas duras y meno-
res para las suaves. En roca sana los valores oscilan entre 2000
y 8000 ™/ . En el agua la velocidad de propagacion de este tipo
de onda es del orden de 1400 ™/ .

El método consiste en provocar una explosion en un
punto determinado del area a explorar usando una pequefa
carga de explosivo, usualmente nitroamonio o por golpe de
martillo (combo).

Por la zona a explorar se sitian registradores de on-
das (geofonos), separados entre si aproximadamente de 5 a
30 m. La funcion de los gedfonos es captar la vibracion, que se
transmite amplificada a un sismdgrafo central que marca va-
rias lineas (sismogramas), una para cada geéfono. Suponiendo
una masa de suelo homogénea que yace sobre la roca basal,
unas ondas llegan directamente a los ge6fonos viajando a tra-
vés del suelo a una velocidad (V1); otras ondas llegan después
de cruzar oblicuamente dicho suelo. Hay un angulo critico de
incidencia respecto a la frontera con la roca basal que hace que
las ondas ni se reflejen ni se refracten hacia adentro de la roca,
sino que viajan paralelamente a dicha frontera, dentro de la
roca, con una velocidad (V1) hasta ser recogidas por los geo-
fonos, después de sufrir nuevas refracciones, para transmitirlas
al sismografo. El tiempo de recorrido de una onda refracta-
da esta determinado por su angulo critico, que depende de la
naturaleza del suelo y de la roca. Un esquema del dispositivo
aparece en la (Fig. 2.7).

El sismografo al interceptar la llegada de las ondas
proporciona los sismogramas, graficos donde se recogen los
tiempos de llegada de la onda a cada gedfono.
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Figura 2.7: Esquema del dispositivo para exploracion geofisica por el método sismico.

En base a este sismograma y distancia entre los ged-
fonos se construye una grafica (dromocrona) que relaciona
esta distancia del ge6fono al punto donde se originé la pertur-
bacidn, con el tiempo que tardd en registrarse la onda en ese
geofono. Como las ondas directas y refractadas comienzan a
llegar al gedfono en tiempos diferentes bien determinados se
calculan de la dromocrona los valores tipicos de V] y V2. En
los geéfonos proximos al punto de la explosion las ondas direc-
tas llegan antes; en los alejados llegan primero las refractadas.
Hay un punto de cruce (Fig. 2.7 y 2.8), en el cual los dos tipos
de onda llegan a la vez.

Dibujando los instantes en que el gedfono recibe la
primera excitacién en funcién del alejamiento del gedfono,
se obtienen dos rectas. Hasta el punto de cruce, el primer im-
pulso es de onda directa, en la que el tiempo de excitacion es
proporcional a la distancia del gedfono: del punto de cruce en



adelante, la primera excitacion es de onda refractada en la que
el tiempo es una cierta funcién de la distancia.

Figura 2.8: Curva camino-tiempo para un disparo de refraccion.

Se obtienen asi dos rectas que, se cruzan en la abscisa.
Si (Xc) es la abscisa de tal punto, puede demostrarse en la Fig.
2.8 que:

o Xe [r2-m
2 \r2+11

Donde.

H: Es el espesor del estrato de suelo homogéneo.

V1Y V2: Velocidades que se determinan de las pendientes
de las 2 rectas de la Fig. 2.8.
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Los casos practicos no son tan sencillos y frecuen-
temente se hace necesaria una gran experiencia por parte del
técnico que va a interpretar los resultados obtenidos, ademas
de una exploraciéon convencional del suelo para una interpre-
tacion mas correcta de dichos resultados.

Al conocer los valores de las velocidades de las on-
das “P” y “S” (Vp y Vs), se pueden determinar las propiedades
elasticas de las diferentes capas detectadas. Las velocidades Vp
y Vs estan en funcion del coeficiente Poisson (#7) y del médulo
de Young (E), segtn las ecuaciones:

Ell-n
Vp= |——x TV
P \(5(1+77)(1—217)
E
Vs =
"2 (+n)

De donde: w_ [2(-y
Vs \(1-29)

De la relacién de velocidades Vp y Vs se puede obte-
ner las ecuaciones para el calculo de las propiedades elasticas
del material del terreno (Oguilbi A, 1990, Savivh A, 1990); tales
como coeficientes de Poisson, modulo de elasticidad y médulo
de corte.

Coeficiente de Poisson (77)

Cuando un cuerpo se acorta por efecto de una com-
presion, se alarga en la direccion perpendicular a la compre-
sién. Un cuerpo alargado por efecto de una traccién, dismi-
nuye su ancho en la direccién perpendicular a la tension. La
relacion entre la deformacion transversal (¢,,) y la deformacion
longitudinal (¢;) se denomina coeficiente de Poisson.



Vp? - 2Vs?

En funcién de las velocidades Vp y Vs: |17= W—Vsz)

Cuando una tensién actia en un cuerpo en una di-
reccion y el volumen del cuerpo es constante, el coeficiente de
Poisson tiene su valor maximo igual a 0,5.

. Rango del coeficiente de
Tipo de roca .
Poisson
Roca consolidada, no alterada! 0,2-0,3
Roca sedimentaria clastica? 0,2-0,5

Moddulo de Young (E)

En el caso de tensiones de compresion o de traccion,
que dan origen a una deformacién pequeia, la magnitud de
esta deformacion es proporcional a la tension (Ley de Hooke).

o
E-Z

Donde:
O = tension
¢ = deformacidon

En funcion de (Vp y Vs):

E-0 Vs 3Vp? - 4Vs?
Vp? - Vs?

Donde:
0 = densidad del material del terreno

! Por ejemplo calizas de grano fino, rocas cristalinas.
2 Variando con la porosidad y el estado de meteorizacién.
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Valores de médulo de elasticidad (E) relacionados a
las rocas estan expuestos en el anexo 1.

Moddulo de rigidez o de cizallamiento (E)

El esfuerzo de cizallamiento se denomina la tensién,
que actia paralelamente al area dando origen a una deforma-
cion por fractura; se expresa por el angulo de deformacién que
se forma por la superficie original del area y la superficie defor-
mada por la tensién ejercida paralelamente al area.

E

G=——=0 Vs’
2(1+7m)

En funcidn de velocidad Vis:

2.2.1. Equipo para la medicion de refraccion sismica

El equipo de medicién de refraccion sismica (anexo
2) se compone basicamente por una fuente generadora de on-
das sismicas, sensores que detectan las ondas (gedfonos) y el
equipo de adquisicion y almacenamiento (sismdgrafo).

*  Fuente sismica. Es generadora de ondas sismicas con
control de la localizacién y el tiempo. La perturbacion
artificial conocida como impulso sismico, produce
ondas a través de un evento de duracién corta o ins-
tantanea. Existen tres tipos de fuente:

* Fuente de impacto. Generalmente son martillos
(combos); la energia transmitida al suelo por este mé-
todo no es muy grande, por lo cual se deben aplicar
varias veces los impactos al suelo con el fin de mejorar
la sefal de llegada y suprimir el ruido. Existen otras
fuentes de impactos mecanicos, por ejemplo caida de
un gran peso de una altura de 2-3 metros.



Carga explosiva. Representa un tipo de fuente que ge-
nera mayor energia. La explosiéon puede ocurrir en un
tiempo corto, de micro a milisegundos, dependiendo
de la naturaleza, cantidad del explosivo y del material
de terreno.

Disparos. Se utilizan balas o cartuchos. La energia
generada es mayor que la producida por la fuente de
impacto y por lo general menor al producido por las
cargas explosivas.

Sensores de grabacion

Por lo general en sismica de refraccién se usan geo-
fonos de un componente (en su mayoria vertical) o
de varios componentes para detectar ambas ondas, los
cuales se ubican a lo largo de un tendido sismico en
diferentes puntos alineados entre si. Los tendidos se
caracterizan por tener un espaciado de geéfonos con-
trolado; este espaciado puede ser equidistante o no
dependiendo del caso. Actualmente se usan tendidos
para 12, 24 o 48 gedfonos, dependiendo de la resolu-
cidn lateral y de la profundidad de investigacion que
se desee alcanzar.

Equipo de adquisicion y almacenamiento
El equipo de adquisiciéon y almacenamiento estd cons-

tituido basicamente por la unidad de apilamiento y di-
gitalizacion, cables sismicos y un gatillo o “trigger”.
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* Unidad de apilamiento y digitalizacion: esta unidad
es conocida generalmente como “sismografo’; con ella
se adquieren, digitalizan y procesan los datos. Esta po-
see puertos de entrada a través de las cuales se reciben
las sefiales enviadas por los gedfonos; a cada gedfono
le corresponde un canal y sus sefales pueden ser filtra-
das y digitalizadas de acuerdo con las indicaciones del
usuario.

* Cables sismicos: estos cables poseen un cableado inter-
no por el cual se transmite la sefial de cada ge6fono a la
unidad de adquisicion. Por lo general se usan dos cables
para conectar en cada uno la mitad de los ge6fonos.

* Gatillo “Trigger”: representa el accionador para que
el sismdgrafo comience a grabar; es un cable conecta-
do, cercano a la fuente sismica, de manera tal que en
el instante en que se genere el impacto, el sismografo
comience a grabar las sefiales provenientes de los ged-
fonos.

2.3. Aplicacion del método geofisico en el campo de geotecnia

A continuacion se analizaran algunas experiencias de
la utilizacién del método de sismica de refraccion en diferentes
paises del mundo y su aplicaciéon para conocer las propiedades
fisico-mecanicas en los terrenos para cimentaciones.

2.3.1. Método ruso
En Rusia desde hace varias décadas (1971) se ha esta-

blecido la relacion entre las propiedades fisico-mecanicas de
los suelos en base a la prospeccion sismica.



Se realizaron muchas investigaciones experimentales
y tedricas entre los geofisicos e ingenieros civiles en conjunto
con las organizaciones gubernamentales de la ex URSS.

Seguin estas investigaciones la velocidad de propaga-
cion de las ondas eldsticas en el suelo depende de su composi-
cién, densidad, humedad, porosidad, dureza, de las uniones es-
tructurales, profundidad de yacimiento, edad geoldgica y otros
factores mas. G. N. Nazarov estableci6 la correlacion funcional
entre algunas caracteristicas fisico-mecanicas y las obtenidas
por refraccién sismica de los suelos para los fines constructi-
vos, que se utiliza ampliamente en la practica en Rusia.

Con los valores conocidos de las velocidades de las
ondas “P”y “S” (Vp y Vs), y en base a la teoria lineal de la elas-
ticidad, se puede obtener: coeficiente de Poisson (), mdédulo
de Young (E), médulo de corte o de cizallamiento (G), mddulo
volumétrico (K). (anexo 3).

Estos parametros, ademas de su valor para algunos
céalculos especiales, ampliamente se los utiliza para obtener di-
ferentes correlaciones con las caracteristicas fisico-mecanicas
de los suelos (anexo 3). También en este anexo se representa la
relacion que existe entre las velocidades de propagacion de las
ondas elasticas y coeficiente de Poisson.

Lo que da a entender que las velocidades Vs y Vp no
tienen relacion directa, sino que esta relacion esta en funcioén
del valor del coeficiente de Poisson del terreno.

Una de las principales caracteristicas fisico-mecani-
cas de los suelos lo constituye el médulo de deformacion (E,).
Su determinacién por el método de exploracidn sismica es el
de mejor perspectiva. El mdédulo de elasticidad (E) y el mdédulo
de deformacion (E,,), caracterizan desde diferentes puntos de
vista la respuesta del terreno a la deformacion.

El médulo de Young (E;ni,) determinado por los
datos de la exploracion sismica para la mayoria de las rocas se
diferencia sustancialmente del médulo de deformacién (E,,),
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determinado por los resultados de los ensayos de carga esta-
tica. Para las rocas duras esta diferencia es relativamente pe-
quefla no mayor a 10-15%, pero para los suelos sueltos puede
alcanzar hasta mas de 10 veces.

Siempre se tiene la desigualdad.

dindmico

> Edef

Las principales razones que generan diferencias gran-

des entre E,;,..., ¥ E,,; son:

* Los suelos no son un medio elastico ideal.

* Diferencia significativa de las presiones bajo las
cuales se determinan E;,smico ¥ Euer-

* Gran diferencia de los tiempos de accion de las car-
gas.

* Diferencia en el caracter de la accién de las tensio-
nes actuantes.

* Los suelos son materiales heterogéneos.

* Diferencia de las dimensiones de las muestras de
suelos que participan en cada medicion.

La utilizacion de la exploracion sismica para valorar el
moddulo de deformacion de los suelos en el presente, es posible
solo con la utilizacién de una serie de relaciones de correla-
cidén, encontradas para algunos tipos de suelos, que yacen en
determinadas condiciones ge6logo-ingenieriles.

Muchas investigaciones en diferentes regiones de la
ex URSS, permitieron determinar una relacion de correlacion
estable entre el modulo de deformacion y el médulo elastico de
los suelos arenosos.



En suelos arenosos con humedad natural, que yacen
de 2.0 a 2.5 m sobre el nivel freatico, el médulo de deformacion
puede ser encontrado por la férmula empirica:

E,;=008539 E +300 [ "%z]

Una valoracion rapida del médulo de deformacion en
las mismas condiciones puede ser ejecutada con la férmula:

E, =0.1425 Vp + 1.9848 Vs — 270 [k%z}

Para los suelos arenosos, que yacen 0.5 m bajo el nivel
freatico, el modulo de deformacion puede ser encontrado con
las férmulas:

E, =00445 E +31.0 ["%Z]

Euy= 15175 Vs - 189 "7 |

Eyy=2261%10° Vs* + 42 ["%z]

Las dos tltimas férmulas dan una exactitud un tanto
menor, se las recomienda para una rapida determinacién del
modulo de deformacion en el campo.

Cerca del nivel freatico (N.F = 2.5m < Z =< N.F + 0.5m),
se realiza el célculo del médulo de deformacién de la manera
siguiente:

E, = 008176 E - 46.0 { "%z]

vrov (2) v,(2)
Euy= - VN.F] *Eyt ‘I/N.F *Ey

P P
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Donde:
(V") Velocidad limite de las ondas longitudinales en
el nivel freatico
V(Z)Velocidad de las ondas longitudinales en la zona
de transicion
10007 < V,(Z) < yN¥*
E,;’ Médulo de deformacion para los suelos con hu-

medad natural
E Moédulo de deformacion para los suelos saturados

En suelos saproliticos” de los Urales, que yacen sobre
el nivel freatico, el médulo de deformacién puede ser encon-
trado con las siguientes férmulas:

kef
Edff =0.1116 Edina’mico -420 [ 4,,12]

——
Ey = 00738 Vp+2.5 Vs - 348 [ %

La segunda férmula que da menor exactitud se reco-
mienda para una rapida determinacién del modulo de defor-
macioén en el campo.

En cualquier suelo areno-arcilloso (excepto arcillas),
que yacen sobre el nivel freatico, el mdédulo de deformacién se
lo calcula con las siguientes férmulas:

dindmico

k
E,=009346E, . +4.0 [ g%nz]

k,
Eyy=0.099 Vp+2.343 Vs - 3315 [ g%n]

" Saprolito. Producto de una profunda meteorizacion fisico-quimica de rocas igneas con estructura no destruida.



Para los suelos limosos no saturados tipo Loess (sur
de Ucrania).

kgf
E,=0045E, . +70 [ @ ]

Las férmulas enunciadas para la valoracion del mé-
dulo de deformacion han sido objeto de posteriores comproba-
ciones independientes con métodos de campo en las diferentes
regiones de la ex URSS. Se recomienda utilizar estas formulas
con mucha precaucion para los suelos de otras regiones.

En la mayoria de los casos los resultados son satisfac-
torios plenamente y su diferencia no sobrepasa del + 10 a 15%
del valor medio del médulo de deformacién. Esta demostrado
que este error en el valor del médulo de deformacion en la ma-
yoria de los casos garantiza la exactitud necesaria en los calcu-
los de asentamiento de los edificios u otras obras.

Calificacion de otras caracteristicas fisico-mecani-
cas de los suelos

Las investigaciones experimentales indican que las
caracteristicas sismicas de los suelos estan fuertemente corre-
lacionadas con una serie de caracteristicas fisico-mecénicas de
los suelos. Pero determinar estas correlaciones se complica por
dos situaciones:

1. La mayoria de las caracteristicas fisico-mecanicas de
los suelos por los métodos geotécnicos, en el presen-
te, se los determina en el laboratorio con muestras;
entonces la comparacion de estos, con los datos de
la exploracion sismica de superficie en el campo, se
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dificulta por la diferencia de escala de las investiga-
ciones.

2. Por cuanto no existen investigaciones tedricas en este
campo, no es claro el tipo y estructura de las correla-
ciones buscadas.

Por las razones indicadas, frecuentemente se obtienen
correlaciones en las cuales se utilizan tantos datos de campo,
asi como de laboratorio de las caracteristicas fisico-mecdanicas
de los suelos.

Cohesion especifica C kg%mz . Segun I. G. Mindel
existe una correlacion entre la cohesion y el modulo elastico de
corte (G). Para los limos de loess del sur de Ucrania fue deter-
minada la siguiente férmula:

C=48*%10*G-0.08

Con una menor exactitud la cohesion de estos suelos
en condiciones de laboratorio se puede determinar directa-
mente por la velocidad de propagacion de las ondas longitudi-
nales de ultrasonido:

C = 24%10* Vp - 0.63

Para los limos no colapsables de Prikam, se obtuvo
la siguiente correlacion entre la cohesion y el médulo de corte

(G):

C =75%10°G -0.356

Para las arcillas de Prikam, se obtuvo la siguiente co-
rrelacion:

C=51.1%10° G - 0.657




En los suelos saproliticos de los Urales la cohesiéon C
se la puede determinar con la siguiente ecuacion:

C=0908 —0.168 Vy

Vs
c=—05% 4073
Vo 141
Vs

Para cualquier suelo limoso con humedad natural, la
cohesion se la puede determinar con la siguiente féormula ge-
neralizada:

C =38*%10° G + 0.087

kg
Tension de corte T ( %mZ) En los limos secos no co-
lapsables de Prikam el esfuerzo se determiné a través del mo-
dulo de cizallamiento con la férmula siguiente:

t=286.8*10"G +0.013

La tension especifica de corte en los limos secos co-
lapsables de Prikam, puede ser determinada por cualquiera de
estas dos férmulas:

T=27.1¥*10°G + 0.675

1=16.9%102G"+0.423

Para determinar la tension especifica de corte de arci-
llas de Prikam se obtuvo la férmula siguiente:

T=48.9%10"°G - 0.049
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Angulo de friccién interna ¢ . Para obtener el angulo
de friccién de suelos granulares segtin la informacion de sismi-
ca de refraccion se han propuesto algunos métodos.

En suelos saproliticos de los Urales, el angulo de fric-
cidén interna se lo puede determinar por una de las siguientes
férmulas:

Vp
=464 - 9.65
0 965701

)= 9.17
Vp
,W_ 141

Para limos no colapsables de Prikam se obtiene la si-
guiente féormula para el angulo de friccion interna:

+16

T-C
p=arctg

¢ =arc tg (11.8%107° G + 0.369)

Peso volumétrico y. Para obtener el peso volumétri-
co de los suelos, segun las velocidades de propagacion de las
ondas, se utilizan diferentes correlaciones entre el peso volu-
métrico y la velocidad de las ondas elasticas. La relaciéon mas
estrecha entre el peso volumétrico de las rocas es con la veloci-
dad de propagacion de las ondas longitudinales.

La velocidad de propagacion de las ondas transversa-
les es menos informativa, ya que la humedad de los suelos casi
no influye en su valor.

