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RESUMEN

Las crecientes exigencias en términos de cargas sobre las cimentaciones en los
nuevos proyectos de construccion en el area metropolitana de la ciudad de
Medellin, no permiten seguir utilizando las cimentaciones sustentadas en

experiencias anteriores, definidas por criterios fundamentalmente empiricos.

Con el fin de atender las nuevas exigencias, en este trabajo se desarrolla una
metodologia para establecer un modelo de comportamiento mecénico para los
materiales de transicién de suelos residuales de anfibolitas, que permita comparar
y validar, en igualdad de esfuerzos, los pardmetros de disefio de cimentaciones

profundas obtenidos por varias metodologias.

Los suelos de cimentacion, objeto de este trabajo, pertenecen a la transicion entre
los horizontes IV y Ill de meteorizacion de Dearman, caracterizados por su
heterogeneidad y presencia de bloques, situacion que dificulta la obtencion de
muestras representativas para ensayos de laboratorio, y se requieren diferentes
metodologias para establecer los parametros de estos suelos como material de

cimentacion.

Se realizaron ensayos de campo y laboratorio. La investigacibn de campo
consistié en seis perforaciones con ensayos de penetracion estandar, un pozo de
muestreo, seis pruebas con presurimetro pre-perforado tipo Menard y cuatro
lineas de geofisica con interpretacion del perfil de ondas de corte mediante ondas
de superficie. Las pruebas de laboratorio consistieron en identificacion fisica
basica a todo el perfil, con ensayos de granulometrias, pesos unitarios, humedad e
indices de consistencia; y en el horizonte de meteorizacion objeto del estudio,
ensayos triaxiales tipo CU con medicién de presion de poros, corte directo y

compresion no confinada.
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Palabras claves: cimentaciones, métodos de exploracion de campo, modelo
hiperbdlico, suelos residuales, saprolitos.
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1. INTRODUCCION

1.1 GENERALIDADES

El crecimiento poblacional en los ultimos afios del area metropolitana de Medellin
ha dado lugar a una fuerte demanda de vivienda, que cada vez exige
construcciones de mayor altura y solicitaciones mas significativas sobre los suelos
de apoyo. En este desarrollo se han ido conquistando nuevos ambientes
geoldgicos, inicialmente los depdsitos aluviales de las zonas planas, para luego
extenderse sobre los flujos de ladera consolidados y sobre los suelos residuales y

saproliticos de las zonas mas altas de la laderas.

La construccion a finales del siglo pasado se realizd en la ladera intermedia del
barrio ElI Poblado, donde predominan los flujos de ladera consolidados del
Nedgeno, con materiales firmes a profundidades relativamente moderadas, entre
12 y 18 m bajo la superficie. La existencia de una abundante mano de obra para la
excavacion de pozos, hicieron popular la solucion de cimentacién en pozos
excavados manualmente, con ensanches en la base y vaciados in situ, método
gue ha dominado practicamente los sistemas de cimentacion en los dltimos 25
afos, por su costo competitivo y una limitada existencia en el medio constructivo

de equipos mecénicos para la excavacion de cimentaciones.

Este sistema de construccién de cimentaciones, de poco uso en otras partes de
mundo, tiene débiles fundamentos tedricos debido a su escaso tratamiento en la
literatura técnica, y han sido mas bien las experiencias de casos favorables de
comportamientos anteriores las que han validado las presiones empleadas en la
definicion de los diametros de ensanches, solucion en la cual se incrementd
progresivamente con el tiempo, desde los primeros valores adoptados
empiricamente, cercanos a 400 kPa (Edificio Bolivar) en los afios setentas de

pasado siglo, hasta los intervalos actuales entre 1000 y 1500 kPa.



Para los nuevos proyectos de edificios con las capacidades empleadas en los
sistemas tradicionales de cimentacion, de mas de 20 niveles y que llegan hasta 40
pisos en la actualidad, y con cargas por columna que alcanzan valores entre 15y
20 MN, dan origen a diametros de campana ya dificilmente construibles por
razones de seguridad, toda vez que para las presiones dictadas por la experiencia,
dan lugar a didmetros que varian entre 3.5 y hasta cerca de 5 m.

El mayor problema para una valoracion racional de la capacidad de carga en estos
materiales residuales de cimentacion, ha sido la dificultad en su muestreo, debido
a la presencia de bloques en la masa del material de apoyo, que han limitado la
obtencién de muestras representativas para ensayos de laboratorio. Por otro lado,
los métodos de exploracion con perforaciones y ensayos de penetracién estandar,
alcanzan valores muy altos, calificados como “rechazos”, donde son escasas las
recuperaciones de muestras, particularmente porque predominan suelos arenosos
con fragmentos de roca parcialmente descompuesta, y consecuentemente, existen
pocos elementos para una evaluacion racional de esos materiales para efectos de

cimentacion.

Por otro lado, el tamafio de las cimentaciones y magnitudes de carga, hace poco
viable adelantar ensayos de carga que permitan establecer limites de capacidad;
es asi que la presion de contacto se ha verificado tradicionalmente con el control
de los asentamientos de edificios ya construidos, aprovechando esas experiencias
para un timido incremento histérico en las presiones de contacto adoptadas en las

cimentaciones.

Estos suelos con aparentes altas resistencias, presentan serias dificultades para
excavar con equipos mecanicos y pobres rendimientos en excavaciones

manuales, situacion que limita la profundidad de las cimentaciones a estos niveles.

Con el fin de contribuir a una evaluacion mas racional de las cimentaciones se ha
seleccionado un caso de suelos saproliticos en el cual se tienen intereses

profesionales. A partir de los modelos geolégicos y una exploracién de campo



consistente en geofisica de superficie, ensayos de penetracion estandar y
presurimetro de Menard, pruebas de laboratorio tipicas de caracterizacion fisica
basica y ensayos de compresion triaxial, corte directo y compresién inconfinada se
propone una metodologia que permita determinar el comportamiento mecanico del
suelo de cimentacion, para su empleo en evaluaciones de fundaciones profundas

para cargas significativas, con presiones de contacto superiores a los 1000 kPa.

La comparacion entre parametros obtenidos por diferentes procedimientos, sobre
la base de un modelo de comportamiento mecanico, aporta un marco uniforme
donde establecer intervalos de valores mas confiables para el disefio de las
cimentaciones, en particular, considerando que existen limitaciones en el empleo
de caracterizaciones soportadas en ensayos de laboratorio, y no siempre es
posible la obtencion de muestras suficientemente representativas para obtener los

parametros necesarios.

Este trabajo se inicia con la revision del estado del conocimiento en el capitulo 2,
seguido por el capitulo 3 con un marco conceptual referente al andlisis de
cimentaciones profundas y la obtencién de los parametros elasticos necesarios
para la verificacion de los asentamientos; se incluye la teoria del modelo
hiperbdlico que es aplicado en la obtenciéon de los mddulos elasticos. En el
capitulo 4 se detalla sobre la exploracion realizada, y se determinan los
pardmetros tipicos en cada procedimiento. En el capitulo 5, se propone una
metodologia para comparar en términos similares de esfuerzos, los resultados de
los médulos elasticos obtenidos por los diferentes procedimientos. Se concluye en
el capitulo 6 con las posibilidades de esta metodologia.

1.2 OBJETIVO

Definir una metodologia para evaluar el comportamiento mecanico de materiales
residuales de anfibolita orientados al analisis de cimentaciones profundas con alta

capacidad de carga.



1.3 ALCANCE

Los resultados obtenidos por diferentes metodologias de exploracion busca la
obtencion de un modelo de comportamiento mecanico que permita adelantar
analisis de cimentacion profunda en los suelos residuales de anfibolita de la ladera
oriental del Valle de Aburra, Medellin. La generalizacién de este procedimiento a
otros suelos saproliticos de diferentes génesis debe ajustar los parametros de

acuerdo con su historia geoldgica.



2. ESTADO DEL CONOCIMIENTO

Con anterioridad al inicio formal de la geotecnia, considerada a partir de 1936,
fecha de la primera conferencia de la Sociedad Internacional de Mecanica de
Suelos e Ingenieria de Fundaciones, existian una serie de conceptos orientados a
la resolucion de empujes de tierra, resistencia al corte, teoria eléstica y
funcionamiento de pilotes hincados. En general todas las cimentaciones eran del

tipo superficial, y en suelos blandos se empleaban pilotes de madera hincados.

Robert Hooke (1676), a partir de experimentos con resortes, enuncio la relacion
lineal entre las fuerzas y deformaciones, y dio lugar al fundamento de la teoria de
la elasticidad. Luego Coulomb (1776), encontrd la superficie de falla en el suelo
detrds de un muro, aplicando la resistencia al cortante, conceptos que simplifico
mas tarde Rankine (1840). Un ingeniero aleman, Otto Mohr (1871) desarroll6 el
concepto del circulo de esfuerzos que lleva su nombre, que conjuntamente con la
aplicacion de la resistencia sobre un plano, dio origen a la clasica envolvente de
falla. Por el mismo periodo, Boussinesq (1885) establecio la relacion de esfuerzos
en la masa de un suelo elastico, isotropo y semi-infinito debido a una carga

concentrada ubicada en la superficie.

Sin embargo, aunque muchos de los fundamentos llegaron desde Francia, se
considera Suecia como el sitio natal de la geotecnia, donde por primera vez se
encontraron soluciones racionales en el entendimiento de las propiedades de los
suelos y tipos de ensayos (Petterson, 1955; Bjerrum y Flodin, 1960; Flodin y
Broms, 1981). Fue Attemberg (1913) quien inicié un sistema de clasificacion de

suelos, y luego establecio los limites de consistencia.

La falla del muelle de Stigberg, en Gothenburgo, acaecida en marzo de 1916,

origind el estudio y diagndstico de un grupo de ingenieros suecos que



evidenciaron la existencia de una falla circular, que luego se convirtié en el inicio

de los métodos suecos de estabilidad de taludes, Fellenius (1918).

En los primeros afios del siglo 20 existieron varios investigadores, que trabajaron
en diferentes paises en la creacion de ensayos de laboratorio y teorias, que luego
hicieron parte del fundamento de la mecanica de suelos. Von Karawan (1911)
desarroll6 el equipo triaxial y Bell (1915) fue el pionero en emplear datos de un

ensayo de cortes en arcillas.

En 1926, segun Goodman (1998) Terzaghi desarrollo el ensayo de penetracion
estandar, a la vez que trabajé sobre varios tipos de ensayos, en particular el
edométrico, del cual se considera su creador, en investigaciones orientadas a la
permeabilidad, y no en realidad, hacia el calculo de los asentamientos. Terzaghi
no conocia la existencia del equipo triaxial y desarroll6 la teoria de la
consolidacion considerando su ensayo edométrico unidimensional, trabajo que

publico con la ecuacion diferencial en 1923, Chrimes (2008).

Para la primera conferencia de la Sociedad Internacional de Mecanica de Suelos y
Fundaciones realizada en la Universidad de Harvard en 1936 y convocada por
Casagrande, la mayoria de los investigadores estaban enfocados en el desarrollo
de teorias sobre la capacidad de carga. El entendimiento de los mecanismos de
falla en cimentaciones superficiales permiti6 a uno de sus principales gestores,
Karl Terzaghi, en el Instituto de Ingenieros Civiles de Londres, cerrar su
conferencia con la frase...”"Desde hoy, las fallas en cimentaciones dejaron ser obra
de Dios”...Terzaghi (1939).

La ecuacion fundamental de la mecanica de suelos de los esfuerzos efectivos
publicada en el Erdbaumechanik de Terzaghi (1923) ya habia sido descubierta por
Fillunger en 1913, y eso dio lugar a serias disputas entre ellos, situacién que

termino con el suicidio de Fillunger.



Varios aspectos de la practica fueron enunciados en el libro Mecéanica de Suelos
en la Ingenieria Préactica de Terzaghi y Peck, (1948), y en el mismo afio, se inici
la publicacion de la Geotechnic, en Gran Bretafia, que es una de las publicaciones

periodicas de mas peso en la actualizacion de las teorias en la geotecnia.

El advenimiento de los computadores hacia finales de siglo pasado, dio origen a
una serie de trabajos y publicaciones orientadas a las soluciones de interaccion
suelo-estructura con el empleo de computadores, con métodos iterativos, como el
caso de Bowles (1988) quien adopté soluciones para vigas sobre fundacion
elastica, mientras que Zeevaert (1972, 1980) empleaba las matrices de flexibilidad
para solucion de asentamientos en depoésitos estratificados, pilotes a fuerzas
horizontales y sismicas, con soluciones de Boussinesq, Midlin y Frolich para los
esfuerzos, dependiendo del caso. También Poulos y Davis (1974, 1980) trabajaron
en soluciones elasticas paramétricas para cimentaciones superficiales y luego

profundas.

Por esta época también se evidencié que los suelos tipicos tratados en la literatura
hasta el momento, como las arcillas y las arenas, dejaban sin fundamento muchos
suelos intermedios, y de origenes diferentes a los sedimentarios. En particular el
comportamiento de los suelos derivados de rocas, o suelos residuales. En 1981 se
cred el comité de suelos tropicales de la ISSMFE, TC-25, y en 1985 se realizé la
primera conferencia sobre geomecanica de las lateritas tropicales y suelos

saproliticos en Brasil.