El peso volumétrico de suelos saproliticos de los Ura-
les se puede determinar por la féormula:

=1.516*1072 1.597 87
14 Vp + [ o’




Densidad (d,)del esqueleto de un loess de Uzbekistan
se propone obtenerla con la férmula siguiente:

d, =1.19+475%10"Vs [gT 3]
cm

Coeficiente de colapsabilidad relativa (i), no esta di-
rectamente relacionado con las caracteristicas sismicas de los
suelos. Sin embargo, las investigaciones experimentales certifi-
can la existencia ya sea de una relacion cualitativa o cuantitati-
va del coeficiente de colapsabilidad relativa de los suelos con la
velocidad de propagacion de las ondas longitudinales.

En limos colapsables de Prikam, el coeficiente de co-
lapsabilidad relativa (i)se lo puede determinar con la férmula:

6
i=0.6768 *11/0—3 -0.0003

P

Humedad de los suelos (w)influye grandemente en
la velocidad de propagacion de las ondas longitudinales. Te-
niendo un modelo teédrico de los suelos, se puede cuantificar
la influencia de la humedad en las caracteristicas sismicas de
esos modelos.

Para esto generalmente, se accede al uso del analisis
de correlacion.

Para los limos de los Urales, se obtuvo la siguiente for-
mula para valorar la humedad de los suelos:

w=0.0105Vp +4.65 (%)

Refiriéndose a los ensayos de SPT existen correlaciones
entre el numero de golpes y la velocidad de propagacion de las
ondas longitudinales. Asi para los loess de Ucrania, I. G. Mindel
dedujo que:

N=002847p-76 S0P
m
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2.3.2. Método japonés

En este numeral se han recogido algunos datos de
aplicacion de las propiedades dinamicas de los terrenos con
propdsitos ingenieriles en Japon, donde las medidas en el si-
tio de las velocidades de las ondas P y S de los terrenos han
adquirido un importante significado. En Japon se han venido
creando esfuerzos en los ultimos afos, para establecer las téc-
nicas de medidas de las velocidades de propagacion de ondas
sismicas (Vp y Vs), y acumular datos sobre los terrenos blandos
en las areas urbanas, de donde se deriva informacién de mucha
ayuda para la dinamica de los suelos.

Elingeniero japonés T. Imai del Instituto de Investiga-
cién de Urawa, OYO Corporation Japan, ha publicado algunos
articulos cientificos sobre el tema. A uno de estos articulos se
hace la referencia a continuacion.

La velocidad de la onda “S” es un dato muy impor-
tante en el estudio de la conducta y respuesta dindmica de los
terrenos y en la evaluacion de las caracteristicas dindmicas de
estos terrenos con propdsitos ingenieriles. En Japon se ha desa-
rrollado una técnica de medida de las velocidades de las ondas
Py S, llamada método Logg-ing, o sea un tipo de Dow-hole.

En las investigaciones realizadas en las capas del sub-
suelo de terrenos blandos en las areas urbanas del Japon desde
1967, se tomaron medidas en 244 perforaciones con longitud
total de profundidades alrededor de 10784 m, y con la profun-
didad media en cada perforacion de 44,2 m.

Se han estudiado las variaciones de (Vp y Vs)y el co-
eficiente de Poisson (77)en relacion con la geologia y tipo de
suelo. Mas adelante se exponen los resultados de algunas rela-
ciones entre velocidades de las ondas sismicas e indices de la
mecanica de suelos.



Velocidades y coeficiente de Poisson

En base a los datos obtenidos, se realiz6 un modelo de
distribucion y la extension de las velocidades de las ondas P y
S de acuerdo al tipo de suelo y su edad geoldgica. Analizando
los resultados, en cada categoria los valores de las velocidades
toman una larga extension y la diferencia del modelo de distri-
bucidn por el suelo, la geologia y las ondas P 0 S, son claramen-
te descifrables.

De acuerdo a la velocidad de la onda P, al terreno se lo
clasificé en tres tipos como se indica a continuacion:

* Tipo L: velocidad maxima < 1000 m/s para turba, ar-
cilla y marga.

*  Tipo 2: velocidad maxima > 1000 m/s para deluvios,
arena, arcilla y grava.

* Tipo 3: ambos maximos que se indican para suelos
aluviales de arena y arcilla.

En las velocidades de las ondas S se puede establecer
una tendencia que depende de las caracteristicas de consisten-
cia de cada tipo de suelo, excepto para los depositos antiguos.
Aqui es posible reconocer una cierta relaciéon de correspon-
dencia entre la velocidad de la onda S y el tipo de suelo. Pero
en la onda P, al contrario, prevalecen otros factores.

En el caso de la onda P, la velocidad Vp, es diferente ya
sea sobre o bajo el nivel de las aguas subterraneas.

Por otro lado, en el caso de la onda S, la velocidad Vs,
tiene una buena correlacion con las propiedades mecanicas de
las capas de los suelos. Estos hechos apoyan la explicacion ge-
neral de que Vp depende del médulo de la masa del esqueleto
de los suelos y el agua de poros, en cambio Vs depende unica-
mente de la elasticidad estructural del esqueleto de los mismos,
ya que las ondas secundarias no pasan en el medio liquido, ni
gaseoso.
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El coeficiente de Poisson (77)se puede calcular a través
de los valores de (Vp y Vs)en base a la siguiente ecuacion:

_9(Vs
12Vp

(Vi
2 2( SVp)

Velocidades y propiedades de los suelos

Existe una relacion directa entre la velocidad de la
onda elastica y varias propiedades indices de los suelos. En
la mecanica de suelos, las propiedades mecanicas pueden ser
obtenidas por varios ensayos en el sitio y en el laboratorio y
pueden ser mostrados en forma de valores de indices entre las
caracteristicas de esfuerzo y deformacion.

En la mecanica de suelos, desde el punto de vista del
disefo es necesario saber el valor de N, nimero de golpes en el
ensayo de penetracion estandar (SPT).

De los datos obtenidos en el campo se muestran mag-
nificas correlaciones entre los valores de Vs y valores de N.

De donde fue deducida la férmula empirica general
para todos los suelos que se indica a continuacion:

Vs =91.0% N°

Para aplicar esta formula se necesita emplear el coefi-
ciente de correlacion igual a 0.889.

Mobdulo de cizalla de los suelos

En base a las investigaciones realizadas se calculd
también la relacion entre el moédulo de cizalla G, dindmica,



obtenido de V, y valores de N.

G = 120 %k NO.737

Se puede mencionar que el médulo de cizalla y los va-
lores de N estan bien correlacionados y el coeficiente de corre-
lacién del total de los datos es 0.888.

Entre médulos dindmico y estatico la relacién se pue-
de determinar por la férmula:

G, =51.0%Ge"™

Donde:
(Ge), es el mddulo de corte estatico.

De diferentes estudios realizados en Japén muchos au-
tores proponen algunas férmulas de correlaciones entre Vs y N.

Investigadores Ecuacion Observaciones
Imai y Yoshimura Vs =76* N
(1970)
Ohba y Toriumi Vs =84 % N*!
(1970)
a=102,6=-029 -
Holaef™_ 0,33 A
rena
. Vs =a*N° Holoceno
Imai (1977) a=114,6=029  Arcilla
Pleistoceno
a0 5203
Pleistoceno
0.348
8};?8}), Goto Vs =85.34*N Para todo tipo de suelo
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Okamoto et al.

(1989) Vs =125% N3 Arena del Pleistoceno

_Q0* NS Arenas
Japan Road Vs =80%N

Association (2002) .
Vs =100%* NA Arcillas

Vs=velocidad de ondas de corte en m/s;
N=ntimero de golpes del SPT

2.3.3. Método mexicano

Este método esta basado en una circunstancia muy
particular. La enorme concentracion de dafos en la zona del
centro de la ciudad de México corresponde a la presencia de
arcillas lacustres. La no linealidad del comportamiento elastico
de estas arcillas estd documentada por numerosos ensayos de
laboratorio.

Estas arcillas son un material, en cierto sentido, inter-
medio entre un sélido y un liquido. Ello puede ser importante
cuando se trata de estudiar las ondas superficiales que se pro-
pagan en este material. Desde un punto de vista geofisico, un
liquido es un material cuyo mddulo de cortante es menos de
1% de su médulo de incompresibilidad. En arcillas saturadas
del valle de México la incompresibilidad es muy elevada, del
orden de 10° N/m? como la del agua; su médulo de Poisson es
del orden de 0.499, como el del agua.



Figura 2.9: Propiedades dinamicas de suelo (arena y arcilla), segin datos de
SEED y Kokusho y otros. La region sombreada corresponde al comportamiento no lineal de
las arcilla del Valle de México; el sombreado mas intenso, a las deformaciones mayores del 1%.

Ecuaciones entre mddulos elasticos y velocidades
“VP” y ‘(Vs”

Las velocidades de propagacion de las ondas de cuer-
po estan reguladas por los modulos elasticos de compresion
“K” y corte “G” que representan las medidas cuantitativas de la
capacidad de los materiales geologicos para resistir el cambio
de volumen y forma cuando se someten a cambios de esfuerzo.
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Las velocidades de las ondas son:

K+4.G

Vp= 74
Yo
Vs=\F
0

En la exploracion geofisica “Vp” depende de la “K”
y de “G”, mientras que la onda “Vs” tnicamente de “G”; pero
ambas estan intrinsecamente relacionadas con la densidad “r”.
Las ondas “S”, como no se pueden propagar en el flui-
do, son insensibles al tipo del fluido de poro, excepto en la me-

dida en que este afecta la densidad:

Vs = LS
0

Los médulos “K” y “G” son constantes de proporcio-
nalidad entre el esfuerzo y la deformacion, son parametros
elasticos, mientras que la relaciéon de Poisson representa la
“maleabilidad” del material. La relacién de Poisson esta dada
por:




Entonces, la velocidad de onda a través de la roca o
concreto es:

o
1+ (2%X1 + 77)

Con los pesos volumétricos y las magnitudes de las
ondas de compresion “Vp” y de corte “Vs” se determina la re-
lacion de Poisson (7). Con los pesos volumétricos se obtienen
los médulos elasticos dinamicos: rigidez “G”, Young “E” y Bulk
“K” para cada unidad geoldgica segtn las expresiones:

o/ \ W/ \
n= {( st) —2}/2{( st) —1} Relacion de Poisson

G=0Vs Moédulo de Rigidez
E=2G(1+n) Médulo Elastico
E .
K= Moédulo de Bulk
3(1-27)

A la vez, con el modulo de Young “E” es posible eva-
luar el médulo edométrico “Eoed” el que se asocia con la rela-
cién de Poisson de la siguiente manera:

_ (-n)E
“ (1-2n)1+n)

49m



m 50

2.3.4. Método turco

Este método se basé en la variedad de casos historicos
de las investigaciones de sitio, incluyendo los datos de pruebas
de laboratorio y geofisico (prospecciones). Una empirica for-
mulacion es propuesta para la determinacion rapida de capa-
cidad portante de fundaciones poco profundas. Las investiga-
ciones fueron realizadas por: la Universidad Bogazici, Bebek,
Estambul, Turquia; la Universidad Estambul, Beyazit, Estam-
bul, Turquia.

Los resultados obtenidos corroboran con los resulta-
dos de la teoria clasica y es demostrado ser rapido y seguro.
Consta de solamente dos parametros de terreno, de la veloci-
dad de la onda de cizallamiento u onda “S” y el peso especifico
del suelo.

Tanto el peso especifico (y)como la capacidad portan-
te del suelo pueden ser determinados con la exactitud suficien-
te, de forma rapida y fiable, usando la velocidad de la onda “P”.

Tal enfoque innovativo, usando solamente las veloci-
dades de onda sismica en la practica, proporciona un conside-
rablemente ahorro en el costo y tiempo.

El profesor Schulze (1943), una figura histérica ilus-
tre en la mecanica de suelos e ingenieria de fundacion en Ale-
mania, dijo: “La determinacion de capacidad portante por los
métodos geofisicos, utilizando la velocidad de propagacion de
la onda sismica es una técnica donde no hay ningtn disturbio
de las condiciones de sitios naturales, sin ser recuperadas las
muestras de suelo, y podria proporcionar mas resultados ob-
jetivos que aquellos métodos geotécnicos, que son fundados
principalmente en la prueba de datos del laboratorio”.

Otros cientificos realizaron contribuciones impor-
tantes para solucionar problemas geotécnicos por el método
geofisico. En este estudio, las tipicas expresiones empiricas han



sido propuestas para la rdpida determinacion de capacidad
portante en suelo “blando” y rocas “firmes”.

Base tedrica para la expresion empirica

El formato mas general para la capacidad portante es
la expresion (ga), para cortas profundidades, el fundamento y
la profundidad (H) de la superficie, puede ser compatible con
el peso de la tierra y la columna encima de la base de funda-
cién, por lo tanto puede ser expresada:

H
qa=y
n

Dénde:
(y)Peso volumétrico (K% 3) .

(n)Factor de la inocuidad.
(H)La profundidad de fundacién,
y puede ser reemplazado por:

Doénde:

(Vs)Velocidad de la onda “S”.
(T)Tiempo.

Al ser sustituido obtenemos la siguiente ecuacion:

yVsT
n

9, =

En el siguiente cuadro y para diferentes tipos de te-
rrenos (roca y suelo) estan dados factores de la inocuidad y
las presiones admisibles:
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Calculo del peso especifico (y)

Hay una relacion directa entre el peso especifico co-
rriente, y la velocidad de la onda “P” de una capa de suelo. So-
bre la base de los antecedentes de las pruebas del laboratorio
por los autores fue propuesta una relacién empirica:

|y =y, +00027p |

Doénde:
(y)Peso especifico (K]V 3)
m

(Vp) Velocidad de la onda “P” (")
(y,) Los valores de peso volumétrico (K]y 3) de re-
ferencia estan dados a continuacidn: "

(7,) Especificaciones
v, =16 Suelo arenoso
v, =17 Arena densa y grava
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v, =13 Roca caliza y conglomerado
v, =20 Arenisca
v, =24 Rocas firmes

Los pesos especificos calculados por la ecuacion des-
crita anteriormente, estan en la concordancia excelente con
aquellos resueltos en el laboratorio.

La capacidad portante admisible ha sido comprobada,
en mas de 120 construcciones, que se encuentran alrededor de
la provincia de Kocaeli en Turquia.

3. Método convencional basado en ensayo de penetracion
estandar SPT

3.1. Descripcion general del método

Este método convencional es basado en los ensayos
“in situ”. El ensayo de penetracion estandar (Standard Penetra-
tion Test) SPT, determina las propiedades ingenieriles de los
suelos y su aplicacion a los problemas geotécnicos. Su metodo-
logia incluye la penetracion dindmica de un elemento captor
(cuchara partida), el cual normalizado y debidamente calibra-
do permite cuantificar algunas propiedades mecanicas. Debido
ala sencillez de su ejecucion este ensayo es el mas econdémico y
usado en la exploracion de suelos.

El ensayo de penetracion estaindar es una herramienta
util y practica por lo que permite cuantificar la resistencia de
un suelo, la clasificaciéon del mismo y determinar La capacidad
portante. Es utilizado en el dimensionamiento de cimientos de
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una estructura. Ademads, el método lleva implicito un mues-
treo, que proporciona muestras alteradas representativas del
suelo en estudio.

En la ejecucion del ensayo existen un nimero de fac-
tores que afectan los resultados que pueden obtenerse; conocer
y hacer énfasis en estas variables y en otras limitaciones ayu-
dara en la interpretacion correcta de los resultados del ensayo.

Aunque se denomina “estandar’, el ensayo tiene mu-
chas variantes y fuentes de diferencias, en especial la energia
que llega al tomamuestras, la cual depende del equipo emplea-
do, por lo que es necesario aplicar factores de correccion para
expresar los resultados en funcion de la energia entregada. La
importancia mayor de la prueba radica en las correlaciones
realizadas en el campo y en el laboratorio en diversos suelos,
que permiten relacionar aproximadamente la compacidad, el
angulo de friccién interna en arenas y el valor de la resistencia
a la compresion simple en arcillas, con el nimero de golpes ne-
cesarios en ese suelo para que el penetrometro estandar logre
entrar los 30 cm especificados.

El ensayo consiste en hincar un tomamuestras o cu-
chara partida (anexo 4), de 0,45 m (18 in) de largo colocado
al extremo de una varilla de acero macizo que se utiliza para
transmitir la energia de golpeo, por medio de un peso (marti-
llo) de 63,5 kg (140 1b) que se deja caer libremente desde una
altura de 0,76 m (30 in). Todo el procedimiento (anexo 5), se
contabiliza y se anota el nimero de golpes necesarios para hin-
car la cuchara los primeros 15 centimetros, N entre 0y 15 cm.

Seguidamente se realiza la prueba en si, introducien-
do otros 30 centimetros, anotando el nimero de golpes reque-
rido para la hinca en cada intervalo de 15 centimetros de pene-
tracion N entre 15y 30 cm y N entre 30 y 45 cm.



El resultado del ensayo es el golpeo SPT o resistencia
a la penetracion estdndar:

NSPT =N, s-30 T N30—45

El conteo para los primeros 15 cm es tomado para
propdsitos de referencia, pero no es usado para el calculo de N,
dado que el suelo podria estar alterado por efectos del proce-
so utilizado durante la ejecucion del sondeo originando suelo
suelto en la superficie.

Si el nimero de golpes requerido para profundizar en
cualquiera de estos intervalos de 15 centimetros, supera los 50,
el resultado del ensayo deja de ser la suma anteriormente indi-
cada, para convertirse en rechazo (R), debiéndose anotar tam-
bién la longitud hincada en el tramo en el que se han alcanzado
los 50 golpes.

La cuchara SPT suele tener una longitud interior de
60 centimetros, por ello es frecuente hincar mediante golpeo
hasta llegar a esta longitud, por lo que se tiene un resultado
adicional que es el nimero de golpes N entre 45 y 60 cm. Pro-
porcionar este valor no esta normalizado, no constituye un re-
sultado del ensayo, solo tiene una funcion indicativa.

Para poder utilizar el ensayo SPT se necesita realizar
una serie de correcciones las que no se toman en cuenta en la
mayoria de los casos al ejecutar el ensayo.

Estas correcciones que en definitiva son de eficiencia
de los sistemas relativos en el proceso, pueden resumirse como:

N, = N* ER* (E * E* E;*E,)

N, se interpreta como la energia que llega a la cabeza
de golpeo cuando ER=60%

N = Resistencia a penetracion
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ER = Relacién de energia a la barra

E_= Relacion de energia debido al peso de la cabeza
de golpeo

E = Relacién de energia por reflexién de la onda de
compresion en las barras

E_ = Relacién de energia que contempla el didmetro
de la perforacion

E, = Relacion de energia que tiene en cuenta el
didmetro interno del sacamuestras

Relacion de energia a la barra (ER)

El rendimiento del impacto sobre la cabeza de golpeo
se denomina ER (relacion de energia a la barra). Se establece
que esta relacion (o rendimiento) genera una importante pér-
dida de energia entre la soga y el malacate con respecto a la
caida libre.

Donde:
(E;) Energia real entregada a la cabeza de golpeo

(E) Energia desarrollada en caida libre tedrica
(4200 Ib-in)



El valor ER puede escribirse como una relaciéon de
energias cinéticas:

I
%*m*sz

2

4

m

ER =
V;Z

Donde:
(m) Masa del martillo

(V,,) Velocidad real medida sobre la cabeza de golpeo
en el instante del choque

(V,) Velocidad tedrica de caida libre

Las investigaciones son muy diddcticas y se resumen
aproximadamente a los valores de la velocidad tedrica de caida
del martinete, en funcién del rozamiento que genera la soga
sobre el tambor (Fig. 2.10).

Figura 2.10: Relacion entre el nimero de vueltas de la soga en el tambor
y la caida del martinete.
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Pérdida de energia en la cabeza de golpeo (E,)

Una segunda correccion se relaciona con la energia
que se absorbe durante el impacto, en la cabeza de golpeo. Es
tomada de L. Decourt (1989) y permite evaluar la correccion E,
ligada al peso de la cabeza de golpeo utilizada (Fig. 2.11).

Figura 2.11: Relacion de la energia que absorbe la cabeza de golpeo durante
el impacto L. Decourt, 1989).