Los estudios evidenciaron de que se trataba de suelos parcialmente saturados y
gue los modelos tradicionales de suelos saturados no explicaban la estabilidad de

taludes en areas tropicales. Fredlund y Rahardjo (1993).

Los conceptos de esfuerzos de confinamiento asociados a los suelos
transportados quedaron sin efecto en los suelos derivados de rocas a la vez que
existia un gran fortalecimiento de la teoria del estado critico (Roscoe y Burland,
1968), (Schofield y Wroth (1968).



La préctica profesional se extendié con exploraciones soportada exclusivamente
en la penetracion estandar, de gran dispersion en los resultados, y algunos timidos
muestreos para ensayos de laboratorio, fundamentalmente con compresiones
inconfinadas para los suelos arcillosos, que permitieran definir la resistencia al

corte no drenada y abundantes correlaciones para los demas parametros.

Como contrapartida a las evidentes limitaciones del SPT, se desarroll6 el cono
estatico, en Holanda (CPT), el presurimetro de Menard (PMT) en Francia y el
dilatometro de Marchetti (DMT) en ltalia, cada uno evolucionando en el tiempo,
desde los equipos mecanicos en sus inicios, hasta los electronicos, de registro
continuo, con sensores adicionales de presion de poros y para el registro de
velocidades de ondas de corte, a modo de ensayos de down-hole, como el
SCPTu, seismic cone penetration test, o el SDMT, seismic dilatometer test, o el

presurimetro autopropulsado.

Hacia finales del siglo 20, con la implementacion de los métodos numéricos se
requiri6 de modelos de comportamiento para su aplicacion. Los programas
comerciales de elementos finitos (Zienkiewicz (1971), Christian y Dessai, Potts y
Zandrovick) y diferencias finitas (Cundall, 1993) se iniciaron con los modelos mas
elementales: elastico, elato-plastico perfecto y con elasticidad lineal y variable, con
los modelos de Drucker y Prager. En versiones mas recientes los modelos se han
ampliado a modelos del estado critico, y hasta los llamados avanzados que tienen
en cuenta plasticidad con diferentes superficies de plastificacion que cambian de
acuerdo con la historia de esfuerzos (Modelos de endurecimiento) y de baja
deformacion (HS small).

La facilidad en el manejo de estos programas desarroll6 un gran potencial de
solucion sin una compresion cabal de los parametros y limitaciones de cada
modelo y método numérico, y recientemente se han realizado una serie de casos
de prueba (beckmarks) en los cuales se propone un caso de disefio y luego se

comparan las predicciones con los resultados medidos. Se ha observado que aun



trabajando con los mismos programas, y aun datos similares, diferentes
disefiadores predicen comportamientos muy diferentes. En Europa se han

publicado guias para mejorar en este sentido (Potts et al, 2002).

En las ultimas décadas también se observé un gran avance de los métodos de
geofisica en la geotecnia (Stockoe et al ,2004; Stokoe y Santamarina, 2000), con
el desarrollo de métodos tedricos en el campo de transmision de ondas y las
posibilidades de la electronica y equipos computacionales. La rapidez y mejora en
la interpretacion de los resultados han catapultado estas metodologias como una
mas dentro de la exploracién del subsuelo, principalmente las no invasivas que a
partir de las velocidades de ondas de corte, permiten definir médulos a muy baja

deformacion, sin generar alteracion en la masa del subsuelo.

La obtencion de modelos ha sido tradicionalmente a partir de comportamientos
medidos en el laboratorio, sin embargo, en los suelos residuales saproliticos, con
dificultades en la obtencion de muestras representativas, la caracterizacién se han
orientado ultimamente hacia los ensayos de campo, por ejemplo las propuestas de
Da Cunha (1996), Schnaid et al (2000), Cruz et al, (2013) a partir del presurimetro;
Mayne et al (1993) a partir de dilatbmetro, y la geofisica, Mayne et al, (2000),
Mayne (2001) o a partir de varias metodologias, como Da Fonseca et al (2003,
2004, 2006).

En la conferencia internacional de la ISSMSGE realizada en Egipto en el 2009, el
informe del estado del arte en la caracterizacion de los geomateriales (Mayne et
al, 2009) se indica que el empleo combinado de diferentes métodos de campo y
laboratorio, apoyados por la geofisica, y la calibracion de estos resultados bajo un

marco tedrico comun, por ejemplo con el uso de la teoria del estado critico.

En suelos arcillosos se elaboran modelos a partir de ensayos de laboratorio,
principalmente triaxiales, aunque también se utilizan otros ensayos. Con el marco
tedrico del estado critico, se estudian modelos simplificados de los diferentes

ensayos, por ejemplo aplicando la teoria de la cavidad infinita para dilatobmetros,



presurimetros y conos, y se simulan los ensayos de campo para obtener los
parametros que ajustan los resultados del modelo. En el caso de arenas, se
trabajan con camaras de calibracion de gran diametro en arenas reconstituidas a
la densidad de los materiales de campo, donde se insertan los equipos en forma
controlada, y se hacen comparaciones con ensayos de laboratorio sobre muestras
inalteradas tomadas por congelacion.

También se trabaja en los modelos de degradacion de los médulos partiendo de
las velocidades medidas tanto en campo como laboratorio, con bender elements
instalados directamente sobre las muestras en diferentes tipos de prueba, donde
se hace una medicion continua del cambio de rigidez del material a medida que se
avanza en las deformaciones. Las posibilidades de los dispositivos de exploracion
de campo que combinan la medicion de las ondas de corte y medicion de
deformaciones, como es el caso del SDMT, permiten la obtenciéon de dos puntos
de la curva de degradacion en un proceso rapido y de baja alteracion del terreno.

En las conferencias internacionales de caracterizacion de la ISSMSGE (ISC),
hasta el momento cuatro, han motivado la creacion de centros de experimentacion
dentro de un sitio controlado, donde se comparan diferentes resultados de campo
y laboratorio para una condicién de suelo claramente conocida. Se realizan
ensayos de carga de diferentes tipos de cimentaciones: zapatas y pilotes, y se
evallian los métodos de célculo y prediccion de comportamientos. Estos sitios
experimentales se han erigido por todo el mundo (65 para el afio 2009), mostrando
resultados en diferentes tipos de formaciones, por ejemplo suelos residuales de
Porto, en Portugal (Da Fonseca et al, 2006) o suelos residuales de neiss en
Opelika, AL, en Estados Unidos (Mayne el al, 2003). Brasil también dispone de
once campos de experimentacion en todo el pais (Cavalcante et al, 2007 en
Coutinho y Schnaid, 2010).
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3. MARCO CONCEPTUAL

El analisis racional de una cimentacion profunda esta fundamentado en la
condicion de equilibrio limite planteado entre la fuerza proveniente de la estructura
(Qu) y las reacciones aportadas en el fuste (Quf) y en la base (Qub), descontando

el peso propio del pilote (W), segun Poulos y Davis (1980).