Pérdida de energia por reflexion (E)

Cuando la longitud de las barras de perforacion es
inferior a 3 m hay una reflexién en las mismas que reduce la
energia disponible que llega al sacamuestras para generar su
penetracion. La reflexion entonces genera un aumento de la
resistencia a penetracion. Esta reduccion de energia segin De-
court, se evalta a través de la relacion:




Donde:
(M,) Peso de las barras

(M, Peso del martinete

Seguin este autor, la energia que transmiten las barras
solo se transfiere totalmente al sacamuestras cuando:

>1

h

En la Fig. 2.12 se muestra la correccién E como fun-
cién de M /M, . Se debe calcular la inversa del valor K2 para
obtener E, .

Figura 2.12: Correlacion de pérdida de energia por reflexion en funcién de Mr/Mh.
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Didametro de las perforaciones (E,)

Para las medidas usuales de los diametros de perfora-
cién (2%2” a 47) las correcciones de N, no parecen tener rele-
vancia, aunque si los diametros se aumentan hasta 87, la sobre-
carga lateral sobre el fondo de la perforaciéon comienza a tener
efecto sobre la resistencia N y en especial en arenas.

Skempton ha informado pequefias correcciones que
se transcriben en la siguiente tabla.

Correccion E_ por didmetro de perforacion

Didmetro de perforacion E,
65 a 115 mm 1

150 mm 1.05

200 mm 1.15

Diametro interno del sacamuestras (E,)

Los sacamuestras partidos normalizados segun
ASTM tienen un didmetro interno constante de 35 mm (13”)
incluyendo el tubo portamuestras.

La friccion desarrollada por el suelo contra la pared
interior del sacamuestras disminuye. La correccion ha sido in-
vestigada por Kovacs obteniendo los resultados que se presen-
tan en la Fig. 2.13.



Figura 2.13: Efecto en el valor de N segtin el tipo del sacamuestras.
N* (@38mm)
L . £ -
La tendencia indica que el cociente Z, N*(235mm)
disminuye para arenas densas o muy densas, siendo su efecto
despreciable en arenas sueltas.

3.2. Normalizacion del método segiin norma ASTM D1586

ASTM: American Society of Testing Materials (Aso-
ciacién Americana de Ensayo de Materiales).

La primera descripcion de la norma ASTM sobre el
SPT fue publicada en abril de 1958 y se denominé “Método
tentativo de ensayo de penetracién y toma de muestras del
suelo con tubo testigo hendido longitudinalmente”. En 1967 la
ASTM lo transformé en método normalizado. La normaliza-
cién actual D 1586-84 (reaprobada en 1992) no contiene gran-
des cambios desde sus ediciones originales.
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Los elementos y las caracteristicas relevantes del mé-

todo propuesto por la ASTM son las siguientes:

[a—
.

N

nativas:

a)

b)
<)

Masa de 63,5 kg

Altura de caida: 76 cm

Sacamuestras de diametro externo = (50 mm o 2 pul-
gadas)

Sacamuestras de didametro interno = (35 mm o 1 3/8
pulgadas)

Variante con diametro interno 38 mm y tubo porta-
muestras (didmetro interno final 35 mm)
Mecanismo de liberacién del martinete mediante
soga y malacate

Barras de sondeo

Cabeza de golpeo

El rechazo se define de acuerdo a las siguientes alter-

total de 50 golpes aplicados en cualquiera de las tres
carreras de 67;

cuando se han acumulado un total de 100 golpes;
cuando no se observa ningun avance del sacamues-
tras durante la aplicacion de 10 golpes sucesivos del
martinete.

De acuerdo a lo informado sobre trabajos realizados

in situ y las investigaciones llevadas a cabo en laboratorio, la
aplicabilidad del método SPT en relacion con los parametros
del subsuelo se describen en la siguiente tabla:



Aplicabilidad del SPT

Parametros del subsuelo Aplicabilidad del SPT
Tipo de suelo B
Perfil estratigrafico B
Densidad relativa (Dr) B
Angulo de friccion (o) C
Resistencia al corte. UU C
Presion neutra (U) N
Relacion de preconsolidacion N
Moddulos (E y G) C
Compresibilidad (m, &c.) C
Consolidacion (c,) N
Permeabilidad (k) N
Curva— (0-¢) N
Resistencia a la licuefaccion A

Las referencias sobre la aplicabilidad son las siguientes:

A: Aplicabilidad alta

B: Aplicabilidad moderada
C: Aplicabilidad limitada

N: Aplicabilidad nula
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3.3. Normalizacion del método segun norma IRAM: 10517

IRAM: Instituto Argentino de Racionalizacion de
Materiales

En este trabajo se ha tomado también como ejemplo
la norma argentina ya que en nuestro medio no contamos con
normas especificas para la realizacion de este método y por lo
general los estudios se basan en las colombianas, que son a su
vez adaptaciones de las ASTM, antes descritas.

El alcance de esta norma establece el método de en-
sayo para determinar la resistencia a la penetracion y obtener
muestras de suelo mediante sacamuestras abierto longitudinal-
mente (cuchara partida).

El valor de N permite determinar en forma aproxi-
mada la resistencia a compresion simple en las arcillas (¢g,) y la
densidad relativa (Dr) en arenas. La muestra en el sacamues-
tras es enviada al laboratorio para la determinacion de sus pro-
piedades fisico-mecanicas.

Los elementos y las caracteristicas relevantes del mé-
todo propuesto por el IRAM son las siguientes:

1. Sacamuestras partido longitudinalmente, de 50 mm
de didmetro exterior, la punta o boquilla de hinca es
de acero y el cabezal con una valvula a bolilla. Varian-
te sacamuestras de cuerpo entero, con tubo porta-
muestras con didmetro interno final 35 mm.
Martinete de 63 kg.

Mecanismo de liberacion del martinete en caida libre.
Altura de caida del martinete 76 cm.

Barras de sondeo de acero.

Cabeza de golpeo de acero al cromo tungsteno.
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El rechazo se define como sigue: cuando bajo 50 gol-
pes del martinete el sacamuestras no ha penetrado los 30 cm
finales se toma nota de la penetracion real del mismo, y poste-
riormente se convierte el nimero de golpes equivalente al que
corresponderia a una penetracion de 30 cm.

3.4. Influencia del numero de golpes (n) en el calculo de ca-
pacidad portante

La resistencia del terreno esta en funcion de las ca-
racteristicas y del tipo de terreno. Los resultados obtenidos del
ensayo SPT se suele utilizar para la determinacion de los para-
metros geotécnicos del terreno estudiado.

Su utilizacién en todo el mundo ha llevado a la pro-
duccién de una abundante bibliografia que facilita la inter-
pretacion de los resultados obtenidos. A pesar de ello, los
resultados deben ser valorados atentamente, por cuanto po-
drian ser muy influenciados por el modo de ejecucion. El en-
sayo SPT, por otro lado, no proporciona indicaciones signifi-
cativas acerca de los empujes estaticos y, por consiguiente, las
correlaciones con los pardmetros geotécnicos obtenidas por
los investigadores en el transcurso de los afos son exclusiva-
mente empiricas. Debe entenderse claramente que el resulta-
do es tanto mas adecuado cuanto mayor sea la experiencia de
quien las utiliza.

En base a los datos obtenidos del ensayo de penetra-
cién estandar (SPT) muchos investigadores deducen algunos
parametros geotécnicos tales como densidad (Dr), angulo de
rozamiento interno (¢) y médulo de Young (E).

*  Densidad relativa (Dr) para suelos friccionantes no
cohesivos: para la estimacion de la densidad relativa
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de las arenas se utilizan los métodos de Terzaghi-Peck
(1948)-Skempton (1986).

Los resultados del SPT pueden correlacio-
narse con algunas propiedades mecanicas de los sue-
los, y en especial en lo referente a las arenas. Las pri-
meras referencias sobre el uso del SPT en arenas estan
citadas en Terzaghi y Peck, y representadas en una
tabla que correlaciona el valor de N con la densidad
relativa en arenas.

La clasificacion de Terzaghi y Peck correla-
ciona la densidad relativa del terreno con el valor nor-
malizado de Ngp; (Ng).

(Neo) Dr% Compacidad
0-3 0-15 Muy suelta
3-8 15-35 Suelta
8-25 35-65 Medianamente densa
25-42 65-85 Densa
42-58 85-100 Muy densa

Otra correlacion entre la densidad relativa y

Npr es la propuesta por Hunt segun la siguiente tabla:

Densidad relativa (Dr) Ngpy
<0.15 <4
0.15-0.35 4-10
0.35-0.65 10-30
0.65-0.58 30-50
0.58-1.00 >50




El método propuesto por Gibbs-Holtz (1957),
permite determinar la densidad relativa del terreno
atravesado mediante la relacion entre la resistencia a la
penetracion y la presion vertical efectiva (o',,).

Meyerhof (1957) aplicando este método dedu-
jo la siguiente expresion:

Dr = N
230 ,+16

Otro de los trabajos muy conocidos sobre este
tema es el de Bazaraa (1967), cuya expresion (en Giu-
liani y Nicoll, 1982) es:

1% =02236 | [])V -
Siendo:
(@) (a) (b)
<15 7, 1.00 0.20
>15 1. 3.25 0.05

Skempton (1986), resumiendo la informacion
disponible comprueba que las correlaciones originales
de Terzaghi y Peck son perfectamente validas si se uti-
lizan los valores normalizados de N,. Segtn este autor,
la relacion puede expresarse como:

N,
60 '
—==a+bo',

Donde la tension efectiva vertical esta expre-
sada en kl/ , » v es la sobrecarga debido al peso del
cm
suelo.
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Los valores de (a) y (b) pueden ser considera-
dos constantes en el entorno de:

0.35<Dr<0.85

o.stV , <0, < 2.5"1/ ,
cm cm

La técnica del ensayo, asi como la granulometria,
composicion y angulosidad de las particulas son factores que
juegan un papel importante.

La densidad relativa (Dr) de una arena tiene una in-
fluencia importante en el angulo de friccién interna (¢), en su
capacidad de carga y en el asentamiento de fundaciones que
se apoyan sobre este material, lo que se puede apreciar en la
grafica del anexo 6.

*  Angulo de rozamiento interno (¢): los datos que se
obtienen del ensayo SPT permiten indirectamente es-
timar el angulo de rozamiento interno de los materia-
les granulares, deducido de los valores de la densidad
Dr, a partir del valor de nimero de golpes Ng,;.

Existen numerosas propuestas para estimar ¢.
Una de ellas son expresiones propuestas por
Meyerhof en 1956 y son las siguientes:

$=25+0.15 Dr%(> 5% arenas finas y limos)
¢=30+0.15 Dr%(< 5% arenas finas y limos)

Mediante métodos estadisticos Giuliani y Ni-
coll propusieron lo siguiente:

1g(p)=0.575+0.361 Dr**°

Correlaciones propuestas por DUNHAM:

p=(12%N)" +25




Donde: N es el namero, corregido, de golpes
del SPT.

Segun OSAKI:

¢=(20%N)"% +15

Donde: N es el namero, corregido, de golpes
del SPT.

También se puede mencionar la expresion de
Muromachi (1974):

$=20+3.5%/N

Modulo de Young (E): en los terrenos granulares, la
determinacion de los parametros de deformacion (asi
como la de los parametros de resistencia) representa
un problema complejo en el que intervienen numero-
sas variables tales como la granulometria, composiciéon
mineraldgica, estructura, cementacion, historia tensio-
nal del deposito, etc.

Las relaciones entre N, y E, pueden expre-
sarse de forma general mediante la relacién empirica
segun Denver (1982):

E=S, Ny +38§, [Mpa]

Donde S, y S, son coeficientes que dependen
del tipo del suelo y segtin algunos autores tienen valo-
res expuestos en la siguiente figura.
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También Denver propone otra relacion:

E=7JN  (Mpa)

La consistencia de las arcillas: La consistencia de las
arcillas y de otros suelos cohesivos se describe con los
términos muy blanda, blanda, medianamente compac-
ta, compacta, muy compacta y dura. La medicion cuan-
titativa basica de la consistencia es la resistencia a la
compresion simple (q,). Esta resulta representativa en
los suelos arcillosos saturados uniformes, en el caso de
las arcillas marinas; mientras que en el caso de suelos
arcillosos de origen residual, edlico, fluvial, los cuales
poseen una falta de uniformidad en su masa y pueden
desarrollar microfisuras, el valor de la resistencia a la
compresion simple tiene vacilaciones importantes.

En las perforaciones de exploracién del sub-
suelo se puede estimar la resistencia al corte de las arci-
llas por medio de los ensayos de penetracion, tomando
en cuenta la siguiente tabla:

ARCILLAS
. . Resistencia a compresion
N) Consistencia simple (q,) (kg/em?)
<2 Muy blanda < 025
2-4 Blanda 0,2540,50
Medianamente
4-8 compacta O’SDI’O
8-15 Compacta 1,0£2,0
15-30 Muy compacta 2,004,0
> 30 Dura > 40
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Capacidad portante admisible (¢ ): En nuestro medio
la mayor aplicabilidad de los resultados del ensayo de
penetracion estandar es en la determinacion de la capa-
cidad de soporte admisible del suelo. Aunque original-
mente, tal aplicabilidad fue derivada para suelos granu-
lares se esta utilizando la misma para suelos cohesivos.

Calculo de la capacidad admisible del suelo
(g,,) utilizando la férmula modificada de Meyerhof:

_N kg/
qadm - 10 [ cm2:|

Donde: N es el niamero, corregido, de golpes

del SPT.

La ecuacioén mas utilizada para determinar la
capacidad de soporte admisible (g,) de un suelo es la
presentada por Peck, Hanson & Thornburn (1974):

k
0 ( % 2) =1000 N, g

N corregido calculado por la féormula:

’ N = Ncawro Cy ‘

Donde C, es el coeficiente de correccion, y
segun los autores como Peck, Hansen, y Thornburn
(1974), se considera que:

200

]
v0

C, = O.7710g( ) =20




Donde o', = esfuerzo efectivo vertical en ( / 2)
m

En esta expresion se considera la correccion por con-
finamiento efectivo y se considera, ademas, un asentamiento
esperado de 25.4 mm y que el nivel freatico se encuentra a gran
profundidad.

Otros autores como Liao y Whitman (1985),
proponen calcular este coeficiente por medio de la si-
guiente féormula:

Donde o' es esfuerzo efectivo vertical en
(k%mz) yelvalorden=0.5.

4. Método convencional en base a ensayos de laboratorio
(ensayo triaxial)

4.1. Descripcion general del método

El ensayo triaxial constituye el método mas versatil en
el estudio de las propiedades esfuerzo-deformacion. Con este
ensayo es posible obtener una gran variedad de estados reales
de carga.

Esta prueba es la mas comun. Consiste en colocar una
muestra cilindrica de suelo dentro de una membrana de cau-
cho o goma, que se introduce en una camara especial y se le
aplica una presion igual en todo sentido y direccion.
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Alcanzado ese estado de equilibrio, se aumenta la pre-
sién normal o axial (0}), sin modificar la presion lateral aplica-
da (03), hasta que se produzca la falla.

Realizando por lo menos 3 pruebas, con presiones
laterales diferentes, en un grafico se dibujan los circulos de
Mohr que representan los esfuerzos de falla de cada muestra y
trazando una tangente o envolvente a estos, se determinan los
parametros angulo de friccién (¢) y cohesion C, del suelo para
posteriormente calcular la capacidad de carga de los terrenos.

Figura 2.14: Representacion grafica de la ecuacion de Coulomb.

Dependiendo del tipo de suelo y las condiciones en

que este trabajara, las alternativas para realizar el ensayo seran:

* Ensayo no consolidado-no drenado (UU), también
conocido como ensayo rapido.

* Ensayo consolidado-drenado (CD), también cono-
cido como ensayo lento que permite determinar los pa-
rametros efectivos de resistencia al corte.

* Ensayo consolidado-no drenado (CU).

Durante la ejecucion del ensayo es posible la medi-

cioén del exceso de presion de poros, se pueden determinar los
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parametros de resistencia del suelo tanto en términos totales
como efectivos.

1. Ensayo triaxial no consolidado-no drenado (UU)

Durante la ejecucion de este ensayo no se permite la
consolidacion de la muestra. La valvula de drenaje permanece
cerrada durante todo el ensayo, tanto en la etapa de consolida-
cién durante la aplicacion del esfuerzo principal menor, como
en la de carga.

Se dibujan tres circulos con diferentes valores del
esfuerzo principal menor, siempre procurando que en cada
ensayo se duplique la presion de camara inmediatamente
anterior. Con estos tres circulos se traza la envolvente Mo-
hr-Coulomb.

El proceso de ensayo es muy simple: en primer lu-
gar se aplica la presion de camara con las valvulas cerradas
y rapidamente se aplica la carga axial.

La desventaja de este tipo de triaxial es que no se
pueden determinar los esfuerzos efectivos ya que al hacerse
rapidamente y no permitirse el drenaje, el incremento de
esfuerzo es asumido por el agua. La tinica forma de obtener

75|



parametros efectivos con este ensayo es garantizando que
la muestra en ensayo esté completamente saturada.

Esquema de distribucion del esfuerzo durante la
prueba es:

Los resultados del ensayo (UU) son los siguientes:

Para la muestra friccionante con cohesidn:
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Para una arcilla saturada:

Los parametros de resistencia al corte son aptos
para condicién no drenada en arcillas, en otros casos se
pueden emplear para analisis mediante esfuerzos totales,
pero los resultados no son confiables, todo depende del
buen juicio del ingeniero.

2. Ensayo triaxial consolidado-drenado (CD)

La caracteristica fundamental de la prueba es que
los esfuerzos aplicados al espécimen son efectivos.

En primer lugar el suelo se somete a una presiéon
hidrostatica, con la vélvula de drenaje abierta y se deja
transcurrir el tiempo necesario para que haya una comple-
ta consolidacion bajo la presion actuante.

A continuacion la muestra es llevada a la falla apli-
cando la carga axial en pequefnos incrementos, cada uno de
los cuales se mantiene el tiempo necesario para disipar la
presion de poros.

Es un tipo de ensayo costoso, se usa normalmente
en trabajos de investigacion.
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Esquema de distribucion de esfuerzos durante la
prueba.

Los resultados del ensayo (CD) estan expuestos a con-
tinuacion:
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3. Ensayo triaxial consolidado-no drenado (CU)

La muestra se consolida en primer lugar bajo la
presion hidrostatica como en la primera etapa de la prue-
ba lenta; asi el esfuerzo principal menor llega a ser efec-
tivo. Luego la muestra es llevada a la falla por un répido
incremento de la carga axial, de manera que no se permita
el cambio de volumenes. El hecho esencial de esta prueba
es no permitir ninguna consolidacion adicional durante el
periodo de falla, de la aplicacion de la carga axial, esto se
logra cerrando la valvula de drenaje.

En la segunda etapa de la prueba podria pensarse
que todo el esfuerzo desviador fuera tomado por el agua
de los vacios del suelo en forma de una presién neutral;
ello no ocurre asi y se sabe que parte de esa presion axial es
fundamentada por la fase sélida del suelo, sin que, hasta la
fecha se hayan dilucidado por completo ni la distribucién
de esfuerzos ni las razones que lo gobiernan.

A continuacién se presenta el esquema de distri-
bucidn de esfuerzos durante la prueba.
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Los resultados del ensayo (CU) obtenidos son cohe-
sion efectiva y cohesion total, angulo de friccion efectiva y to-
tal.
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Como se deduce de las pruebas anteriormente des-
critas existen basicamente dos criterios para la determinacién
practica de la resistencia al corte de los suelos:

e El criterio de los esfuerzos efectivos
e Elcriterio de los esfuerzos totales

Segun el criterio de los esfuerzos efectivos, que per-
mite obtener la resistencia verdadera al corte del suelo, se debe
utilizar el angulo de friccién obtenido en el ensayo triaxial len-
to; sin embargo, esta es una prueba que requiere mucho tiempo
y de alli que en la practica resulta bastante compleja de ejecutar
por razones operativas y econdmicas.

En estos casos puede utilizarse el ensayo tipo (CU)
midiendo las presiones de poros en el instante de falla, con lo
cual, conocido el esfuerzo desviador total, se puede calcular el
esfuerzo efectivo en el momento de la falla.

Una vez obtenida directamente o estimada indirecta-
mente la linea (CD), para realizar el analisis de los esfuerzos
efectivos en una obra, por ejemplo una presa de tierra, debe-
mos conocer las presiones de poros en la estructura a lo largo
de la supuesta linea de falla de la presa, esto se hace muy com-
plejo de medir, por lo tanto el criterio de los esfuerzos efectivos
resulta muchas veces dificil de aplicar en la practica, si bien,
tedricamente es el método mas exacto.

En el caso de los esfuerzos totales se utilizan directa-
mente los de los ensayos triaxiales, segun el problema especi-
fico que se tenga. El criterio general es proyectar la estructura
para las etapas criticas de su vida, y aplicar un determinado
tipo de ensayo triaxial segtn las condiciones de la etapa critica
que se esté analizando.

Por ejemplo, consideremos un edificio que sera cons-
truido sobre un terreno arcilloso; segtin el proceso de conso-
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lidacidn, la resistencia al corte aumentara a medida que dicho
proceso se desarrolle en el tiempo. El proceso de consolida-
cién sera mucho mas lento que la construccion del edificio, en
consecuencia, la etapa critica sera el momento de finalizar la
construccion. Aqui sera el ensayo (UU) el mas representativo,
es decir, una carga aplicada rapidamente sobre el suelo.

Por el contrario, si el edificio anterior se construye so-
bre una capa de arcilla con abundantes intercalaciones de arena
que proporcione un drenaje rapido y eficiente, el ensayo tipo
(CU) seria el adecuado.

Si estamos verificando la estabilidad de un terraplén
ya construido, luego de un tiempo considerable, evidentemen-
te el ensayo tipo (CU) seria el que mejor represente las condi-
ciones de la obra. Pero si estamos proyectando un terraplén
que se va a construir rapidamente sobre un estrato de suelo ar-
cilloso, debido al efecto favorable del proceso de consolidacién
sobre la resistencia al corte, sera critico el momento en que se
termina el terraplén, antes de que se lleve a cabo el proceso
de consolidacion. En este caso el ensayo tipo (UU) es el mas
adecuado.

Los circulos de Mohr obtenidos en los resultados de
ensayos triaxiales son los lugares geométricos de los puntos,
que representan los esfuerzos sobre un plano cuya normal for-
ma un angulo 6 con la direccién del esfuerzo principal mayor
o).

Dada la magnitud y la direccion de las tensiones o, y
05 se pueden calcular los esfuerzos normales o, y tangencia-
les 7, mediante las expresiones correspondientes al circulo de
Mohr.

Dadas o, y 7, que actian sobre dos planos cualquiera
puede encontrarse graficamente la magnitud y direccion de los
esfuerzos principales utilizando la nociéon de polo.

El polo OP es un punto del circulo con la propiedad
de que una linea trazada por OP paralela a un plano dado del



suelo, cortard al circulo de Mohr en un punto cuyas coordena-
das corresponden a las componentes o y 7 del esfuerzo en ese
plano. En consecuencia existe una relacion entre el estado de
esfuerzos en cualquier plano, la direccién de dicho plano del
suelo y la posicion del polo en el circulo de Mohr.

v

o, = %(al +0,)+ %(cos 20)(o, - oy)

T, = %(a1 - 0,).sen26

// plano o

p //Planooc,

L -

Para encontrar OP se traza por el extremo de 0, una
paralela a su plano de accién y por el extremo de o, otra para-
lela a su plano de accidn; la interseccion sera OP.

DIAGRAMA P - Q

Un método para dibujar el estado de esfuerzos consis-
te en graficar:

p= 12(01+a3); q=¢%(al—a3)
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El signo de (g) se toma positivo si s, forma un dngulo
menor o igual que 45° con la vertical. Este método equivale a
representar un solo punto del circulo de Mohr que va a ser el
punto mas alto.

Esto permite representar los distintos y sucesivos es-
tados de esfuerzos que existen en una muestra de suelo al car-
garla. Se puede hacer con una serie de circulos de Mohr o con
una serie de puntos p - q unida con una curva. Por ejemplo, si
se incrementa o, manteniendo 0, constantes tenemos:

Trayectoria de esfuerzos

4.2. Equipo para ensayo

El equipo para el ensayo triaxial consta de los si-
guientes elementos:

* Maquina de compresion, provista de un sistema de
lectura de cargas y deformaciones de 0,01 mm de pre-
cision.

e  Camara triaxial. Equipo compuesto de un pistén, un
tubo de cristal o cimara de presion y conexiones para
producir en la muestra vacio, presion, saturacion o
drenaje por medio de valvulas de paso.

* Membrana de caucho o goma.
* Un moldeador de muestra o expansor de
membrana.
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* Bomba de vacio y fuente de presion.

* Horno de secado con circulaciéon de aire y
temperatura regulable capaz de mantenerse
en 110° + 5° C.

*  Herramientas y accesorios. Recipientes plasticos, cu-
chillo de moldeo, equipo compactador Harvard, pla-
cas base, piedras porosas, espatula, compactador de
muestras y crondmetro.

Figura 2.15: Esquema de camara triaxial.

La prueba triaxial se puede desarrollar en tres moda-
lidades:

1) Aumentando el esfuerzo principal mayor y man-
teniendo el esfuerzo principal menor constante.

2) Conservando el esfuerzo principal mayor cons-
tante y disminuyendo el esfuerzo principal me-
nor.

3) Aumentando el esfuerzo principal mayor y dismi-
nuyendo gradualmente el esfuerzo principal me-
nor, de manera simultanea.
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Estuerzo principal mayor: (o)

Esfuerzo principal intermedio: (02) (02 = 03) (Presién de
cadmara)

Esfuerzo principal menor: (03)

El estado de esfuerzos de una muestra sometida a una
prueba triaxial se puede analizar usando el circulo de Mohr.

La resistencia a esfuerzo cortante, sobre todo en sue-
los cohesivos es variable y depende de diversos factores cir-
cunstanciales. Al tratar de reproducir en el laboratorio las con-
diciones a que el suelo estara sujeto en la obra, sera necesario
tomar en cuenta cada uno de esos factores tratando de repro-
ducir las condiciones en cada caso particular.

Se han reproducido aquellas circunstancias mas ti-
picas e influyentes en algunas pruebas estandarizadas que se
refieren a comportamientos y circunstancias extremas, sus re-
sultados pueden adaptarse al caso real, interpretandolo con un
criterio sano con base en la experiencia.

4.3. Normalizacion del método

La utilizacion sistematica de normas, de procedi-
mientos y ensayos, es la condicion necesaria de la posibilidad
de comparacion de resultados y en consecuencia de una comu-
nicacion profesional y eficiente. La norma ASTM D-4767 es la
que trata sobre el método estandar de la prueba de compresion
triaxial consolidada undrained (CU) para suelos cohesivos.

Procedimiento para muestras remoldeadas
Se acopla la placa base inferior a la base de la cdma-

ra triaxial y se monta la membrana de caucho, utilizando para
sellar la unién bandas de caucho o sellos de aro. Dentro de la



membrana se coloca la piedra porosa inferior y se instala el
moldeador de muestra alrededor de la membrana. Si es posi-
ble, utilizar un expansor de membrana en vez del moldeador
para hacer mas facil el proceso.

Se deposita cuidadosamente la arena dentro de la
membrana, utilizando un compactador, para mantener la for-
ma y densidad de la muestra. Una vez alcanzada la altura de la
probeta, se colocan la piedra porosa y la placa base superior,
enrollando hacia esta tltima la parte de membrana que queda
fuera del molde, sellandola de la misma forma que en la parte
inferior. Con un pequefio nivel, se debe verificar que la placa
base superior se encuentre totalmente horizontal.

Se realizan las conexiones de las placas base a la base
de la camara triaxial y se aplica un vacio de 200 a 250 mm
de mercurio a la muestra. Se retira el molde o el expansor de
membrana y se examina que la membrana de caucho no pre-
sente filtraciones, de lo contrario tendra que prepararse una
nueva muestra. Finalmente, se determinan 4 medidas de altura
de la probeta, separadas aproximadamente cada 90° y lecturas
de diametro en la parte superior, media e inferior.

La compactacion de las probetas se realiza en los mol-
des de compactacién Harvard miniatura, siguiendo un proce-
dimiento en el que se emplea un pisén miniatura. Se prepara
una muestra que cumpla con la relacién L/D (2 < L/D <3) y
una vez terminada, con un cuchillo se escuadran sus extremos
y se determinan las medidas de altura y didmetro.

Luego se fija la membrana al expansor de membrana,
dejando una holgura de + 3 mm con respecto al didmetro de
la probeta, y se lubrica suavemente el interior de la membrana
para facilitar la colocacion de la muestra. Se podra utilizar va-
selina de petrdleo, polvo de teflon o solo humedecer con agua
para la lubricacion.

87 m



m 88

Se acopla la placa base inferior a la base de la camara
triaxial y se coloca la piedra porosa. Se coloca el conjunto del
expansor y la membrana de caucho sobre la placa y se inserta la
muestra dentro de ella. Se realiza la fijacion inferior, se colocan
la piedra porosa y la placa base superior, sellando el excedente
de membrana hacia la placa y se verifica el nivel de ésta.

Finalmente, se retira el expansor de membrana y se
realizan las conexiones de las placas base a la base de la camara
triaxial. Para estos suelos no se aplica vacio para verificar posi-
bles filtraciones.

Se coloca el tubo de cristal sobre la base de la cdma-
ra triaxial, logrando un sello completamente hermético y se la
lleva a la maquina de compresion, haciendo un ligero contacto
entre la barra de carga de la maquina y el piston de carga de la
camara.

Posteriormente, se aplica una presiéon de confina-
miento (03) predeterminada, por medio de aire comprimido,
abriendo luego la valvula de salida o drenaje para verificar que
no exista presion de aire (que indicaria que existen filtraciones
en la muestra por lo que se tendria que volver a iniciar).

Ante el contacto entre el piston de la cdmara y la barra
de carga de la maquina al aplicar 03, el lector de carga habra
registrado cierta medicidn, por lo que debera llevarse a cero.

Se ajusta el lector de deformacion, se determina la
velocidad de carga de la maquina (0,5 a 12,5 mm/min) y se
prende esta, tomando simultaneamente las lecturas de defor-
macion, tiempo y carga, en las siguientes divisiones del lector
de deformacion: 5, 15, 25, 50 y de aqui en adelante cada 50 o
100 divisiones hasta que suceda uno de los siguientes casos:

* lacarga aplicada disminuye,

* lacargaaplicada se mantiene constante por 4 lecturas o

* la deformacién sobrepasa el 20% de la deformacion
unitaria previamente calculada.



Luego que falle la muestra, apagar la maquina, soltar

la presion del equipo y remover la muestra, para realizar 2 a 3
ensayos adicionales, con diferente presion (03).

ensayo.

Variaciones en el procedimiento segin alternativa de

En un ensayo triaxial (UU), la valvula de drenaje se
mantiene cerrada en todo el ensayo y antes de que la
muestra tenga posibilidades de consolidarse. La prue-
ba comienza inmediatamente aplicada la presion de
confinamiento. Este procedimiento no podra reali-
zarse para un suelo cohesivo 100% saturado.

En un ensayo triaxial (CU), se mantiene la valvula de
drenaje abierta al aplicar la presion de confinamiento.
Al terminar la consolidacidn, se cierra la valvula y se
aplica la presion axial (o1).

En un ensayo triaxial (CD), se mantiene la valvula de
drenaje abierta durante todas las fases del ensayo. La
presion axial debera ser aplicada a una velocidad mas
baja que las anteriores, para evitar que los resultados
se vean afectados por la presion de poros.

En caso de saturar la muestra para ensayarla, una vez
aplicada la presion de confinamiento se abre la val-
vula de paso. Este proceso es lento, especialmente en
suelos cohesivos, donde es posible aplicar una presion
positiva menor que 03 (ejemplo 03 / 2) al recipiente
que contiene el agua, de modo de acelerar la satura-
cion.

4.4. Aplicacion de los resultados

Con los resultados deducidos del ensayo triaxial se

obtienen los parametros de resistencia al corte del terreno: co-
hesién (C), y el angulo de friccion interna (¢), y se procede al
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calculo de la capacidad portante aplicando la teoria de Meyer-
hof.

Esta teoria es un analisis mejorado de la teoria expues-
ta por Terzaghi, donde Meyerhof trata de cubrir deficiencias
dejadas por Terzaghi como es el caso de no tomar en cuenta los
esfuerzos cortantes desarrollados en el suelo arriba del nivel de
desplante del cimiento. El suelo arriba del plano de apoyo del
cimiento se toma en cuenta solamente como una sobrecarga
perfectamente flexible, pero no como un medio a través del
cual puedan propagarse superficies de deslizamientos o en el
cual puedan desarrollarse resistencias al esfuerzo cortante.

Meyerhof en su teoria propone un factor de forma
(S,) relacionado con el factor que muestra la influencia de la
sobrecarga (N, ). Ademas incluye factores de profundidad d,,
d,d no tomados en cuenta por Terzaghi, La ecuacién de Me-
yerhof es:

g,=cN.-s.~d,+y D,-N,-s,-d, +05y BN, -s,-d,

Donde:

*  Factores de capacidad de soporte son:

q

N, =" -tgz(45 + g)

N, =N, =1)-cot gg

N, =[N, -1)-1g(1.4*9)

*  Factores de forma de la zapata son:

S£=1+0.2*Kp*%

B
S, =S, =1+0.1*Kp*—

S, yS,=1 —cuandop=0°




*  Factores de correccion por profundidad del sello de

fundacion son:

D
d, =1+02%[Kp *?f

d =1 OI*K*D"
OV

D
S/
dy =1+0.1*% Kp*?

d.yd, =1 —cuando ¢ =0°

El coeficiente de empuje de presiones (Kp) es igual a

la siguiente expresion:

Kp = tg2(45" +§)
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CariTuLo 3
Analisis tedrico entre los métodos

1. Consideraciones generales

El método de prospeccion sismica es de exploracion
indirecta, es utilizado para la investigacion de capas profundas
(subsuelo) con la finalidad de obtener parametros basados en
la medicién de la velocidad de propagacion de las ondas sis-
micas que son fundamentalmente: ondas compresionales (P) y
ondas de corte (S), que permiten determinar sus propiedades
dinamicas y definir las caracteristicas de la estratigrafia en un
lugar dado.

La interpretacion del contraste de velocidades en un
medio estratificado, como suele ser el suelo, provee de infor-
macion sobre las caracteristicas dinamicas de los estratos y de
su conformacion geométrica, cuando la rigidez de los estratos
superiores es menor que la de los estratos mas profundos.

En los tltimos afios se han desarrollado los progra-
mas matematicos de interpretacion de los resultados de inves-
tigacion sismica que proporcionan datos confiables detectando
los estratos con densidades menores a profundidades.

Las aplicaciones de esta metodologia involucran la
cimentacién de edificaciones, maquinarias y obras civiles en
general, asi como el estudio de la amplificacién sismica en un
deposito de suelo.



Este método tiene importancia dado que permite la
prospeccion rapida y relativamente econémica de grandes ex-
tensiones de terreno o alineaciones de gran longitud entre son-
deos que se encuentren alejados, en comparacion a los tradi-
cionales puntos de ensayo. Son técnicas indirectas y por tanto
de caracter no destructivo.

Los trabajos de campo e interpretacion de los resulta-
dos deben estar realizados por personal altamente calificado y
con experiencia en la ejecucion y procesamiento de resultados.

El ensayo de penetracion estandar o SPT (Standard
Penetration Test) es de exploracion semidirecta, y de penetra-
cién dinamica mas usado en nuestro medio, y también el mas
antiguo desde el afio de 1927 mas o menos. Se emplea para eva-
luar la resistencia de un terreno y su deformabilidad, esta espe-
cialmente indicado para arenas, para suelos arcillosos presenta
bastantes dificultades de interpretacion, también en suelos que
contengan gravas deberd de tenerse cuidado con la influencia
que generen el tamano de particulas del suelo.

Constituye un método sencillo e intuitivo de apreciar
la consistencia de un terreno: forzar la penetracion de un ele-
mento, relacionando dicha consistencia con la aparicion de la
resistencia que opone el terreno a la hinca de este elemento.
Igualmente, puede deducirse de esta forma la cota de apariciéon
de estrato duro (por ejemplo, el sustrato rocoso) por la imposi-
bilidad de penetrar mas alla de dicha profundidad.

El ensayo de laboratorio triaxial es una prueba reali-
zada después de una exploracion directa para la determinacién
de las caracteristicas geotécnicas de un terreno, como parte
de las técnicas de un reconocimiento geotécnico. Este ensayo
se ejecuta sobre las muestras inalteradas previamente obteni-
das en el terreno y, dependiendo del tipo de ensayo, se exigen
distintas calidades de muestra, que permitiran evaluar cuan-
titativamente las caracteristicas fisicas de los suelos, asi como
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sus parametros de cohesion (¢p) y angulo de friccién (C) de
la ecuacién de Coulomb de resistencia y compresibilidad, los
cuales son fundamentales para determinar la capacidad de car-
ga de una cimentacion.

2. Relaciones entre métodos

Los métodos geofisicos por el momento se caracte-
rizan como métodos complementarios de reconocimiento,
acompanando las prospecciones directas y los datos obteni-
dos mediante estos sistemas son refrendados y contrastados
por los resultados de dichos ensayos. Aunque, en los tltimos
afos este método es bastante difundido en los diferentes pai-
ses como confiable para diferentes calculos geotécnicos. No
tiene necesidad de obtener las muestras para ser analizados
a posteriori.

El ensayo SPT, estd basado en las correlaciones empi-
ricas y cabe preguntarse hasta qué punto cumple con las nor-
mativas modernas. A veces se lo utiliza sin realizar las correla-
ciones correspondientes descritas anteriormente.

Los ensayos de laboratorio plantean el inconveniente
de que tenemos que suponer que la muestra que ensayamos
es representativa del total del suelo, y que todo el suelo se en-
cuentra en el mismo estado. Ademas, al sacar la muestra de su
estado natural las tensiones dentro de la misma se cambian por
completo.

3. Resultados comparativos

Las equivalencias entre los diferentes ensayos ante-
riormente estudiados, se establecen como correlaciones en-
tre ellos, ya que con los resultados obtenidos en cada ensayo
debe tratarse con cautela y por tanto seria necesario que fueran
complementados por otros ensayos para mayor seguridad.



Dichas técnicas mas consolidadas en ingenieria civil,
son aptas y utilizables dentro de los estudios geotécnicos para
edificacion, dado por un lado que son métodos contrastados
por la experiencia, y por otro lado que pueden contener resul-
tados equivocados.

A continuacién se presentan algunas correlaciones
entre los parametros obtenidos por los métodos antes mencio-
nados.

La siguiente ecuacion representa la relacion entre

(Vp) y N:

Vp =35.734* N +89.306

Relacion entre (Vs) y N:

Vs=56% N2 [f%]

Donde:

Vs, Velocidad de propagacion de ondas de corte

N, Numero de golpes suministrados al terreno eva-
luado

De la ecuacién que se obtuvo mediante el andlisis es-
tadistico de regresion lineal se puede conseguir N corregido:

N,

corregido

=0.0280*Vp —2.4992

Otros valores que se obtiene de los ensayos de refrac-
cién sismica son:

*  Modulo elastico del suelo (Es):

2
Es = p” [kg/ 2]
50 cm
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Donde: (Vp) es la velocidad de compresion, en K .

*  Moddulo Cortante del suelo (G):

G =1200*N"* [Tonmz]

Donde: N es el numero, corregido, de golpes del SPT.