Qu=Quf +Qub-W Ecuacion 3.1

La carga de disefio es el resultado de afectar la carga ultima por un factor de
seguridad global o factores parciales, segun la normativa. La determinacién de
estos valores limites requieren el conocimiento de las caracteristicas de
resistencia en los suelos atravesados a lo largo del fuste de la cimentacion y por

debajo de la base de apoyo.

El mecanismo de falla en el fuste estd asociado a la resistencia al cortante
desarrollada entre el pilote y el suelo circundante que depende del nivel de
esfuerzos horizontales actuantes y las condiciones de la superficie entre el pilote y
el suelo, donde se desarrolla el plano de falla, aspectos claramente vinculados al
sistema de construccion de la cimentacion, que modifican los esfuerzos
horizontales, aumentandolos, como es el caso de los pilotes de grandes
desplazamientos (pilotes hincados), o reduciéndolos, como es la situacién en
pilotes excavados a mano sin revestimientos, o cuando existen demoras en la

instalacién de los entibados.

Bjerrum et al (1965, 1969) y Burland (1973) propusieron vincular los esfuerzos
verticales efectivos, &’ con la resistencia al corte Gltima unitaria, fus, entre el pilote
y el suelo circundante, mediante un coeficiente que incluyera los aspectos
fundamentales del mecanismo de falla, denominandolo S. Esta propuesta surge

de establecer que la resistencia al corte en la interface pilote-suelo es el resultado
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de considerar los esfuerzos normales al plano y su rugosidad. El esfuerzo normal
es el esfuerzo horizontal contra el pilote, que corresponde aproximadamente a la
condicion de reposo, para pilotes excavados por corte, sin desplazamiento; en los
pilotes de gran desplazamiento, donde la hinca obliga al suelo circundante a
desplazarse, la condiciébn de empujes podria alcanzar la de empuje pasivo. Estos
esfuerzos horizontales son proporcionales al esfuerzo vertical efectivo mediante
un coeficiente K, que a su vez incluye la relacion de esfuerzos iniciales (condicion
de reposo, Ko) afectada por el cambio de esfuerzos en la construccion del pilote.
Por otro lado, la rugosidad entre el material del pilote y el suelo, es proporcional al
angulo de friccion del suelo, y si posee cohesion, también habra aportes por

adherencia.

Por tratarse del producto de funciones trigopnométricas que dependen en ultima del
angulo de friccion efectiva del suelo, y aunque existen importantes variaciones en
cada uno de estos pardmetros que representan aspectos diferentes, el valor de g,
no cambia significativamente, y es posible estimar en forma razonable la
capacidad en el fuste, conociendo las caracteristicas de resistencia al corte y el

método constructivo.

En forma anéloga, para la evaluacion de la capacidad por fuste en esfuerzos
totales, se vinculdé mediante un coeficiente g, la resistencia al corte Gltima unitaria

en el perimetro con los esfuerzos verticales totales.

Es decir que en la capacidad obtenida en el perimetro de una cimentacion
profunda, o capacidad por fuste, Quf, intervienen aspectos como la geometria del
pilote, caracteristicas de resistencia al corte de los materiales circundantes,
material de construccion, su rugosidad, y nivel de esfuerzos horizontales después
de la construccion de la cimentacion. Adicionalmente, pueden existir factores
externos después de la construccion que modifiquen el equilibrio planteado, al

modificarse las caracteristicas de esfuerzos de los suelos circundantes, por
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ejemplo mediante excavaciones, construcciones de rellenos, cambios en los

niveles freaticos, etc.

En la base del pilote, el mecanismo de falla es diferente al del fuste, y existen
diferentes teorias que vinculan los esfuerzos verticales con la condicion limite, en

forma similar a la considerada para las cimentaciones superficiales.

Llama la atencién Fellenius (1999) ...“la razén mas comun para adoptar una
cimentacion profunda en lugar de una del tipo superficial es que los asentamientos
son excesivos; sin embargo, cuando se disefian cimentaciones profundas, los
andlisis determinan la carga admisible a partir de la aplicacion de los factores de
seguridad respecto a la carga de falla, y se acepta que los asentamientos seran
minimos. Esta metodologia fundada en la fe, no sélo es poco econdémica, sino

también puede llegar a ser poco segura’...

Existen pocas referencias en la literatura internacional respecto al empleo de pilas
de cimentacién (pilotes de gran diametro excavados manualmente con ensanches
en la base), teniendo en cuenta que no es un sistema casi empleado en otras
partes del mundo, y que donde se empleaba, por ejemplo en Hong Kong, ha sido

prescrita por razones de seguridad, Geotechnical Control Office (1996).

Estos pilotes clasifican como pilotes cortos de gran didmetro, porque tienen
diametros superiores a 1.2 m y rara vez superan los 20 m de profundidad,
situacion que al relacionar el didmetro de fuste con su longitud, se tienen

relaciones entre 10 y 15.

Por esta condicion, son pilotes con un alto porcentaje de la carga en la base. Es
por esta circunstancia que los disefios se han orientado a establecer una
capacidad en la base, generalmente sustentada en experiencias anteriores de
asentamientos moderados, despreciando la capacidad por fuste, que para los
casos tratados de Medellin, queda practicamente compensada con el peso propio

de la pila.
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Al alcanzar materiales residuales, en términos generales de buena capacidad de
carga, el limite de esfuerzos para el disefio queda expresamente vinculado a una
acertada prediccion de los asentamientos, que determinan los diametros finales de
campana. Diametros mas grandes reducen los esfuerzos en la base, sin embargo,
en suelos de transicién, donde predominan suelos de baja cohesién, pueden
invalidar su construccion por razones de estabilidad en las excavaciones de las

campanas.

En la actualidad la tendencia en el disefio de cimentaciones profundas se orienta a
la verificacibn con ensayos de carga convenientemente instrumentados para
deducir los pardmetros reales de su comportamiento. Aunque timidamente,
después de los 90s se introdujeron los ensayos dinamicos de carga en nuestro
medio, no existen muchas alternativas para evaluar la carga de falla de una pila
como las requeridas, con cargas de servicio del orden de 20 MN, y carga de falla
estimada superior a 60 MN.

En este contexto, es necesario al menos, disponer de modelos de comportamiento
del suelo de apoyo, que permitan estimar con mejor confiabilidad los
asentamientos de estas cimentaciones profundas. Este trabajo se concentra en la
evaluacion de la compresibilidad de los suelos de apoyo, principalmente los
niveles de transicion del horizonte IIC o los horizontes de meteorizacion IV-Ill, de
suelos derivados de anfibolitas que dan lugar a suelos limo-arenosos a arenas,
compactas a muy compactas, con la inclusion de fragmentos de roca parcialmente

meteorizada.