*  Moddulo de Corte Dindamico (G,):

Donde: (p) es la densidad (KN/ ) ,y ()
m2
es la aceleracion de la gravedad (%gz).
*  Angulo de friccién interna ¢:

En suelos saproliticos de los Urales:

_Acd4_ Vz/
9 =46.4-9.65"77

= 9.17 +16

1/V—p—l.4l
Vs

Para limos no colapsables de Prikam se ob-
tiene la siguiente férmula para el dngulo de friccion
interna:
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7-C

p=arctg

g=arctg(l1.8%10°G +0.369)

*  Peso volumétrico y:

y =1.516%102/Vp +1.597 [%A

*  Cohesioén especifica C (kg% mz)l

| C-48%10"G-008 |

| C=24%10"1p-0.63 |

Para los limos no colapsables de Prikam:

| C=75%10°G-0356 |

Para las arcillas de Prikam:

| C=511%10°G-0.657 |

En los suelos saproliticos de los Urales:

C=0.908-0.168 V%
S

C=0’5i—0.073

Vs -1.41
Vs

C =38*107G +0.087
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CariTuLo 4
Caso practico: rio Maicito

1. Introduccion
1.1. Ubicacion

El puente sobre el rio Maicito se encuentra ubicado
en el km 13+780 via a Chone, en el tramo El Carmen-La Cres-
pa (entrada a Pambilar), dentro de la parroquia Wilfrido Loor
Moreira que se la conoce tradicionalmente como la poblacién
del Maicito. Pertenece al cantén El Carmen, parte nororiental
de la provincia de Manabi, en la zona centro occidental de la
Republica del Ecuador.

Sus coordenadas geograficas son latitud S 0° 16" 11.09”
y longitud W 79° 34’ 46.42”. Sus coordenadas planas UTM son: N
9969983.174 y E 658720.617, (anexo 7) para el DATUM PSAD-56.

Los limites de la parroquia Wilfrido Loor Moreira son:

Parroquia San Pedro de Suma del cantén El

NORTE:
Carmen

Parroquia El Carmen del cantén El Carmen y
canton Flavio Alfaro

ESTE: Parroquia El Carmen
OESTE: | Cant6n Flavio Alfaro

SUR:




La parroquia cuenta con los servicios basicos impor-
tantes, tales como luz eléctrica, telefonia, agua potable y educa-
cion basica. Su poblacién tiene un predominio del 51.42% de
hombres, sobre el total de mujeres del 48.58%, esta situacion es
correspondiente a la media cantonal del 52%, determinando
una reaccion logica en cuanto al desarrollo de la fuerza laboral
que se efectiia con mayor énfasis en los hombres.

Total Hombres Mujeres
5093 2619 2474
Poblacion Cantonal * 76 5550

Su acceso mas importante es la via La Crespa-El Car-
men, de vital importancia como arteria que une las provincias
nortefas de la Sierra del pais con Manabi.

Esta via proporciona gran afluencia del turismo na-
cional e internacional a las costas manabitas del Pacifico, que
trae mas desarrollo a esta parte del pais.

En la zona existen algunos caminos vecinales solo de
verano en buen estado pero interrumpidos en época de lluvias
por las crecidas de los esteros aledafos.

1.2. Topografia del sitio

Por tratarse de una provincia de la costa, Manabi tiene
escasas elevaciones que no sobrepasan los 500 metros sobre el
nivel del mar. De la provincia del Guayas viene la cordillera
del Chongoén-Colonche y toma los nombres de cerros de Pajan
y luego de Puca. Esta cordillera es la columna vertebral de la
region.

*
Poblacién del afio 2006, segtin el INEC.
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En el cantén El Carmen existen los cordones aislados
de los cerros de este nombre y los cerros de Hojas. Hacia el
norte se dirige la cordillera de Balzar, en la que se encuentran
los cerros de Los Liberales y de Canoa. De alli sigue un ramal
que se une con los cerros de Jama que contintian hacia el norte
con los cerros de Coaque. El relieve mas alto esta concentrado
en la parte sur-este, siendo su mayor altitud en el Cerro Blanco
con 560 metros. Su topografia permite disfrutar de hermosos
paisajes, que hacen juego con sus rios y cascadas, 6ptima para
el turismo rural de la regiéon de Manabi (anexo 8).

Especialmente por sus caracteristicas se definen tres
zonas diferenciadas, norte, centro y sur. La zona norte, de con-
tinuas elevaciones tropicas, muy humedas, de alta pluviosidad,
es eminentemente agricola y ganadera; la zona centro, es un
gran valle desde Poza Honda, y todo el rio Portoviejo hasta su
desembocadura, de abundante produccion agricola destacan-
do en ella el eje metropolitano de gran proyeccién industrial
comercial. Finalmente, la zona sur que esta caracterizada por
un eje montanoso bajo, que otorga facilidades para el cultivo
del café y al turismo, especialmente extranjero, potenciado por
un microclima primaveral constante.

1.3. Aspectos geomorfologicos del sitio

La region se encuentra dentro de la subsidencia del
Guayas caracterizada por los sedimentos marino-continenta-
les terciario-cuaternarios de origen detritico, derivados del de-
sarrollo de las montafias andinas.

Elrelieve y formas estructurales presentes en la region
tienen directa relacion con la trasgresion principal ocurrida a
principios de Mioceno provocando el relleno de la fosa de sub-
sidencia de Guayas. El Plioceno ha sido marcado por incursio-
nes marinas locales con depdsitos poco notables. Durante el
Cuaternario se produjeron notables hundimientos y evidentes
oscilaciones con depdsitos marinos.
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Geoformas importantes que son los modelados de ori-
gen marino y relieve sedimentario sobre las areniscas terciarias
predominan en el area del estudio.

La zona esta comprendida dentro de los aspectos geo-
morfoldgicos de tipo regional denominadas: zonas de los re-
lieves colinados y montafosos bajos sobre areniscas terciarias
y zona de llanuras y ondulaciones sobre sedimentos detriticos
plio-cuaternarios.

* Zona de llanuras y ondulaciones sobre sedimentos de-
triticos plio-cuaternarios gobierna parte del area de
estudio, las pequenas ondulaciones presentan formas
suaves y redondeadas con pendientes alrededor de 15°
a 30° y se desarrollan dentro de las rocas sedimentarias.
Las areas planas tienen las pendientes menores de 7%.
Tienen drenaje dendritico de media densidad. El ori-
gen de este relieve estd relacionado con procesos endo-
genos, que comprenden a los movimientos tecténicos,
y procesos exdgenos, los cuales estdn sujetos a condi-
ciones morfoclimaticas y morfodinamicas.

La altura varia de 220 a los 276 m s. n. m., for-
mando las ondulaciones redondeadas, conformadas de
rocas sedimentarias de edad cuaternaria pleistocénica.
Estos relieves estan expuestos a alto grado de erosion,
por lo cual las pendientes estan bastante suavizadas.

Los drenajes primarios y secundarios son de
gran longitud con causes no muy profundos cortados
en material del suelo residual, los drenajes son de tipo
dendritico causados por el tipo de la litologia reinante
que tienen perfil en forma de U.

La morfologia es suave, la que depende del
ambiente climatico humedo y del tipo de la litologia
con presencia de arcillas de la formacién Balzar.

El suelo se caracteriza por la presencia de un
perfil caracteristico de suelos con caolinita, a la forma-
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cién de los cuales favorecen la alta precipitacion y las
altas temperaturas de la region. El perfil de meteoriza-
cidn se caracteriza por presencia de horizontes de suelo
residual, propiamente dicho, y de saprolito.

Zona de relieves colinados y montaiiosos bajos sobre
areniscas terciarias. Esta zona incluye las partes con co-
linas y montanas bajas de la cuenca de Manabi y ocupa
partes altas a lo largo del area en su parte mas occiden-
tal.

La zona esta comprendida entre las cotas de
160 y 400 m s. n. m., es una zona muy ancha que con-
siste de material sedimentario perteneciente a la for-
macion terciaria denominada Borbén y una pequena
parte de la formacion plio-cuaternaria de Balzar.

Se caracteriza por una fuerte erosion fluvial
con presencia de colinas altas y montafas bajas separa-
das por valles y depresiones de drenaje de alta densidad.

Los drenajes son de poca pendiente, con sec-
ciones suaves y curvadas. En su mayoria los esteros y
rios del area transportan el material arcilloso.

El relieve es colinado a montafioso bajo con
las pendientes que varian en general de unos 15 a 45%.
Especificamente a esta zona geomorfoldgica pertenece
el sitio del rio Maicito.

Las margenes del rio tienen morfologia ondulada y se en-

cuentran ocupadas por las viviendas de los moradores del sector.
Es una zona geoldgica estable representada por los suelos residua-
les constituidos por arcilla plastica y limo arcilloso de color café,
café amarillento, grisaceo de espesor que varia desde 3.50 hasta
7.50 m, formados por el proceso de meteorizacion de la roca ma-
dre de tipo lutita y arenisca de color gris y gris azulado de la for-
macién Borbén recubiertos por un manto de suelo vegetal que
cambia segun el sitio desde unos 0.60 m a 2.50 m de espesor.
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2. Estudios hidrolégicos

2.1. Climatologia

El clima de todo el cantdn oscila entre subtropical
seco a tropical humedo. La estacion invernal que se inicia a
principios de diciembre y concluye en mayo es calurosa debido
a la influencia de la corriente calida de El Nifo.

El verano que va de junio a diciembre es menos calu-
roso y esta influenciado por la corriente fria de Humboldt. En
verano los vientos modifican el clima y su temperatura oscila
entre los 23 y 28 grados centigrados, mientras que en invierno
alcanza los 34 grados centigrados, considerdndose uno de los
climas mas inestables y desequilibrados de las regiones coste-
ras del Pacifico sudamericano.

A lo largo de su historia toda la zona ha sido afectada
por una serie de inundaciones masivas y continuas, que en su es-
pacio geografico (provocadas por el fendmeno de El Nifio 1998-
1999 en la estacién invernal ecuatoriana) perjudican su rica y
productiva economia basada en la agricultura y ganaderia. Las
incontrolables inundaciones han acarreado un sinnimero de
pestes y epidemias tropicales que han afectado a las poblaciones
cercanas considerandolas incluso como normales y comunes
por hoy. Entre las citadas estan el dengue, paludismo, etc.

Especificamente, la zona en la que esta ubicado el
puente posee un clima tropical megatérmico semihumedo con
las precipitaciones anuales que varian entre 1000 y 2000 mm,
las cuales a veces pueden llegar a los 5 m, recogidas en una sola
estacion lluviosa de enero a junio aproximadamente, siendo
seco el verano. Las temperaturas medias son fuertes cercanas
a 24° C y con humedad relativa alrededor del 70 y 90%. En la
zona la vegetacion natural anterior a la intervencién humana
consiste en el bosque humedo Tropical. Existe deforestacion
completa de la region.
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2.2. Informacion hidrologica del sitio de estudio

La microcuenca del rio Maicito que nace en las eleva-
ciones menores que rodean al lugar, constituye parte del siste-
ma de drenaje natural de la cabecera norte de la cuenca del rio
Guayas y su rio forma parte de la red hidrografica conformada
por los rios Las Vainas, Los Monos y La Morena afluentes del
gran rio Daule, y rodeada de esteros como: Platano, Las Merce-
des, La Fatalidad, La Pava entre otros (anexo 9).

A continuacion se presenta la tabla con las caracteris-
ticas fisiograficas del area del drenaje del rio Maicito.

Caracteristicas fisicas del rio Maicito
Cuenca RIO MAICITO
Area de la cuenca de influencia (A) 12.26 km?
Longitud de cause principal (L) 6.39 m
Pendiente del cauce (S) 1.9% (%1 J
Cota maxima (H max) 260 m
Cota minima (H min) 140 m
Desnivel de la cuenca (A H ) 120 m
Tiempo de concentracién de la cuenca | 76.87 (min)

El tiempo de concentracion fue calculado con la si-
guiente formula (segun Kirpich):

0.77
Tc =|3.989* L

0.385
S
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Estudio de intensidades de lluvia

El calculo de las intensidades maximas se sustenta en
el informe “Calculo de intensidades de lluvia para el disefio de
obras de drenaje”, del Instituto Nacional de Meteorologia e Hi-
drologia (INAMHI-1999), que constituye un anadlisis basado
en conceptos de regionalizacion.

El area de estudio se localiza en la zona 4 del mencio-
nado informe, de donde también se han tomado las ecuaciones
intensidad - duracion - periodo de retorno, que dependen de
las intensidades maximas diarias, que fueron aplicadas para el
calculo de caudales maximos de los cursos (anexo 10).

Usos y tipo de suelos

Los suelos de la zona se caracterizan por contener al-
tos porcentajes de arcillas y limos, con una cantidad menor de
arena fina, lo que proporciona una mediana capacidad de in-
filtracion a estos suelos. La cubierta vegetal corresponde a una
zona de tipo bosque tropical semihiimedo y semiseco, con una
cantidad mayoritaria de cultivos predominantemente para el
consumo familiar permanentes como el banano, palma, café,
cacao y citricos y en menor grado zonas de cultivo de ciclo
corto como el maiz. Ultimamente se ha encontrado buena
aceptacion la siembra de arboles de teca, que aparentemente
tiene un buen futuro, la ganaderia vacuna y porcina encuentra
buenas condiciones para su desarrollo, también hay lugar a la
avicultura. Todo esto incide notablemente en la ocurrencia y
persistencia de los caudales maximos.

El uso del suelo en la zona de estudio se identifica sie-
te coberturas entre las cuales tenemos:

*  El arboricultura tropical presenta un area de 6344.01

ha que equivale al 3.73%.
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* Bosque intervenido muestra una superficie de 2407.80
ha que corresponde al 1.41%.

* Bosque natural ocupan un area de 1982.94 ha que equi-
vale al 1.16%.

* Cultivos de ciclo corto presentan un area de 5022.90 ha
que corresponde al 2.95%.

* Pasto cultivado, presenta un area de 12 463.26 ha que
equivale al 7.32%.

* Pasto natural, estos cultivos ocupan un area de 885.71
ha que equivale el 0.52%.

*  Vegetacion arbustiva, ocupan un area de 23.78 ha que re-
presenta el 0.01% (anexo 11).

Agua superficial

El flujo de agua superficial esta representado por los
rios de segundo orden como son Quinindé, Suma, con los
numerosos tributarios de tercer y cuarto orden, como son rio
Maicito y numerosos esteros que rodean a la zona.

El modelo de drenaje principal es dendritico, que estd
originado por la litologia del sector y la disposicion de las es-
tructuras locales.

La densidad del drenaje natural es de grado alto por la
presencia de las rocas sedimentarias de poca resistencia y por
la existencia de pendientes medianamente fuertes.

2.3. Caracteristicas hidraulicas

El comportamiento hidroldégico de los rios esta en con-
vergencia con el régimen pluviométrico de la zona, ya que en
épocas de grandes precipitaciones los rios aumentan su caudal
y producen dafos a los sectores que se encuentran asentados
cerca de sus orillas.

En ausencia de informacién hidrométrica en la cuen-
ca del rio Maicito, la determinaciéon de los caudales maximos
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se sustentd en la aplicacion del estudio en la zona 4 donde se
han tomado las ecuaciones intensidad — duracion - periodo de
retorno, para determinar las siguientes intensidades maximas
con periodos de retorno de 150, 200 y 250 afos.

Intensidades maximas (m%)

Periodo de retorno(7r) Intensidad (1) (m%)
150 afios 81
200 afios 84
250 afios 87.5

Para el calculo de los caudales maximos se ha recurrido

a los siguientes métodos:

Método racional donde se relaciona las caracteristicas
de la cuenca y las precipitaciones por medio de la si-
guiente formula:

0_C*I*A
3.6

Donde:

(0) : Caudal maximo previsible en la secciéon de estudio,
3

en (m 4

(C): Coeficiente de escorrentia de la cuenca

(1): Intensidad de lluvia maxima previsible para un pe-

riodo de retorno dado, en (mr%), corresponde a una

precipitacion de duracién igual al tiempo de concen-

tracion

(A): Superficie de la cuenca portante (m?)

Para el coeficiente de escorrentia de acuerdo a la tabla

del anexo 12 fue escogido el valor de C = 0.20, en base

al cual se calcularon los caudales maximos.
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Caudales maximos (mZ), por método racional
~ 3
Tc [anos] C [cuadro] I [m% ] A [kmz] 0 [m K ]
150 0.20 80.89 12.26 55.09
200 0.20 84.21 12.26 57.36
250 0.20 87.55 12.26 63.04
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Método de Stevens se basa en la formula de Chezy y
es utilizado para rios relativamente anchos y poco pro-
fundos:

O=A*C*VR*J

Donde:

(0): Caudal maximo previsible en la seccion de estudio,

en (my)

s
(C) : Coeficiente de Chezy que depende de las ca-
racteristicas del escurrimiento y la naturaleza del

)
cauce C = R%, donde (n) coeficiente de rugosidad de

Manning

(R) : Radio hidraulico y depende de: A/P donde P es el
perimetro mojado del cauce

(A) : Superficie de la cuenca portante (m?)

(/) : Pendiente de la superficie libre del agua y la del
fondo del cauce

De los datos del informe de socavacion local del cauce
del rio Maicito (anexo 13), se han tomado los siguientes
valores:



SOCAVACION LOCAL

Socavacion final relacionada a tiempos de
Altura retorno dado (m)
Tr =250 afios | Tr =200 afios | Tr =150 afios
(H med) 2,29 2,24 2,20

El coeficiente de rugosidad de Manning (n) =
0.029 por ser cauce natural, con orillas rectas y limpias,
fondo uniforme, altura de lamina de agua suficiente.

Pendiente longitudinal del cauce es (J) =
0.0021. Este valor se lo determiné con datos topografi-
cos de campo.

Caudales maximos (m%), por Método de Stevens.

7e [aiios] 4 [m?] | P [m] R[m%?] I [ C[’"%} Q [mZ ]

150 | 2420|1402 | 1,73 |[0,0021 | 40,56 | 59,10
200 | 24,64 | 14,14 | 1,74 | 00021 | 40,63 | 60,56
250 | 25,19 | 1421 | 1,77 | 00021 | 40,75 | 62,62

El caudal maximo para un periodo de retorno (7r)
de 250 afos se tomo el mas critico calculado por el método
racional.

0-63.04m/
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3. Estudios geoldgicos-hidrogeoldgicos
3.1. Descripcion geologica del area de estudio

La geologia del area estd conformada por rocas vul-
cano-sedimentarias, que van del Cretaceo Superior al Eoceno;
los aflorantes estan representadas por las rocas mio-pliocéni-
cas del grupo Borbon y las formaciones pleistocénicas-holocé-
nicas Balzar, Baba; asi como depdsitos superficiales: terrazas,
coluviales y aluviales (anexo 14).

Durante el periodo Cuaternario se produce la sedi-
mentacion de material clastico, producto de la erosion de las
partes altas de las formaciones existentes y depdsitos aluvia-
les, que rellenan los valles formados por los rios y parte de las
cuencas hidrograficas. Actualmente, contintan formandose
los depositos coluviales y aluviales.

A continuacion se describen las principales formacio-
nes geologicas que afloran en el area con su respectiva litologia
y potencia aproximada.

Formacion Borbon (Mioceno Superior-Plioceno):
En el extremo noroccidental del area estudiada se presentan
superficies horizontales y a veces suavemente acolinadas, que
se caracterizan litologica y superficialmente por limos de color
café amarillento intercalados por representativas areniscas de
grano medio a fino; en ocasiones y localmente aparecen bancos
conglomerados, intercalado con niveles calcareos que contie-
nen abundantes microfdsiles.

En la parte superior de la formacion predominan ar-
cillas con mezcla de areniscas y limolitas. La potencia maxima
de la formacién Borbon es de 300 m.

Formacion Balzar (Mioceno Medio-Pleistoceno):
Aflora en la parte oriental, a lo largo del flanco este de la cuen-
ca de Manabi.
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Consiste de depositos bien estratificados de arcillas,
arenas y conglomerados de cantos de origen volcano-intrusi-
vas en matriz tobacea arenosa y arcillosa, derivados de la con-
tinua erosion de la cordillera Occidental. Se han depositado
en un ambiente regresivo marino, ligeramente salobre a dulce,
ambiente de estuario.

Se la observa en los horizontes superficiales horizon-
tales, con un espesor hasta de unos 5 m en su estado meteoriza-
do de un color café amarillento, los espesores de la formacion
pueden llegar a unos 300 m.

3.2. Descripcion hidrogeologica

Permeabilidad

Los suelos, que cubren las rocas existentes de la region,
son de baja permeabilidad por ser de tipo arcillosos plasticos.

Al saturarse sueltan el agua por percolacion hacia los
horizontes subyacentes mas permeables.

En los sitios donde existen las capas de arenas con
guijarros, la permeabilidad es alta. La permeabilidad que se
presenta se debe también a la permeabilidad por fisuracién y
diaclasamiento dentro de las rocas tipo areniscas.

En el lugar, la escorrentia predomina sobre la infiltra-
cidn, en partes de las colinas, por tener las pendientes media-
namente fuertes y por la presencia de la litologia tipo lutitas y
arcillolitas en su mayoria. En cambio, en partes de las llanuras
a veces se produce sobresaturamiento del terreno por aguas
lluvias debido a la baja permeabilidad de los suelos existentes
y por la presencia del nivel fredtico alto. La arcilla aunque ten-
ga la porosidad elevada una vez saturada resulta impermeable
porque el agua que contiene queda sujeta en su masa por la
atraccion molecular.

En las épocas de fuertes lluvias el grado de infiltracién
y percolacion influye en la inestabilidad de las laderas y taludes.
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Agua subterranea

De todas las investigaciones que se realizaron en el
area del estudio se percaté que el nivel freatico de toda la zona
es bastante alto y se encuentra muy cercano a la superficie te-
rrestre. Esto nos indica que existen acuiferos importantes en el
subsuelo y que las aguas subterraneas se ubican a profundida-
des muy someras.

Las profundidades del nivel freatico bajo la superficie
terrestre cambian de un sitio a otro aproximadamente de unos
1.50 m en las mérgenes del rio Maicito hasta 13 m dentro de
las colinas dependiendo de las condiciones del subsuelo: como
es la estructura de la roca, su composicion y relaciones entre
las rocas inmediatas, lo que revela la complejidad de la dis-
tribucion del agua subterranea. Las areniscas de la formacion
Borboén seguin todas las evidencias constituyen buenas propie-
dades acuiferas dando origen a las aguas subterraneas claras
y limpias, pero presumiblemente, en forma preliminar, puede
contener algo de hierro y puede ser un poco dura por probable
contenido de sulfato célcico en el cemento de la arenisca.

Las condiciones locales del subsuelo que influyen so-
bre el agua subterrdnea del sector es la sucesion alternada de
niveles permeables de arenisca y conglomerado y niveles im-
permeables de las lutitas que estan dispuestos en forma de unas
capas casi horizontales. Existen algunos horizontes acuiferos
separados por arcillas impermeables.

El nivel freatico fluctia de acuerdo a la estacién cli-
matica: sube en las épocas lluviosas y baja en época de sequia,
ya que el principal origen de las aguas subterraneas son las
aguas atmosféricas.

Claro esta, que en las proximidades al rio Maicito el
nivel de las aguas subterraneas se encuentra en las profundida-
des someras desde la superficie terrestre por aportar al caudal
del rio.
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CariTuLO 5
Estudio geotécnico para cimentacion
del puente sobre el rio Maicito

1. Metodologia

El presente analisis comprende la informacién geo-
técnica del sitio de la implantacion del puente en base a los
trabajos de campo y laboratorio realizados con diferentes mé-
todos: geofisico, SPT, ensayo triaxial.

Por el método geofisico de sismica de refraccién se
alcanzo una prospeccion subterranea de 20 m de profundidad,
y en base a los resultados obtenidos se determinaron los pa-
rametros correspondientes. Para la definicion de las cargas de
trabajo para la cimentacién en roca se utiliz6 el criterio de ro-
tura de Hoek y Brown y el método de célculo establecido por
Serrano y Olalla.

La investigacion geofisica se realizé tendiéndose 3 li-
neas sismicas (LS-1, LS-2 y LS-3) de 60 m cada una, cuya ubi-
cacion se muestra en el plano topografico del anexo 15.

En total fueron realizados 7 puntos de disparo (linea
sismica) con dinamita: a los 2.5 m a los extremos de cada linea
y en el centro de la linea sismica LS-1, entre los gedfonos 6 y 7.
Para la realizacion del trabajo fue empleado el sismdgrafo de
marca NIMBUS GEOMETRICS ES 1225 de 12 canales.
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Para el ensayo de penetracion estandar se realizaron
dos perforaciones: P1 hasta una profundidad de 11.50 m con-
tados a partir de la cota del terreno que es 166.35ms.n. m.yla
perforacion P2 hasta 6.50 m de profundidad, contados a partir
de la cota 167.280 m s. n. m. El ensayo (SPT) se ejecuté cada
0.50 m de profundidad.

En el pozo 1 se detecto la presencia del nivel freatico
a 1.50 m de profundidad cuya cota es 164.85 m s. n. m. y en
el pozo 2 a 3.0 m de profundidad a partir de la boca del pozo
estudiado, o sea en la cota 164.280 m s. n. m.

Con el propésito de identificar y clasificar el suelo se
recuperaron muestras alteradas en cada una de las perforacio-
nes (P1, P2), para ensayos en el laboratorio (anexo 16).

Los ensayos de compresion simple y triaxial se reali-
zaron con muestras inalteradas de suelo.

*  Ensayo a compresion simple.

*  El ensayo triaxial se ejecut6 con esfuerzos desviantes
de 11.880(kg/cmz) y 15.486 (kg/cmz) y presion lateral de
1.0 (kg /c mz) y2 (kg /c mz) , respectivamente.

2. Calculo de la capacidad portante en base a la geofisica

Con los ensayos realizados durante los sondeos geo-
sismicos, luego de su interpretacion y calculos, se obtuvieron
los perfiles estratigraficos del subsuelo para ambos estribos del
puente.

De los sismogramas (anexo 17), fueron obtenidas las
dromocronas (anexo 18), las cuales han sido interpretadas y
analizadas con la finalidad de determinar el perfil geo-estrati-
grafico del subsuelo.



La primera linea sismica LS-1 fue tendida transversal
al rio Maicito, paralela al eje del proyecto, a unos 3 m
desde el puente actual (anexo 15) y a base de la misma
se pudo interpretar tres capas representativas:

La primera con velocidad de 200 m/s y espesor alre-
de<dor de 0.70 y 1.48 m comprende a un suelo superfi-
cial no consolidado.

La segunda capa dio velocidades aproximados de 415
m/s y espesores que cambian de 3.77 en la margen iz-
quierda a 6.70 m en la margen derecha y pertenece a
un suelo de lutita meteorizada de color grisiceo mas
consolidado que de la primera capa.

La tercera capa con velocidad de 3060 m/s corresponde
a un estrato denso de la arenisca de color gris azulado
de la formacién Borbon y se ubica a una profundidad
que varia de 5.00 m por debajo del cause del rio hasta
unos 11.0 m en su margen derecha.

Margen derecha LS-2. Esta linea sismica fue tendida a
lo largo de la margen del rio (anexo 15) y segtin los per-
files geosismicos obtenidos (anexo 18) podemos deter-
minar en esta margen del rio tres estratos.

La primera capa corresponde a un suelo de cobertura
con las velocidades cercanas a 180 m/s y profundidades
que varian de 1.00 hasta 1.74 m.

La segunda capa tiene velocidades de 1000 m/s y pre-
senta un estrato de la roca de la lutita meteorizada de
color grisaceo, con los espesores detectados en los son-
deos que indican valores que cambian de 6.55 m aguas
arriba a 9.82 m aguas abajo por la margen del rio.

El substrato rocoso de areniscas gris azuladas de la for-
macién Borbon, con velocidades del orden de los 2500
m/s, se detect6 a las profundidades de 8.29 m aguas
arriba y 10.82 m aguas abajo. El espesor de esta capa es
desconocido por tratarse de la dltima capa detectada.
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*  Margen izquierda LS-3. Aqui fueron interpretadas igual-
mente tres capas representativas del subsuelo (anexo 18).

* La primera permiti6 la velocidad de 200 m/s y alcanza
profundidades de 0.60 y 2.52 m, lo que corresponderia
al suelo de cobertura.

* La segunda capa tiene espesores de 4.40 m aguas abajo
hasta acufiarse y desaparecer aguas arriba con las veloci-
dades que alcanzan a 830 m/s. Esta capa pertenece a una
lutita meteorizada de color gris de la formacion Borbon.

* La tercera capa permite una velocidad de la onda lon-
gitudinal de 2500 m/s, que corresponderia a un estrato
muy consolidado de la arenisca medianamente sana de
color gris azulado. Se ubica a las profundidades que au-
mentan desde 2.52 m, a la distancia de 60.0 m desde el
puente existente hacia aguas arriba, hasta 6.0 m cerca
del puente. El espesor no fue determinado por ser la
ultima capa detectada.

Las diferencias en las velocidades de la segunda y terce-
ra capas entre los perfiles de las lineas sismica 1 por un lado y
2y 3 por el otro, se explican por la gran diferencia entre la to-
pografia a lo largo de la linea sismica 1. Asimismo en las lineas
sismicas 2 y 3, por estar situadas a un nivel mas bajo, se reflejo
la presencia de estratos saturados, lo que aumento las velocida-
des de las ondas elasticas de las segundas capas.

Tipo de cimentacion

En base a la informacién topografica y geoldgica-geo-
técnica obtenida en la investigacion realizada, fueron determi-
nados los parametros para el disefio de las cimentaciones, ana-
lizando asi dos alternativas de cimentacion para cada una de
las margenes del rio: directas en la margen izquierda; y directa
y profunda en la margen derecha.
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Segun los valores de los ensayos de sismica de refrac-
cion en base a los criterios descritos en la metodologia, fueron
obtenidas las caracteristicas fisico-mecdnicas de los estratos,
donde se ha proyectado cimentar el puente. Estas caracteristi-
cas se resumen a continuacion:

*  Margen izquierda

Alternativa 1.

Cimentacion directa sobre roca: alos 5.5 m de profun-
didad de la cota natural del terreno, desplantada con zapata
corrida bajo los estribos, sobre el estrato de la arenisca densa
con velocidad de propagacion de la onda sismica del orden de
los 2500 m/s (10.53 m desde la cota de subrasante).

Para calcular la carga admisible se utiliz6 el método
analitico desarrollado por Serrano y Olalla (2001). Las férmu-
las aplicadas para este método estan expuestas en el anexo 19.

Cabe recalcar que, durante el ensayo de sismica de
refraccion solo fueron medidas las velocidades de ondas lon-
gitudinales.

Sondeo Capacidad de carga
CAPA N.° 3

ESPESOR No delimitado

Velocidad longitudinal (m/s): Moédulo eléstico dinamico (Gpa)
2500,00 6,59

Coeficiente de Poisson R.M.R.

0,4 51,64

Velocidad transversal (m/s): Pardmetro de Hoek m_ =~ Tipo de roca
1020,62 19,00 Arenisca
Peso volumétrico (g/cm?) Factor N,

2,26 1,80

Modulo elastico dindmico (kg/cm?*) Carga de hundimiento Ph
67201,84 205,72 kg/cm?

Modulo elastico estatico (kg/cm?)  Coeficiente de seguridad Fm x Fp
42928,69 30

Compresion simple o Carga admisible

Resistencia uniaxial (kg/cm? 6,9 kg/cm?

114,29
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Alternativa 2.

Cimentacion directa sobre suelo: a los 4 m de profun-
didad de la cota natural del terreno (9.03 m desde la cota de
subrasante), con zapata corrida sobre el suelo limo arcilloso
con velocidad de la onda de 830 m/s.

Sondeo Capacidad de carga
CAPA N.° 2
ESPESOR 44 m

Velocidad longitudinal (m/s):

Asentamiento (cm):

830,00 2,5
Coeficiente de Poisson Ancho del cimiento (cm):
0,47 450

Velocidad transversal (m/s):
197,47

Peso volumétrico (g/cm?)
1,74

gad _1,38 kg/cm?

Moédulo elastico dindmico (kg/cm?)
2031,69

Ancho del cimiento (cm):
350

Moédulo elastico estatico (kg/cm?)
792,45

qad _1,78 kg/cm?

Moédulo de deformacion (kg/cm?)
193,88

Nuamero de golpes (SPT) Mindel
16

Nuamero de golpes (SPT) T. Imai
10
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*  Margen derecha
Alternativa 1

Cimentacion profunda: con pilote sobre el estrato den-

so de arenisca que se ubica alos 10.0 m de profundidad desde la
cota natural del terreno (14.53 m desde la cota de subrasante).

La velocidad de la onda longitudinal a la profundidad
de 10.0 m es de 2500 m/s. Segun las correlaciones establecidas
a este nivel sobre el material de arenisca compacta correspon-
den 65 golpes del ensayo SPT, pero para el calculo se asume
rechazo en la prueba, por lo tanto N = 50.



La capacidad de punta de los pilotes individuales se
determina de la siguiente manera:

Qp,,,,=0.3 40 "N " Ap, para pilote hincado

Seccion
(cm)
Ap (m?) |0.090 0.0707 |0.1225 [0.0962 | 0.16 0.1256 | 0.2025 |0.1590

Ap x N
(T

Qp,, (T) | 1800 | 1413 2452 |1924 |3200 |251.2 [4052 |318.0

30x30 (D=30 |35x35 |D=35|40x40 | D=40 |45x45 |D=45

4.50 353 6.13 4.81 8.00 6.28 10.13 | 7.95

(QTI))(““"‘) 5400 4239 |73.56 |57.772 |96.00 |7536 |121.56 |95.40

Se debe considerar una friccién negativa en los pilo-
tes, los mismos que tienen la punta en la cota 155.5 y la cabeza
en la 159.5, por lo que su longitud es de 4,0 m.

fn=ALxc=PxLxc, donde ¢ =2.7 T/m>.

Szign 30x30 [D=30 |35x35 |D=35|40x40 | D=40 | 45x45 | D =45
Pm) |12 0.9 14 1.1 16 13 18 14
P x L

48 38 56 44 6.4 52 72 56
(m?)

fn (T) 13.0 102 15.1 11.9 17.3 14.0 194 15.1

Debido a que la cimentacion se realiza en estrato duro
de roca el asentamiento se considera despreciable y este depen-
de del tipo de material del pilote.

Alternativa 2.

Cimentacion directa sobre suelo: directa con zapata so-
bre el suelo limo arcilloso con velocidad de propagacién de la
onda sismica de 1000 m/s a los 5 m de profundidad de la cota
natural del terreno (9.03 m desde la cota de subrasante).
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Sondeo

CAPA N.° 2

ESPESOR 8m

Velocidad longitudinal (m/s):
1000,00

Coeficiente de Poisson

0,47

Velocidad transversal (m/s):
237,92

Peso volumétrico (g/cm3)

1,78

Modulo elastico dinamico (kg/cm2)
3021,60

Modulo eléstico estatico (kg/cm2)
1246,40

Modulo de deformacién (kg/cm?2)
286,40

Numero de golpes (SPT) Mindel
21

Nutmero de golpes (SPT) T. Imai
17

Cota de cimentaciéon

Capacidad de carga

Asentamiento inmediato (cm):
2,5

Ancho del cimiento (cm):

450

qad = 2,04 kg/cm2

Ancho del cimiento (cm):
350

qad = 2,63 kg/cm2

Para la subestructura de acuerdo con las alternativas
propuestas, las cotas de cimentacion son las siguientes:



3. Calculo de capacidad portante en base a SPT

Con los datos de las perforaciones se realizaron los
calculos de la capacidad portante. A continuacion se describe
la estratigrafia del subsuelo en el perfil estratigrafico de acuer-
do alos registros de las perforaciones (anexo 20).

PERFORACION P1 (estribo margen derecha)

Se tiene un suelo limo arcilloso de tipo ML, entre las
cotas 166.35 m y 162.85 m, asi también un suelo limo inorga-
nico tipo MH entre las cotas 162.35 m y 156.85 m.

A partir de la cota 156.35 m a 154.85 m, se encuentra
una arena limosa tipo SM. En lo que se refiere a las propieda-
des mecanicas del suelo desde la cota 165.35 a la 163.35 m,
practicamente la resistencia del terreno es baja por tener pocos
numeros de golpes (N).

A partir de la cota 162.35 m las condiciones se mejo-
ran y desde la cota 156.35 m los valores son aceptables.

PERFORACION P2 (estribo margen izquierda)

Entre las cotas 166.280 m a 165.780 m existe una are-
na limosa SM; a partir de la cota 165.280 m a 161.780 m, el
suelo es un limo inorganico de baja plasticidad ML cuya resis-
tencia es muy baja a excepcion del suelo que se ubica en la cota
163.280 m.

A partir de la cota 161.780 m mejoran las condiciones
fisicas y mecanicas del suelo siendo este una arena limosa SM
con una resistencia de numeros de golpes (N) alrededor de 20.
Entre las cotas 166.280 m y 162.780 m practicamente la resis-
tencia del suelo es nula.

Para el célculo de la capacidad portante, se recurri6
a la siguiente técnica basada en la ecuacién propuesta por
Bowles (1977).
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Segtin este autor los resultados obtenidos de tension
admisible arrojan buenos resultados tomando en cuenta un
asiento que no sobrepase una pulgada (25,4 mm):

G KPal=11.984N, . ¢ (B+T93) +C,  paraB>12m

Donde:

C,, es un factor de empotramiento definido en la
siguiente expresion:

C,=1+033+ BL <133

Donde:

(Df ) Profundidad del plano de cimentacion
(B*) Ancho equivalente del cimiento

= NxC,

corregido

El coeficiente (C) fue calculado por la ecuacion pro-

puesta por los autores Liao y Whitman (1985), lo que se consi-
der6 la mas representativa:

1
o= Pay™

Donde:

(Pa) Presion de confinamiento:
(y) Peso especifico del suelo [kg /c m3]

(Df) Profundidad del plano de cimentacidon [em]
(P, ) Presion atmosférica (1 kg /c mz)

Por ser el suelo arenoso limoso, para valores de N
mayores a 15 y en presencia del nivel fredtico para célculo de
N opregiao S€ Utiliz6 la siguiente férmula:
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A continuacion se desarrollaron los calculos respecti-
vos para cada uno de los estribos.

corregido

N-=15
5+—2

Margen izquierda
Alternativa 1

Cimentacion superficial: a una profundidad de 6.50 m

a) (B)=3.50m
Nivel fredtico =3.00m

(Vsunnes) = 1.90 [ 101/ ] 0.0019 [%8/.,.0]
3 ) = 0:90 [0 ] 0.0009 [%8 /]

(Pa) = (V*Df)/P

(ysaturado-yagua) * Df

(sin nivel fredtico)

(Pa)= (con nivel fredtico)
P
atm
Calculo de capacidad portante

COTAS | PROF. | Pa N CD Cn cNorregi € | 4 (adm) | q (adm)

(m) (m) (kg/cm?) (golpes) factor factor Cn*N (KPa) kg/cm?
166,28 1,00 0,19 - - - - - -
165,78 1,50 0,29 2 1,14 18732 | 4 51,32 0,52
165,28 | 2,00 0,38 2 1,19 1,6222 | 3 46,28 0,47
164,78 | 2,50 0,48 3 1,24 14510 | 4 64,55 0,66
164,28 | 3,00 0,57 3 1,28 13245 | 4 61,17 0,62
163,78 | 3,50 0,32 1 1,33 1,7817 | 2 28 .44 0,29
163,28 | 4,00 0,36 2 1,33 1,6667 | 3 53,20 0,54
162,78 | 4,50 041 2 1,33 15713 | 3 50,16 0,51
162,28 | 5,00 0,45 8 1,33 14907 | 12 190,34 | 1,94
161,78 | 5,50 0,50 13 1,33 14213 | 18 29491 | 3,01
161,28 | 6,00 0,54 56 1,33 > 15 36 566,61 | 5,78
160,78 | 6,50 0,59 60 1,33 > 15 38 598,53 | 6,10
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b) (B)=4.50m

Nivel fredtico =3.00m
3V snras) = 190 [f011] 5] 0.0019[*8, ]
) = 090 [101] ]~ 0.0009 [%8/.,.]