Es estos niveles de meteorizacion se dificulta la obtencién de muestras inalteradas
con los sistemas de perforacion desde la superficie. Los ensayos de penetracion
estandar, de uso comdn en nuestro medio, alcanzan valores superiores a los 100
golpes, considerado en la literatura técnica como una condicion de rechazo,
aungque normalmente se evalian mayor numero de golpes, como sucede en sitios

con suelos compactos y presencia de fragmentos de roca. Esta condicion del
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perfil invalida la posibilidad de emplear métodos como el cono estético o el
dilatbmetro. Sélo ensayos indirectos como los de geofisica, en particular los
meétodos de refraccion sismica, que permiten la valoracion de las velocidades de
propagacion de las ondas de corte, constituyen una metodologia alterna para la

determinacion de los parametros de compresibilidad.

El empleo del presurimetro de Menard y la toma de muestras inalteradas
complementan la metodologia para establecer por diferentes procedimientos, tanto
la resistencia al corte como la compresibilidad del suelo en los niveles de

cimentacion.

3.1 MODELO ELASTICO

Estan muy extendidas las metodologias para la evaluacion de la resistencia al
corte de los suelos, y los conceptos en este sentido han formado parte de las
teorias elaboradas desde los inicios de la mecéanica de suelos, sin embargo, no
sucede lo mismo con la evaluacion de la compresibilidad de los materiales térreos,

gue en su forma mas simple, esta asociada a la teoria elastica.

La relacion esfuerzo-deformacion se considera lineal y elastica, cuando la curva es
idéntica en carga y descarga, sin deformaciones permanentes. El comportamiento
del suelo es no lineal, sin embargo, la aplicacion de la teoria de elasticidad
considerando intervalos de esfuerzos en los cuales se vinculan los esfuerzos y las
deformaciones, permiten una formulacidbn que puede aplicarse en los casos

practicos.

En la teoria de la elasticidad mas simple (material homogéneo e isétropo), se
requiere la evaluacion de dos parametros: el modulo de Young y la relacion de
Poisson. El modulo de Young E, que se definen en su forma mas general por la
Ecuacion 3.2, vincula la variacion de los esfuerzos con la variacion de las

deformaciones unitarias.
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_Odo

E = e Ecuacion 3.2
La relacion de Poisson, por otro lado, se expresa por la ecuacion.
V= —0&: .
B Oe Ecuacion 3.3

Ambas relaciones en los suelos no son constantes y depende principalmente del
nivel de esfuerzos. En una curva tipica de esfuerzo desviador-deformacion unitaria
vertical para un esfuerzo de confinamiento de camara o3, como en la Figura 3.1 se

establece la obtencién del médulo tangente y médulo secante.

Figura 3.1 - Obtencion del mddulo elastico secante y tangente para un nivel de

esfuerzo del 50% del esfuerzo maximo de falla ot

De la definicién de los médulos E, debe quedar claro que no es una constante,
sino que depende del nivel de esfuerzos, y ademas el grado de confinamiento oz.
Se establecen médulos diferentes, como los médulos tangentes E; o secantes E;
para un nivel de esfuerzos, por ejemplo se habla del Esp, que es la pendiente
tangente en la curva correspondiente al 50% del esfuerzo de falla, o el médulo
inicial tangente E; que es la pendiente tangente en el inicio de curva esfuerzo-

deformacion.
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Cada maddulo esté asociado a su vez al nivel de confinamiento, y se define como
esfuerzo de referencia g;. De esta forma es posible seleccionar el moédulo méas
adecuado en funcion del nivel de esfuerzos alcanzado con relacién a la condicién

de falla y la magnitud del confinamiento.

La relaciéon de Poisson, aunque también variable con el nivel de deformacion y
nivel de esfuerzos, presenta un intervalo menos amplio de variacion que el médulo
de Young, que para suelos varia entre 0.1 y 0.5. Es habitual adoptar un valor de
0.3 para condicion drenada.

En la teoria elastica, con un modelo isotropico, es decir de iguales caracteristicas
en todas direcciones, se vinculan las diferentes constantes elasticas mediante las

ecuaciones siguientes tomadas de Christian y Desai (1977).

El médulo de cortante, como una funciéon del médulo de Young y la relacién de

Poisson.

E
- m Ecuacion 3.4

El médulo volumétrico en funcion del modulo de Young vy la relaciéon de Poisson.

E
= M Ecuacion 3.5

La relacion de Poisson como una funcién del modulo volumétrico y de cortante, o

bien en términos de su relacion.

G
3K —=2G B 3_2K Ecuacion 3.6

YT 2G+3K) 2(G+3j

La relacion entre el médulo de cortante y el volumétrico como funcion de la

relacion de Poisson.
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G 31-2v
K = 2((1+v)) Ecuacion 3.7

3.2 OBTENCION DE PARAMETROS

El comportamiento esfuerzo-deformacién-resistencia de los suelos es no lineal,
anisotropico y dependiente de la velocidad de carga y deformacion. Es decir, el
modulo elastico no es un valor Gnico y varia con el nivel de esfuerzos,
deformaciones y velocidad de carga y posibilidades de drenaje, Mayne et al,
(2001), Sabatini et al (2002). Normalmente en muchas investigaciones solo se
tiene el SPT o el CPT y se requiere acudir a correlaciones para obtener los
parametros de deformacion para el calculo de los asentamientos. Las mediciones
con los ensayos de penetracion reflejan la condicion ultima en la relacion esfuerzo-
deformacion-resistencia, y su relacion de esfuerzos con relacidon a la falla es de

uno, es decir podemos considerar un factor de seguridad, Fs=1.0

Con el empleo de ensayos que miden deformacién directa en el terreno, como el
presurimetro o el dilatbmetro, es posible obtener valores de la curva esfuerzo-
deformacion anteriores a la condicion de falla, pero por encima del intervalo
necesario para el disefio de cimentaciones, a menos que se mida un ciclo de
descarga-carga, para definir con mejor precision del zona elastica equivalente. Se
considera una condicién de movilizacion de resistencia entre 0.5 y 0.66, es decir
se podria considerar que se evaluan deformaciones en el intervalo de factores de

seguridad entre 2.0y 1.5.

Con métodos de la geofisica, mediante ensayos no destructivos, se miden
velocidades de ondas de corte, con minima deformacion, y permiten determinar la
rigidez a pequefia deformacién, correspondiente al inicio de la curva esfuerzo-

deformacion.