(Pa) = (y*Df) / P (sin nivel fredtico)

(ysatumdo_yagua) * Df

(Pa) = (con nivel fredtico)
P
atm
Calculo de capacidad portante
COTAS PROF. | Pa N CD Cn g)rregi @0 | 4 (adm) | q(adm)
(m) (m) (kg/cm?) (golpes) factor factor Cn*N (KPa) kg/cm?
166,28 1,00 0,19 - - - - - -
165,78 1,50 0,29 2 1,11 18732 | 4 49,88 0,51
165,28 2,00 0,38 2 1,15 1,6222 | 3 44,63 0,45
164,78 2,50 0,48 3 1,18 14510 | 4 61,79 0,63
16428 3,00 0,57 3 1,22 13245 | 4 58,15 0,59
163,78 3,50 0,32 1 1,26 1,7817 | 2 26,86 0,27
163,28 4,00 0,36 2 1,33 1,6667 | 3 53,18 0,54
162,78 4,50 041 2 1,33 15713 | 3 50,14 0,51
162,28 5,00 0,45 8 1,33 14907 | 12 190,27 | 1,94
161,78 5,50 0,50 13 1,33 14213 | 18 29480 | 3,01
161,28 6,00 0,54 56 1,33 > 15 36 566,39 | 5,77
160,78 6,50 0,59 60 1,33 > 15 38 598,30 | 6,10
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Margen derecha
Alternativa 1

Cimentacion directa: a una profundidad de 11.5 m.

Nivel fredtico =1.50m




(Vo) = 1:90 [107] ] 0.0019 [%8 /]

) =0.90[ 01 ]~ 0.0009 [%8/,]

(Pa)=(r*DP)

(sin nivel fredtico)

- %
(Pa)= Y s Y asua) * OF (con nivel fredtico)
P
atm
Calculo de capacidad portante
COTAS PROF. Pa N CD Cn gmgi @ | 9 (adm) q (adm)
(m) (m) (kg/cm?) (golpes) factor factor Cn*N (KPa) kg/cm?

166,35 | 0,00 0,00 - - - - -
165,35 1,00 0,19 2 1,09429 | 22942 | 5 60,25 0,61
164,85 1,50 0,29 2 1,14143 | 18732 | 4 51,32 0,52
164,35 | 2,00 0,18 2 1,18857 | 2,3570 | 5 67,24 0,69
16385 | 2,50 0,23 2 1,23571 | 2,1082 | 4 62,53 0,04
163,35 | 3,00 0,27 2 1,28286 | 19245 | 4 59,26 0,60
16285 | 3,50 0,32 9 1,33 1,7817 | 16 25594 | 2,61
162,35 | 4,00 0,36 9 1,33 1,6667 | 15 23941 | 2,44
161,85 | 4,50 041 9 1,33 15713 | 14 225,72 | 2,30
161,35 | 5,00 045 9 1,33 14907 | 13 214,14 | 2,18
160,85 | 5,50 0,50 16 1,33 > 15 16 24739 | 2,52
160,35 | 6,00 0,54 6 1,33 1,3608 | 8 130,32 | 1,33
159,85 | 6,50 0,59 8 1,33 1,3074 | 10 166,94 | 1,70
15935 | 7,00 0,63 8 1,33 1,2599 | 10 160,87 | 1,64
158,85 | 7,50 0,68 23 1,33 > 15 19 303,25 | 3,09
158,35 | 8,00 0,72 11 1,33 1,1785 | 13 20691 | 2,11
15785 | 8,50 0,77 14 1,33 1,1433 | 16 25548 | 2,60
157,35 | 9,00 0,81 11 1,33 11111 | 12 19508 | 1,99
156,85 | 9,50 0,86 12 1,33 10815 | 13 207,13 | 2,11
156,35 10,00 0,90 13 1,33 1,0541 | 14 218,71 | 2,23
155,85 10,50 095 18 1,33 > 15 17 26335 | 2,68
155,35 11,00 0,99 48 1,33 >15 32 502,76 | 5,13
154,85 11,50 1,04 53 1,33 > 15 34 542,66 | 5,53
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b)  (B)=4.50m

Nivel fredtico =1.50m

(Fsraas) = 190 [0 ] 0.0019 [%8 5]

3 o) = 0901071 ]~ 0.0009 [%8/,]

(Pa) = (V*Dﬂ/p

(ysaturado-yagua) * Df

(sin nivel fredtico)

(Pa)= (con nivel fredtico)
P
atm
Calculo de capacidad portante
COTAS | PROF. | Pa N CD Cn gmgi a0 | 4 (adm) | q (adm)
(m) (m) (kg/cm?) (golpes) factor factor Cn*N (KPa) kg/em?
166,35 | 0,00 0,00 - - - - -
165,35 1,00 0,19 2 1,07333 | 22942 | 5 59,08 0,60
164,85 1,50 0,29 2 1,11 18732 | 4 49,88 0,51
164,35 2,00 0,18 2 1,14667 | 23570 | 5 64,84 0,66
163,85 2,50 0,23 2 1,18333 | 2,1082 | 4 59,85 0,61
163,35 3,00 0,27 2 1,22 19245 | 4 56,33 0,57
162,85 3,50 0,32 9 125667 | 1,7817 | 16 24174 | 2,46
162,35 | 4,00 0,36 9 1,33 1,6667 | 15 239,32 | 2,44
161,85 | 4,50 041 9 1,33 1,5713 | 14 225,63 | 2,30
161,35 5,00 045 9 1,33 14907 | 13 21405 | 2,18
160,85 5,50 0,50 16 1,33 > 15 16 24730 | 2,52
160,35 6,00 0,54 6 1,33 1,3608 | 8 130,27 | 1,33
159,85 6,50 0,59 8 1,33 1,3074 | 10 166,88 | 1,70
159,35 7,00 0,63 8 1,33 1,2599 | 10 160,81 1,64
158,85 7,50 0,68 23 1,33 > 15 19 303,14 | 3,09
158,35 8,00 0,72 11 1,33 1,1785 | 13 206,83 | 2,11
157,85 8,50 0,77 14 1,33 1,1433 | 16 25538 | 2,60
157,35 9,00 0,81 11 1,33 1,1111 12 195,00 | 1,99
156,85 9,50 0,86 12 1,33 1,0815 | 13 207,05 | 2,11
156,35 10,00 | 0,90 13 1,33 1,0541 | 14 218,63 | 2,23
155,85 10,50 | 095 18 1,33 > 15 17 26325 | 2,68
155,35 11,00 0,99 48 1,33 > 15 32 502,57 | 5,12
154,85 11,50 1,04 53 1,33 > 15 34 542,46 | 5,53
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Alternativa 2.

Cimentacién profunda: a una profundidad de 11.5 m.

Pilotes hincados que trabajan a la punta.

Para el calculo del disefio de pilotes se uso la siguiente

expresion:

Op,,, = 0%N *Ab

Donde:

O, presion efectiva a la profundidad del desplante de

un pilote hincado.

N, factor de capacidad de carga que se encuentra en

funcién @ angulo de friccién interna.
Ab, area del pilote.

corregido

D=(12=N

corregido

)/2+25 (autor Dunham)

@=45.20°

N =e""1g? (45+ 70)

N =139.22

q

Cimentacion profunda (pilotes)

Seccién (cm) D=30cm D=35cm D =40 cm D=45cm
Ab (m?) 0.0707 0.0962 0.1256 0.1590
Qp,, (T 102.34 139.30 181.95 230.28
Factor de seguridad | 3 3 3 3

QP () 34.11 46.43 60.65 76.76
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4. Caélculo de capacidad portante en base al ensayo triaxial

Con las muestras inalteradas obtenidas en el campo,
se realizaron los ensayos en el laboratorio. Los registros y gra-
ficos estan expuestos en el anexo 21 y los resultados son los

siguientes:
Ensayo de Mohr

PRESION | TENSION | PRESION DE . . .
ENSAYO LATERAL | DESVIANTE ROTURA Centro de circulo | Radio de circulo
Ne kg/em? o1 kg/em? kg/em?> o3 (ol1+03)/2 (0l1-03)/2
1 0 8.370 8.370 4.185 4.185
2 1 11.88 12.88 6.938 5.938
3 2 15.486 17.486 9.743 7.743

Segun el diagrama de Mohr los datos obtenidos fueron:

Cohesion(C)=1.98 8/,

Angulo de friccion interna(g)=39°

Con estos datos se procedid a realizar el calculo de
capacidad portante del terreno para la cimentacion del puente
en la margen derecha a una profundidad de 5.00 m. Se utilizo
el método de Meyerhof.

Se obtuvo dos opciones con respecto a las dimensio-
nes de cimentacion:

Cimentacién cuadrada de (3.50 * 3.50) m
Cimentacién cuadrada de (4.00 * 4.00) m
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Margen derecha

Cimentacion superficial

a) Para una cimentacion cuadrada de 3.50 m *3.50 m

qu=c N s d+y D N s -d+05y-B-N-s d

Férmulas segtin Meyerhof

N = (Nq—l) ~cotg @

73.50977

N =015+ 2

62.18085

N =2%(N +1) - 1g(0)
105.16856

5,=140.2% Kp *2

B
S,=140.1 % Kp * -

B
S =140.1 % Kp * 4

1.91021 1.45510 1.45510
D D, D
d=1+0.2 *VKp *gf d =1+0.1*VKp *Ef d =1+0.1 *VKp *gf
1.60952 130176 1.30176
Kp=ig*[45°+2 | 4.55104
© [*%,e] @) 0[]
19800 39° 467 127 1936.67578
(B) (L) (DY)
350 m 350 m 500 m
(qu)= 6290.63393 [KPa]  6.41247 [kg/cmz]
F.S. 3
(gadm)

29 m



b) Para una cimentacidén cuadrada de 4.50 m *4.50 m
qu:c-NC-slydC+y-Df~Nq~sq-dq+0,5~)/-B-Ny~sy-dy
Férmulas segtin Meyerhof
N=(N,-1)-cotg 0| N=evw0sg2(45+L2] | N =25 +1)- 15(0)
73.50977 62.18085 105.16856

«B _ B _ ;1
§ =1+0.2 * Kp T Sq—1+0.1 *Kp * T Sy—1+0.1 *Kp T
1.91021 1.45510 145510
. D D D
d=1+0,2*VKp *—=L| d =1+0.1 *VKp “5 | d=1+0.1 *VEp v
1.47407 1.23703 1.23703
Kp=tg* (45°+70) 4.55104
k,
O8] ©) o) [*)]
19800 39°46° 127 1936.67578
(B) (L) (02)))
4.50 m 450 m 5.00 m
(qu)= 60007.06736 [KPa]  6.12341 [K8/, -]
F S. 3
(qadm) 2.04114 [%8] -]

5. Analisis de los resultados de capacidad portante segun los
diferentes métodos

*  Geofisico
Del célculo de la capacidad portante por el método
geofisico se obtuvo el siguiente resultado:
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Margen Izquierda. Cimentacion directa:

Alternativa 1. A una profundidad de 5.5 m, sobre es-
trato rocoso de arenisca

2 2 qa im
0. (kg/em?) RMR (%) Ph  (kg/em?) FS (kg/émz)

114.29 51.64 205.72 30 6.9

Alternativa 2. A una profundidad 4 m, sobre estrato
de suelo

VelOCid?d d.e la Asentamiento N, niimero de Ancho de la q,
onda sismica ido, cm olpes zapata, m (k; /agmmz)
longitudinal, m/s asumido, golp pata, g
830 2.5 10-16 4.50 1.38
830 2.5 10-16 3.50 1.78
Margen Derecha

Alternativa 1. Cimentacion profunda sobre estrato
rocoso a una profundidad de 10 m

Seccion (cm) D=30 D=35 D=40 D=45
.Qp(adm} (M, 32.19 458 61.36 80.3
pilote hincado

D - didmetro.

Alternativa 2. Cimentacién directa sobre suelo a una
profundidad de 5 m

Velocida}d d‘e la Asentamiento N, niimero de Ancho de la
onda sismica asumido, cm golpes zapata, m G (/%)
longitudinal, m/s ’ ’
1000 2.5 17-21 4.50 2.04
1000 2.5 17-21 3.50 2.63

131 m



La capacidad de carga admisible es la neta y es para
solicitacion estatica; para cargas accidentales, se podra incre-
mentar en un 20%.

La capa superior de arcilla, provocara una friccion ne-
gativa en el caso de la cimentacién profunda, generando una
carga adicional que fue tomada en consideracion para el calcu-
lo.

*  SPT (Ensayo de Penetracion Estandar)

El calculo de la capacidad portante del terreno por el
ensayo SPT, arrojo los siguientes resultados:

Margen Izquierda
Alternativa 1. Cimentacion superficial a una profun-
didad de 6.50 m

Perforacion P2
Cotas Cimiento Profundidad q (adm) kg/cm?
166.28 m 3.50 m*3.50 m 6.50 m 6.10
160.78 m 4.50 m*4.50 m 6.50 m 6.10
Margen Derecha

Alternativa 1. Cimentacion directa a una profundidad
de 5.00 m

Perforacion P1

Cotas Cimiento Profundidad q (adm) kg/cm?
166.35 m 3.50 m*3.50 m 5.00 m 2.18
154.85 m 4.50 m*4.50 m 5.00 m 2.18
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Alternativa 2. Cimentacién profunda a una profundi-
dad de 11.50 m

Cimentacion profunda (pilotes)

Seccién (cm) D =30 cm D=35cm D =40 cm D=45cm

QP (1) 34.11 4643 60.65 76.76

*  ENSAYO TRIAXIAL
Para realizar el ensayo triaxial fue obtenida la muestra
inalterada de la margen derecha del rio Maicito y en base a esta
muestra se obtuvo el siguiente resultado:

Margen Derecha
Cimentacion superficial a una profundidad de 5.00 m

Capacidad portante (ensayo triaxial)

y=1936.67578 [*8/,;]

(DH)=5.00 [m] (D) = 39° 46’ 12"

B=3.50 [m] c=19800 [*8/,,.2]

(gadm) =2.13 [kg /cmz]

B=450 [m] c=19800 [*8/.,,.]

(qadm) =3.0 [*8/,]
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CariTuLO 6

Comparacion econdomica entre los

meétodos

1. Analisis de costos del ensayo de sismica de refraccion

Para el andlisis econdmico en este ensayo se considero
los costos de equipo, movilizacion, subsistencia, honorarios y la
elaboracion del informe técnico, en un solo rubro:

Concepto:

Unidad

Cantidad

Costo unitario

Costo total

US$) US $)

Lineas m 180 12 2160
sismicas

Total 2160

2. Analisis de costos del ensayo SPT

A continuacion se detallan los rubros para la elabora-
cién de este ensayo.

Costos de equipo

Costo Costo
Concepto Unidad | Cantidad | unitario total
(US $) US$)
Perforacién en suelo incluido ensayo
SPT de 0 a 6 m de profundidad m 12 20 240
Perforacién en suelo incluido ensayo
SPT de 6 a 10 m de profundidad m 6 25 150
Clasificacién AASHTO y SUCS
(incluye humedad, granulometria y global 18 12 216
limites)
Total 606
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Los costos del personal técnico se derivan en la subsis-
tencia, honorarios y el informe técnico. A continuacion se des-

cribe estos valores.

Costos adicionales para ensayo SPT
Costo Costo
Concepto Unidad Cantidad | unitario total
(US'$) (US $)
Transporte del equipo y personal. dia 4 100 400
Subsistencia del personal
Ingeniero de campo dia 4 50 200
Personal para elA ?qulpo de dia 4 30 120
perforacion
Honorarios del personal
Ingeniero de campo dia 4 50 200
Personal para el‘ ?qulpo de m 13 7 126
perforacion
Informe técnico global 1 1000 1000
Total 2046

Costo total del ensayo de penetracion estandar:

Costo del Ensayo SPT, (US $)
COSTOS DE EQUIPO 606
COSTOS ADICIONALES 2046

Total 2652

3. Analisis de costos del ensayo triaxial
A continuacidn se detallan los rubros necesarios para el

ensayo triaxial.

Costos de equipo.
Costo Costo
Concepto Unidad Cantidad | unitario total
(US $) (US $)
Clasificacion AASHTO y SUCS
(incluye humedad, granulometria y global 7 12 84
limites)
Perforacion en suelo de 0 a 6 m de
profundidad m > 20 200
Toma de muestra en perforaciones
(tubo shelby d)z 10 cm u ! 30 30
Compresion simple en suelo ensayo 1 15 15
Compresion triaxial “UU” ensayo 1 60 60
Total 389
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Todos los costos adicionales tales como movilizacion,
subsistencia, honorarios y la elaboracion del informe técnico, son:

Costos adicionales para ensayo SPT
Costo Costo
Concepto Unidad Cantidad | unitario total
(US $) (US $)
Transporte del equipo y personal dia 3 100 300
Subsistencia del personal
Ingeniero de campo dia 3 50 150
Personal para el‘ equipo de dia 3 30 9%
perforacion
Honorarios del personal
Ingeniero de campo dia 3 50 150
Personal para e]. (fqu1p0 de m 18 7 126
perforacion
Informe técnico global 1 1000 1000
Total 1816

Costos totales para la ejecucion del ensayo triaxial:

Costo del Ensayo TRIAXIAL (US $)

COSTOS DE EQUIPO 389
COSTOS ADICIONALES 1816
Total 2205

4. Resultados del analisis de costos

Del trabajo realizado en este analisis se obtuvo como
resultado el siguiente cuadro de precios:

Analisis Econémico, (US $)
ENSAYO GEOFISICO 2160
ENSAYO DE
PENE'I:RACION 2652
ESTANDAR
ENSAYO TRIAXIAL 2205
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La relacion entre los costos del ensayo geofisico en
comparacion a los otros ensayos tiene como promedio un 20%
de diferencia.

Como se puede apreciar no existe mucha diferencia
entre los precios, pero el ensayo de refraccion sismica tiene la
ventaja de ser mas rapido y puede cubrir extensiones de terre-
no grandes.

Cabe recalcar que para el ensayo SPT y el ensayo
triaxial, se puede aprovechar las perforaciones del ensayo SPT
para obtener las muestra inalteradas que serdn analizadas en el
laboratorio en el ensayo triaxial, por consiguiente se reduce los
costos en relacion a estos ensayos.
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CariTuLo 7

Evaluacion de impactos ambientales
en la ejecucion de los ensayos por los
métodos investigados

1. Consideraciones generales

Para efectos del presente estudio se entendera por Es-
tudio de Impacto Ambiental (EIA) al estudio técnico, que se
lo realizé como parte del proceso de toma de decisiones, para
predecir los impactos ambientales que pueden derivarse en la
practica de los ensayos de cada uno de los métodos. Y proponer
medidas para prevenir, mitigar y/o controlar dichos impactos.

El presente EIA es el instrumento de gestion de las
actividades propuestas en el sitio donde se realizé los ensayos
para la determinacion de la capacidad portante en la construc-
cion del puente sobre el rio Maicito y de los efectos directos o
indirectos previsibles de dicha actividad en el medioambiente
tisico y bioldgico, a corto y largo plazo, asi como la evaluacion
técnica de los mismos. El ambito del estudio ambiental en la
presente investigacion acude a toda la legislacion vigente, ade-
mas la diferencia entre el ambito fisico y bioldgico.

1.1. Marco legal

La presente investigacion involucra un EIA del puente
sobre el rio Maicito que se encuentra ubicado en el km 13+780
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via a Chone, en el tramo El Carmen-La Crespa, y se desarrolld
basandose en la aplicacion del siguiente marco legal ambiental:

o La Constitucion Politica de la Republica del Ecuador,
R.O.N.° 1, del 11/08/1998.

o  Texto Unificado de Legislacion Secundaria del Minis-
terio del Ambiente Ambiental, Titulo IV, Reglamento
a la Ley de Gestién Ambiental para la Prevencion de
la Contaminaciéon Ambiental.

«  Reglamento para la Prevencion de la Contaminacién
Ambiental en lo relativo al recurso suelo, Acuerdo
Ministerial N.° 14629, R. O. N.° 989, del 30-07-1992.

En la realizacion del estudio de impacto ambiental no
se contd con una legislacién medioambiental ni con ordenan-
zas requeridas para mejorar la calidad medioambiental del si-
tio y de sus habitantes por que no existen en el medio.

1.2. Inventario ambiental del sitio donde se realizo los ensa-
yos

Se considera principalmente el estado actual de los
factores ambientales del area de influencia sobre el rio Maicito.

Para la presente investigacion se tomo en cuenta la in-
formacion recopilada la misma que se ha detallado en capitu-
los anteriores sobre cambios que se han producido en:

« El entorno geoldgico

o  Elrelieve de la zona

o Usoy calidad de los suelos
« Hidrologiay

«  Climatologia
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2. Identificacion, analisis y valoracion de los posibles

impactos en cada ensayo

Su identificacion y valorizacion se lo realizé mediante

las elaboraciones de matrices.

Causa-efecto.

Matrices de Leopold modificada, disefiadas a partir
de estudios de impacto ambiental de una mina de fos-
fatos de California. Consiste en un cuadro de doble
entrada cuyas columnas estan encabezadas por una
amplia relacion de factores ambientales y cuyas en-
tradas por filas estan ocupadas por otra relacion de
acciones causa de impacto; ambas listas de factores y
acciones tienen cardacter de listas de chequeo entre los
que seleccionan los relevantes para cada caso.

El analisis de estas matrices de la ejecucion de los en-

sayos de suelos, se determind que no existe ningun impacto
calificado como severo o critico.

Los impactos sobre el aire, el impacto sonoro y el im-

pacto sobre el suelo se estiman como moderados y de signo ne-
gativo. Los impactos sobre el agua, el paisaje se califican como
compatibles y de signo negativo. El impacto socioecondémico
es el unico calificado con positivo y compatible.

En el resto de los factores estudiados se han calificado

como nulos, puesto que la ejecucion de los ensayos no va a su-
poner una incidencia significativa sobre ellos.
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2.1. EIA del ensayo de sismica de refraccion por el método
geofisico

El estudio de impactos ambientales en el método geo-
tisico de sismica de refraccion, la magnitud de los factores es
variable, siendo afectados:

*  Para el impacto sonoro, puesto que durante el ensayo
se van a producir grandes incrementos del nivel de
ruido, a consecuencia de la fuente sonora (golpes, ex-
plosiones, disparos), para la realizacion del ensayo en
la obtencion de ondas. Para el impacto sobre el suelo
debido a que van a llevarse a cabo acciones que pue-
den afectarle en su estado natural.

*  Para el impacto sobre el aire ya que se veran incre-
mentados los niveles de particulas en suspension
durante la ejecucion de las obras; y para el impacto
socioecondmico, va a repercutir positivamente en la
economia local al crear puestos de trabajos directos e
indirectos en el sitio.

Se identifican los impactos y se presentan en el cuadro

N.o 1 de Leopold modificada, y cuadro N.° 2 de causa-efecto,
para el periodo cuando se realiza cada uno de los ensayos.
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PUENTE SOBRE EL RIO MAICITO POR EL METODO GEOFISICO

CUADRO N.° 1 IDENTIFICACION DE IMPACTOS
ENSAYOS DE ESTUDIOS DE SUELOS

Identificacion de actividades

+/- (0-100) Menor |

+/- (100-200) Media |

+/-(200-300) Mayor
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ELEMENTOS AMBIENTALES
Suelo
é Agua
) g
= | Aire
Paisaje
. | Ambientes
2
3 Fauna
@
Flora
| Salud y seguridad
& | Condiciones de vida
2 @
2 | Aspectos culturales g
%} =
Empleo g
~
Importancia relativa de los elementos evaluados | 3 1 3 3 3 2 3 3 3 3 3
ACTIVIDADES
Ubicacion y accesos 9 0 31366 9(9]0 6| 9 | 42
Desbroce y limpieza 1210 3 -3 -6 0 91 -9 0 0 |-12 | -30
5 Replanteo y nivelacién 6 0 0 0 0 313 -3 0 31 -3 -9
g Movimientos de tierra 271 0 B39 -6])]-6]-12]-6]|-9]|-27|-54
o
© Excavaciones 21 0 0 B3-6)-6|-3]-6])-61|-3]|-27|-39
Instalaciones de equipo eléctrico 9 0 0 0 31 -3 0 0 B33 3 -6
Estudios de suelos 15 0 0 0 30 -3 0 0 3133 0
Relleno de espacios 271 0 3 3 3 3 3 3 3 3 9 60
]
_§ Readecuacion del drea 6 0 0 0 3 3 3 3 0 0 9 27
<
§ Manejo de desechos 6 0 0 0 6 6 6 6 6 6 6 48
Regeneracion vegetal 0 0 0 0 9 3 3 6 0 0 6 27
TOTALES | 138 | 0 | -6 | -9 | -12 | -12 | -15 | -21 | -9 | -18 | -54 |
Valoracion de factores
+) Efecto positivo Importancia relativa de los elementos
(-) Efecto negativo 1 | 2 | 3
Nivel de efecto de actividades
L2 s [ 4 [ s [ e [ 7 ] 8 ] o | w0
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2.2. EIA del ensayo SPT por el método semidirecto

El estudio de impactos ambientales en el método SPT

y la magnitud de los factores son variables.

El impacto sonoro, durante el ensayo cuando se pro-
duzca los golpes de martillo para desarrollar el ensa-
yo, ya que estos son numerosos y constantes, afectan-
do asi el ruido habitual del sitio.

El impacto en el suelo, ya que se van ha producir per-
foraciones hasta el nivel que el ensayo amerite, son
dos las perforaciones que se realizaran para la elabo-
racion de este ensayo.

El impacto en el aire, en el momento de la operacion
del ensayo se produce dispersion de las particulas,
afectando asi el estado habitual del aire en el sitio; y
el impacto socioecondmico, no sera tan positivo al no
generar mucho empleo, ya que se debe tener un ade-
cuado y preparado equipo humano para la operacion
de este ensayo.

A continuacion se presenta en el cuadro N.° 3 de Leo-

pold modificada la identificacion de impactos.

Y en el cuadro N.° 4 la matriz causa-efecto para el pe-

riodo cuando se realiza cada uno de los ensayos.
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MATRIZ N.° 3 IDENTIFICACION DE IMPACTOS

ENSAYOS DE ESTUDIOS DE SUELOS
PUENTE SOBRE EL RIO MAICITO POR EL METODO SEMIDIRECTO

ELEMENTOS AMBIENTALES
Suelo
@
'g Agua
2] .
I | Aire
Paisaje
. | Ambientes
o
4
g Fauna
M
Flora
| Salud y seguridad
3 Condiciones de vida
£ 9
2 | Aspectos culturales E
A g
Empl
mpleo (S
Importancia relativa de los elementos evaluados | 3 1 3 3 3 2 3 3 3 3 3
ACTIVIDADES
Ubicacion y accesos 9 0 B3 6)|-619]9]0]-6]-9]|-4
Desbroce y limpieza 1210 33| -6 0 90 -9 0 0 |-12 | -30
g Replanteo y nivelacién 3 0 0 0 0 313 -3 0 3| 3| -12
S
g Excavaciones 6 loJofo|3l6]|-3]3]0)o0]-6]-15
o
S} Perforaciones 30 0 0 3|15 6 |-12) -12 | -6 -6 | -30 | -60
Instalaciones de equipo mecdnico 9 0 0 0 30 -3 0 0 3133 -6
Estudios de suelos 3010 0 0 31310 o |l-3|-3]-3 15
Relleno de espacios 1210 3 3 3 3 3 3 3 3 3 39
=]
_§ Readecuacion del area 6 0 0 0 3 3 3 3 0 0 9 27
=1
% Manejo de desechos 6 0 0 0 3 3 3 3 3 6 6 33
Regeneracién vegetal 0 0 0 0 3 3 9 6 0 0 12 33
TOTALES [123] of 3] ] 24| 15| as| 2| 6] 12| -36]
Valoracion de factores
(+) Efecto positivo Importancia relativa de los elementos
(-) Efecto negativo 1 | 2 | 3
Nivel de efecto de actividades
o2 [ 3 ] 4 | s [ e | 7 ] 8 | 9 | 10
Identificacién de actividades
+/- (0-100) Menor | +/- (100-200) Media | +/-(200-300) Mayor
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2.3. EIA del ensayo triaxial por el método en el laboratorio

Se lo realizd en el laboratorio con personal técnico,
con todos los parametros adecuados para obtener resultados
confiables, desde el registro de datos hasta el calculo de las va-
riables que nos brinda el método.

Se obtuvo la muestra inalterada a la profundidad de
6.50 m (con equipo especial para tener una buena muestra).

A continuacion se presenta en el cuadro N.° 5 la iden-
tificacion de los impactos para el ensayo triaxial y en el cua-
dro N.° 6 causa-efecto de los impactos que lleva cada actividad
para la ejecucion del ensayo.

3. Conclusiones

1. La identificaciéon de impactos ambientales se rea-
liz6 a través del andlisis de la interaccién resultante
entre las acciones impactantes del estudio y los fac-
tores ambientales de su entorno. Tomando en con-
sideracion la importancia del medio biético, recurso
suelo y otras circunstancias ambientales analizadas
durante la caracterizacion del proceso de identifica-
cién de impactos, se procedio a valorar las actividades
que se realizo en cada uno de los ensayos analizados.

2. Elanalisis de las matrices desarrolladas indica que los
elementos ambientales afectados frecuentemente en
todos los ensayos son el suelo, flora y la salud-segu-
ridad del personal involucrado en la operacién de los
ensayos ya sea en campo como en el laboratorio.
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MATRIZ N.° 5 IDENTIFICACION DE IMPACTOS

ENSAYOS DE ESTUDIOS DE SUELOS
PUENTE SOBRE EL RIO MAICITO POR EL METODO EN EL

LABORATORIO
ELEMENTOS AMBIENTALES
Suelo
@
§ Agua
i 9
= | Aire
Paisaje
» | Ambientes
]
2
§ Fauna
[
Flora
| Salud y seguridad
5 Condiciones de vida
£ 4
g | Aspectos culturales E
3 g
Empleo E
Importancia relativa de los elementos evaluados | 3 1 3 3 3 2 3 3 3 3 3
ACTIVIDADES
Ubicacion y accesos 9 0 Bl13)-6]-6]19]9]0]-6]-9]|-4
£ Desbroce y limpieza 1210 B33 -6 0 99 -9 0 0 |-15] -33
5 Excavaciones clofolojo|las]3]3]o0]3]-12]8
o
o Instalacién de equipo mecanico 6 0 0 o|-3]1-6|-3]-3]0 0ol -6]-15
Extraccién de muestra 30 0 0 3|15 6 |-12)-12| -6 | -6 | -30 | -60
Estudio de suelo en laboratorio 30 0 0 0 30 -3 0 0 3] -3 0 18
Relleno de espacios 1210 3 3 3 3 3 3 3 3 3 39
=]
é Readecuacion del area 6 0 0 0 3 3 3 3 0 0 9 27
i=1
% Manejo de desechos 6 0 0 0 3 3 3 3 3 6 6 33
Regeneracion vegetal 0 0 0 0 3 3 9 6 0 0 12 33
TOTALES | 17 | 0| -3| -6| -21 | -12| -18| 221 | -3| -9| -42|
Valoracion de factores
+) Efecto positivo Importancia relativa de los elementos
(-) Efecto negativo 1 | 2 | 3
Nivel de efecto de actividades
L [ 2 [ 3 [ 4] s ] e | 1] 8 ] 9 | w0
Identificacion de actividades
+/- (0-100) Menor | +/- (100-200) Media | +/-(200-300) Mayor
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Se observé también que los componentes ambientes y
paisaje también seran afectados en su estado natural.

Los impactos positivos se evidencian en la generacién
de empleo en todas sus fases. En el campo puede inter-
venir personal de la zona para actividades donde no se
requiere personal técnico ni calificado. En el laborato-
rio con la seguridad y las precauciones necesarias del
personal. De los estudios realizados se determina, que
en no afecta considerablemente al medioambiente del
sitio o de la zona que lo rodea, su alteracion es intrans-
cendente, temporal, con una regeneracion a corto pla-
zo, y beneficioso que traerd comercio, turismo y comu-
nicacion de las poblaciones del sitio o de su alrededor.

De las evaluaciones de impactos ambientales por la rea-
lizacién de los ensayos antes analizados, determinamos
que en ningun caso afectamos con consecuencias nega-
tivas que sobrepasen los limites de las leyes ambienta-
les reconocidas en la Constitucion de la Republica del
Ecuador.



Conclusiones

En geotecnia se conoce la importancia vital que tiene
un adecuado estudio del suelo en aquellas areas seleccionadas
para soportar cargas de considerable magnitud, y lo conve-
niente que resulta basar dichos estudios en dos o mds méto-
dos de investigacion; por lo que es importante reconocer, la
amplitud de los aportes de la geofisica prospectiva dentro de
la ingenieria civil, en el conocimiento de las propiedades fisico-
mecanicas del suelo.

El método de refraccién sismica cada vez recibe mas
apoyo como prueba cientificamente validada en el campo de la
ingenieria civil para el analisis de las caracteristicas fisico-me-
canicas del suelo; aunque es mas comun realizar los ensayos de
penetracion estandar (SPT), y ensayos triaxiales en el laborato-
rio por ser mas difundidos y normalizados.

En el SPT se obtiene la muestra alterada, lo que sirve
para clasificar el suelo; los golpeos no son validos en materiales
granulares gruesos y rocas. A veces no cumple con la seguridad
de los resultados. En su defensa, hay que reconocer que es el
mas usado en todo el mundo, y también el mas antiguo, lo que
se traduce en mucha informacién disponible. Normalmente, si
algo se mantiene durante tanto tiempo es porque su exactitud
no ha sido superada, y porque es técnicamente facil de realizar.

El ensayo triaxial en laboratorio plantea el inconve-
niente de que la muestra debe ser representativa del total del
suelo, y que todo el suelo se encuentre en el mismo estado.
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Principales limitaciones de los estudios geotécnicos
convencionales es su caracter puntual y la imposibilidad fisica
de realizarlos en cualquier sitio.

El método geofisico por refraccion sismica es un en-
sayo que permite, desde la superficie, medir la velocidad de
propagacion de ondas sismicas en el terreno. Las ondas sismi-
cas se generan de forma artificial en un punto de la superficie
del terreno y viajan en todas direcciones. El ensayo consiste en
registrar los tiempos de viaje de las ondas hasta una serie de
sensores o gedfonos superficiales, instalados en una linea recta
con origen en el punto de emision.

El analisis de la informacion recogida permite cono-
cer la variacion de las velocidades de las ondas compresionales
y de corte a una profundidad especifica, asi como también, la
variacion de los modulos de corte, Poisson y elasticidad de un
estrato en particular, parametros de fundamental importancia
para el estudio de la respuesta de los suelos bajo excitacion sis-
mica, dato que se puede correlacionar con el tipo de terreno. El
método permite entonces obtener una caracterizacion aproxi-
mada del perfil de suelos existente en el sitio.

Los estudios se basaron sobre investigaciones geoldgi-
cas y geotécnicas, con sondeos, pruebas in situ e investigacio-
nes geofisicas.

Sobre las muestras extraidas de los sondeos se efec-
tuaron también pruebas de laboratorio, y los resultados de to-
das estas investigaciones fueron relacionados determinando
las mas aceptables caracteristicas mecanicas del sitio para la
ampliacion del puente sobre el rio Maicito que a continuacién
se muestran.
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* Margen izquierda

Cimentacion directa a una profundidad de 6.50 m

ANALISIS TECNICO

Ensayo geofisico

6.90 [%8/.,,.]

Ensayo de penetracion estdndar

6.10 %8/,

* Margen derecha

Cimentacion directa a una profundidad de 5.00 m

ANALISIS TECNICO

Ensayo geofisico

2.04 [%8/,2]

Ensayo de penetracion estdndar

2.18 [%8/,2]

Ensayo triaxial

2.13 [)p]

Cimentacion profunda (pilotes) a una profundidad

de 11.50 m
ANALISIS TECNICO
Ensayo: Seccién (cm) D =30 cm D=35cm D =40 cm D=45cm
Ensayo
geofisico QP (D 32.19 458 61.36 80.3
Ensayo SPT QP (D 34.11 4643 60.65 76.76

El analisis de costos realizado para cada ensayo, arrojo
los siguientes resultados.

ANALISIS ECONOMICO
Ensayos Precio ($)
Geofisico $ 2160
Penetracion Estandar $ 2652
Triaxial $ 2205
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Cabe indicar que los costos del ensayo triaxial se ven
reducidos por obtener en este estudio solo una muestra en la
margen derecha.

Para la evaluacion de impactos ambientales en cada
uno de los ensayos ejecutados se determino lo siguiente.

EVALUACION DE IMPACTOS AMBIENTALES

Grado de impacto ambiental es menor,
temporal, a corto plazo.

Ensayo geofisico

Ensayo de Grado de impacto ambiental es menor,
penetracion estandar temporal, a corto plazo.

Grado de impacto ambiental es menor,

Ensayo triaxial
temporal, a corto plazo.

De todo lo anteriormente descrito se puede concluir
que el ensayo de refraccidon sismica es aceptable, confiable y
recomendable para los calculos de capacidades portantes para
diferentes tipos de obras. Ademas, presentan resultados de los
terrenos in situ sin provocar ningun tipo de cambios de las ca-
racteristicas y propiedades del mismo al ser golpeado como el
ensayo de penetracion estandar o extraido de su sitio natural
para ensayos en el laboratorio (triaxial).

También, con el tiempo, la técnica de interpretacion
de los resultados de este ensayo esta cada vez mas perfeccio-
nada.

Adicionalmente, la ejecucion de algunos tipos de obra
requiere conocer con mayor detalle las caracteristicas geotéc-
nicas del terreno, tanto para su mejor disefio como para mini-
mizar el posible impacto en su entorno.
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Recomendaciones

* En los resultados obtenidos de los célculos de capaci-
dad portante por cada uno de los métodos estudiados,
realizar las correcciones y correlaciones adecuadas para
obtener resultados confiables y seguros.

* Se enfatiza que se debe seguir realizando pruebas de
comparaciones de resultados por los tres métodos en
diferentes sitios con el objetivo de obtener mas parame-
tros para llegar a una decision que determine cual en-
sayo es el mas adecuado. Ya que nuestro pais es carac-
terizado por su geologia variada y cambiante en cada
region.

* Tener cuidado con los distintos tipos de suelos o rocas
que pueden tener velocidad de propagacion semejan-
tes. Para resolver la incertidumbre es necesario contar
con informacién geoldgica del sitio.

* Ser considerado como métodos complementarios de
reconocimiento, por ser ejecutados en la superficie y
no obtener muestras que nos ayuden a identificar el
tipo de suelo. Debe ser acompanados por prospeccio-
nes directas y los datos obtenidos mediante estos sis-
temas refrendados y contrastados por los resultados
de dichos ensayos. Esta misma recomendacién ser-
vird para realizar las correlaciones respectivas entre

los parametros obtenidos por los diferentes ensayos;

VP/VS -0 : Vp/Vs -C|. Vp/VS -N ; Vp/VS -E ; etc.
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* Se recomienda incluir mas los ensayos de sismica de
refraccidn en las investigaciones par calculos de capa-
cidad portante de suelos y rocas.
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