En la Figura 3.2, adaptada de Mayne et al (2001) se muestra en una curva

idealizada esfuerzo-deformacion se indican los intervalos de deformacion en los
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cuales se obtiene la rigidez del suelo, y su relacién con el nivel de movilizacién de

resistencia, expresada en términos de factor de seguridad.

@I | e ] Fs=l
Medicién con Medicion con ensayos de
dilatémetro | Epmr penetracion:
N SPT, qc:CPT, s,,:VST, p,,
PMT
Medici6n con JE;
presurimetro™ Fs=2
EPMT -----------
Region correspondienteala | F _3253__
mayoria de los problemas de
deformacion en geotecnia Fs=4
Factor de
seguridad

edicion con geofisica

€1

Figura 3.2 - Curva idealizada esfuerzo-deformacion, rigideces y factores de
seguridad a pequefia y gran deformacién. Fuente: Mayne et al (2001) fig.9-31,
p9-82

Los pardmetros necesarios para los analisis cimentacion se requieren en
esfuerzos efectivos, debido a que se trata fundamentalmente de suelos arenosos,
con alta permeabilidad in situ, particularmente del tipo secundaria debido a la

cercania de las discontinuidades propias del saprolito.

3.2.1 A partir de geofisica
Las exploraciones fundamentadas en la geofisica (Mayne, 2006) como los
ensayos de refraccion sismica, down-hole, cross-hole, anadlisis de ondas de

superficie, dilatbmetro dinamico, entre otros, permiten determinar la velocidad de
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las ondas de corte Vs, o las de compresion Vp. Si se conoce la densidad de los
materiales p, es posible establecer los moddulos de cortante a muy baja

deformacion, Go.

2
G,=pVs Ecuacion 3.8

O el moédulo edométrico D,, a baja deformacion, determinado a partir de la

velocidad de ondas de compresion.

D, :,OVp2 Ecuacion 3.9

El mdédulo edométrico es el médulo confinado lateramente, a partir del cual, es
posible obtener el mddulo de Young, con la determinacién de la relacion de

Poisson, como se expresa en la ecuacion.

d-v)
(L+v)(1-2v)

Ecuacién 3.10

Cuando se miden ondas de corte y compresion, es posible deducir la relacion de
Poisson vinculando las expresiones anteriores. En el caso de medicion de las
velocidades de ondas de compresion en suelos, la velocidad de transmision de las
ondas esta gobernada por la rigidez volumétrica del agua (médulo volumétrico K),
y soOlo se podra obtener una velocidad préoxima a 1400 m/s. Por tanto, sera

necesario asumir la relacion de Poisson.

La obtencién de estos médulos se hace a muy baja deformacién, toda vez que los
métodos de geofisica logran deformaciones unitarias minimas, del orden de 107,
muy lejano del grado de deformacion requerido para analisis de cimentaciones,
que oscila entre 10® y 10°. Es por esto que se requiere conocer la curva de

degradacion del modulo con el nivel de deformaciones.

Farley y Carter (1993), Farley et al (1994) demostraron que la degradacion para

cargas monotonicas es mas rapida que la obtenida con ensayos ciclicos. Para la
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prediccién del deterioro, propusieron una ley hiperbélica modificada, empleando
los parametros fy g, calibrados con ensayos especificos.

g
Go Tmax

En el Manual del estado del arte de la penetracién con cono estatico de la NCHRP

Ecuacion 3.11

Mayne (2007) propone como valor tentativo inicial para la evaluacion de los
maddulos una constante f=1 y un exponente g=0.3+0.1.

En la Figura 3.3 muestra la degradacién del médulo de cortante y modulo elastico
en funcion de la resistencia movilizada (7zmax 0 0/Qmax) para diferentes tipos de
suelos, en condicién drenada como no drenada, obtenida en ensayos de corte

torsional y triaxiales de compresion.

1
Notas: & Arena NC slb

% 0.9 Simbolo relleno= no drenado A Arena OC slb

g Simbolo no relleno= drenado O Arena Hamaoka
w 0.8 ‘ & Arena Toyoura e=0.67
L » B Arena Toyoura e=0.83
o © Arenario Ham

3 0.7 ©  Arena Ticino
OE © Arena arcillosa
= 0.6 8 Kentucky
(D_ B Caolin
= 0.5 @ Limo arcilloso Kiyohoro
> O Arcilla Pisa
:8 0.4 + Arcilla Fujinomori
= © Arcilla Pietrafitta
c 0.3 x Arcilla Thanet
O @ Arcilla Londres
© © Arcilla Vallericca
o 0.2
>
go] Datos de ensayos
&" 0.1 triaxiales y corte %

torsional

0

0.1

02 03 04 05 06 07 08 0.9

Resistencia movilizada, /T, 0 9/0max

1

Figura 3.3 - Degradacion monotonica de los médulos en funcion de la resistencia

movilizada. Fuente: Mayne (2007) fig.32-a, p.36
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Mayne (2006) sugiere que la relacién de resistencia movilizada es analoga a la
inversa del factor de seguridad, pudiéndose emplear en la ecuacién de

degradacion mediante la expresion.

Fs

s 1 f

G 1 9 Ecuacion 3.12
G

o

En la Figura 3.4 se muestra la relaciéon entre el modulo de cortante inicial y el
mddulo edométrico drenado para diferentes tipos de suelos. Para el caso de limos

se propone una relacion de 0.2 y para arenas entre 0.7 y 2.

1000 3

: ARENAS
'E‘ 100 T DF.alelGaCIonz SSSETL ATEON AT
=, 5 o
[ | 0.7 S ™ ;

- " Q cementadas
8 10
= 2 LIMOS " ARCILLAS
‘O 3 fisuradas
£ ] :
_8 A ARCILLAS
intactas

o 0.2
2 1 _:l,, . ~ ~ RS o - R —
- 3 0.1 '
= ; 0. 05
§ g ll ARCILLAS

i % Plasticas y

0 02 ‘ organicas
0.1 +——r—r—r>
1 10 100 1000

Modulo de cortante inicial, G, [MPa]

Figura 3.4 - Relaciéon entre el modulo de corte inicial y el médulo edométrico para

diferentes tipos de suelos. Fuente: Mayne (2007) fig.33-b, p.37
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3.2.2 Ensayos triaxiales

En ensayos de compresion triaxial convencionales, es posible obtener el médulo
de Young, bien sea secante o tangente a partir de la pendiente a la curva esfuerzo
desviador-deformacion unitaria vertical, como se ilustra en la Figura 3.5. Los

valores de los modulos dependen del nivel de confinamiento.
C,—0C 1

(O-’y_o-,x)f

o’y 05(0"}—0'_;)f_

Figura 3.5 - Obtencion del modulo secante 50 del ensayo de compresion triaxial

En ensayos del tipo drenados, la pendiente a la curva deformacion unitaria
volumétrica vs deformacion unitaria vertical permite la obtencién de la relacién de

Poisson como se ilustra en la Figura 3.6.

vol

1-2v

&,

vol

Figura 3.6 - Obtencion de la relacion de Poisson en ensayo de compresion triaxial

drenado
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3.2.3 Ensayos edométricos

En ensayos confinados lateralmente, como es el caso de los ensayos en
consolidémetros, la pendiente de la curva esfuerzo-deformacion en escala natural
(ver Figura 3.7 ) permite obtener el modulo edométrico, para un nivel de esfuerzo
de confinamiento elegido. Conocida la relacion de Poisson, se podra calcular el

maodulo de Young, mediante la Ecuaciéon 3.10.

;s 4

Oy

Figura 3.7 - Obtencion del médulo edométrico

3.2.4 Ensayo de Presurimetro de Menard (PMT)

El presurimetro es un dispositivo cilindrico disefiado para aplicar una presion radial
uniforme en las paredes de una perforacibn, a la vez que se miden las
deformaciones volumétricas. Hay dos tipos basicos: el presurimetro de Menard y
el presurimetro auto perforante, que avanza con su propia perforacion, causando

una menor alteracién al suelo previa al ensayo.

La interpretacion del ensayo de presurimetro esta basada en la teoria de la
expansiéon de una cavidad, que consiste en una fase inicial elastica, donde el suelo
se deforma isotrépicamente elastico, y una fase plastica, que se asume
perfectamente plastica. De la fase elastica se deduce el modulo de cortante, y

durante la fase plastica, se puede evaluar la resistencia al corte. Los valores
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obtenidos corresponden a los pardmetros horizontales, y sélo en casos de suelos

isotropicos serian iguales a los verticales.

El equipo esta compuesto por una unidad de lectura y control, que se ubica en la
superficie del terreno, mas una sonda cilindrica que es insertada en la perforacion
en el caso del presurimetro de Menard, que avanza dentro del sistema de
perforacion en el caso del auto perforante. La sonda consta de una membrana de
caucho interior, que corresponde a la celda de medicion de volimenes de agua y
presion, mas una celda de guarda, que se presuriza con nitrdgeno y protege la
celda de medicion.

mané metros

?OQ

nitrégeno
. agua

Sonda
celda de medicion

celda de guarda

Figura 3.8 - Esquema presurimetro de Menard

Una vez ubicada la sonda a la profundidad del ensayo, se aumenta la presion en
la celda de medicion en una serie de incrementos iguales, registrando el volumen

de la cavidad a los 30 y 60 segundos.

De esta forma se obtienen la curva presion-volumen que presenta tipicamente las

tres fases del ensayo, que se ilustran en la Figura 3.9:
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e Fase 1: corresponde al acomodo de la membrana, mientras se ajusta hasta
lograr la condicién de esfuerzo horizontal en el terreno (desde la presion
p=0 hasta p,)

e Fase 2: representa la fase seudo-elastica de carga, donde se observa una
pendiente uniforme, y se emplea para estimar el mddulo de cortante (entre
las presiones p, Yy ps).

e Fase 3: donde se observa la cedencia de la curva, con un comportamiento
de plastificacion hasta alcanzar la falla (entre las presiones ps y pL), cuando

aumentan los volimenes sin incremento de presion.

Presién
radial
Pl —
|
Fase plastica :
O e T I
\ |
1
! I
o | |
© I |
o |
e 1 |
o I |
(]
@ S | |
) @ I
© \@© I
o 9 '
© o |
L % ! |
n 1 |
Po o ! |
! c ! |
i [N |
i I
a - |
VO Vf VL

Volumen de la cavidad

Figura 3.9 - Interpretacion de las fases esfuerzo-deformacion en el ensayo de

presurimetro de Menard

Las curvas deben corregirse considerando la rigidez de la membrana y la rigidez
de todo el sistema (mangueras, manémetros, etc.). La correccién de rigidez de la
membrana se realiza sistematicamente en la iniciacion diaria, antes de adelantar
los ensayos. La rigidez del sistema soOlo se emplea cuando se trabaja en el
intervalo de presiones elevadas, usada para ensayos en rocas blandas o suelos

muy rigidos.

26



|
i
; AV=V'V0
1 = I
| |
[ [—
h ' 1py h I—
' - —
) Q.
] -
| -
g T~ 1 7
| |
i i —
V0=ﬂ' 14 02h : I V=rx rzh
Estado inicial Estado deformado

Figura 3.10 - Geometria cavidad en el ensayo de presurimetro

Para el andlisis de los resultados es necesario definir algunos términos de la
cavidad ensayada con el presurimetro. En la condicion inicial, se tiene una presion
inicial po ¥ un volumen inicial Vo, y durante el ensayo se incrementa la presion, p y
se mide el volumen V, Figura 3.10. Como la altura h, es constante, el volumen es
proporcional al radio en cualquier momento del ensayo. De alli que podemos

definir la deformacién unitaria de la cavidad, como

(r_ro)

° o Ecuacién 3.13

Teniendo en cuenta la proporcionalidad del volumen con el radio, la Ecuacion 3.13

se puede rescribir

vV, Ecuacion 3.14

En el borde de la cavidad, durante el ensayo, se tiene un radio r y una presion p.
De las ecuaciones de la elastica (Timoshenko y Goodier, 1934), el incremento de
esfuerzos radiales en un cilindro de cavidad infinita, en el radio exterior, es igual a

&cly
r

Ao, =-2G =P P Ecuacién 3.15
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De donde es posible deducir el médulo de cortante, conocido el cambio de

volumen y de presiones, despejando de la Ecuacion 3.15

G_1r dp

- 2 r, dgc Ecuacion 3.16

Al inicio del ensayo, r=r,, entonces es posible obtener el mdédulo de cortante
inicial, G;.

_ldp_Vd7p

G = Ea— ° 4V Ecuacion 3.17

El mddulo de cortante secante se determina a partir con la pendiente media en la
fase seudo-elastica.

Ap
G. =V i
S AV Ecuacion 3.18

En la practica del ensayo establecido por Menard y normalizado en el ensayo
ASTM (2004), se determinan: el modulo elastico del presurimetro Epy, que en
realidad es un médulo de Young derivado del ensayo de presurimetro mediante un
modelo elastico, la presion de fluencia, ps, y la presion limite, p.. Estos parametros
se emplean en la caracterizacion del perfil de suelos y en expresiones para el
calculo de cimentaciones. ElI moddulo del presurimetro Epy, se calcula
convencionalmente asumiendo una relacion de Poisson de 0.33, y teniendo en

cuenta la relacion entre el modulo de cortante y el médulo de Young, se tiene
Ap
Eon =21+ v, )V AV Ecuacién 3.19

Donde el volumen medio de la cavidad se define en funcién del volumen de la

celda y el volumen medio del tramo seudo-elastico.

V
V:VC+(vo; )

Ecuacion 3.20
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Con la curva presién-volumen se evallan los puntos que corresponden a cada una
de las fases establecidas. En muchas oportunidades no es posible alcanzar la
condicion de falla (p.) durante el ensayo, entonces la presion limite se define
convencionalmente como la presion necesaria para registrar el doble del volumen
inicial (Vo) mas el volumen de la celda (Vc). Esta definicibn es del tipo
convencional, de igual modo que en un ensayo triaxial se define la falla como el 10
0 15% de la deformacion unitaria, 0 en un ensayo de carga, se considera la falla
una deformacion del 10% el diametro del pilote.

V =V +2V,

Ecuacion 3.21
Si durante el ensayo no se alcanza la condicién de falla, ni el doble del volumen de

la cavidad, es posible extrapolar los valores medidos durante la fase de

plastificacion mediante una ley logaritmica.

En la Tabla 3.1 se indican intervalos tipicos del Epy Yy pL para diferentes tipos de

suelos.

Tabla 3.1 - Intervalos de valores del modulo del presurimetro y presion limite,

Gambin y Rousseau (1988)

descripcion Eppy MPa pu kPa
lodo, turba 0.2al.5 20a 150
arcilla blanda 0.5a3 50a 300
arcilla media 3a8 300 a 800
arcilla firme 8a40 600 a 2000
arenas limosas sueltas 0.5a2 100 a 500
limos 2a1l0 200a 1500
arenasy gravas 8a40 1200 a 5000
arenas sedimentarias 7.5a40 1000 a 5000
rellenos recientes 0.5a5 50a 300
rellenos antiguos 4a15 400 a 1000

En los disefios de cimentacién, normalmente se emplea la presion limite neta, p._*,
gue corresponde al valor de presion limite descontando el esfuerzo horizontal. El

esfuerzo horizontal, a veces es dificil de establecer debido a la alteracion del
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terreno circundante durante la perforacion y la falta de puntos en el tramo inicial de

la curva.
P*=p . — P, =P —Ky(y—u)z+u Ecuacion 3.22

3.2.5 Ensayo de placa de carga

El ensayo de placa permite medir la compresibilidad y capacidad de un suelo en el
sitio. Se emplean placas de 0.3 m a 1 m de diametro, y en el ensayo mas comun,
se carga manteniendo la fuerza, con incrementos del orden del 20% de la carga
dltima estimada, manteniéndola hasta que la tasa de asentamientos se reduce a
menos de 0.004 mm/min en un periodo de una hora. El ensayo se continda hasta

la falla por cortante o cuando se supera 3 veces la carga de disefio.

La interpretacion del ensayo se hace empleando la teoria elastica isotropica, de
donde se deduce la compresibilidad del material. Para arenas, se deduce a partir
del asentamiento s de una placa rigida de didmetro B, con una carga uniforme q

aplicada sobre un material semi-infinito eléstico caracterizado por E y v.

S:ﬂqB(l_Vz) Ecuacién 3.23
4E

3.2.6 Ensayo de Penetracion Estandar (SPT)

Es el ensayo méas difundido en todo el mundo, por su rapidez y economia, sin
embargo tiene muchas limitaciones por la alta dispersion de sus resultados,
debido a las variadas formas en que se realiza. No es raro obtener diferentes

resultados con diferentes perforadores en un mismo sitio.

Vesic (1973) realizé una serie de ensayos de zapatas con un ancho constante
para diferentes densidades relativas de arenas, y encontro una relacion constante
entre los asentamientos y el grado de esfuerzo relativo al de falla (9/qui),

sugiriendo que podria ser usado como una medida indirecta de la distorsion
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angular por cortante, y vinculado con el médulo de rigidez del suelo. Luego la
recopilacion de un amplio intervalo de ensayos de carga, zapatas y placas por
parte de Stroud (1989) derivaron la relacién E’/N1g y g/qu: de la figura tomada de
Potts y Zdravkovic (2001).

16

14

12

E’/N1g, MPa

10 H
Promedioarenasy gravas
8 I /sobreconsolidadas

Promedio arenas
no consolidadas

~
--————-.

0 1 1 1
0 0.1 0.2 0.3

a/Au

Figura 3.11 - Rigidez vs relacion de carga para arenas. Fuente: Stroud (1989) en
Potts y Zdravkovic (2001) p27.

En nuestro medio, es uno de los ensayos mas empleados para estimar érdenes de
magnitud en los médulos de deformacién, particularmente con las expresiones

presentadas por Bowles (1988).

Tabla 3.2 - Modulos secante en funcion del ensayo de penetracion estandar y

ensayo de cono estéatico. Fuente: Bowles (1988)

Es (kPa), N=Ngg Spt ref Cpt ref

Arena Es=500(N+15) Es=(2a4)qc 2
Es=18000+750N 1 [Es=2(1+Dr2)qc 3
Es=(15200 a 22000)InN

Arena arcillosa Es=320(N+15) Es=(3 a 6)qc

Arena limosa Es=300(N+6) Es=(1a2)qc

Arena gravosa Es=1200(N+6) Es=(6a 8)qc

(1) D'appolonia etal (1970)
(2) Schmertman (1970)
(3) Vesic (1970)
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3.2.7 Ensayo de Cono Estatico (CPT)

A diferencia del SPT, los ensayos de cono estatico presentan gran repetitividad en
los resultados, reduciendo su grado de dispersidén. Existen muchas correlaciones
con los parametros elasticos. Robertson y Campanella (1983), y en particular
NCHRP (2007) presenta un detallado resumen de varias correlaciones. En la
Figura 3.12 se incluye la correlacion para el modulo edométrico drenado en

funcion de la resistencia neta en la punta del cono estatico para diferentes tipos de

suelos.

1000

D=5 (arov) ~—y,

100

10

Modulo Edométrico, D’ [MPa]

ARCILLAS
Plasticas y
orgénicas

0.1 1 10 100
Esfuerzo Neto en la Punta del Cono, q,-6’,, [MPa]

Figura 3.12 - Relacion para el médulo edométrico en esfuerzos efectivos en
funcién de la resistencia neta del cono. Fuente: NCHRP (2007) fig.33-a, p37.
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3.2.8 Correlaciones empiricas

La rigidez de los suelos esta vinculada al nivel de esfuerzos y al arreglo de sus
particulas, aspecto que puede ser evaluado en términos de su porosidad, o bien
de otros parametros equivalentes, como la relacion de vacios o la densidad
relativa, para suelos arenosos. Hardin y Black (1968) propusieron la Ecuacion 3.25
general para el médulo de cortante inicial como una funcion de la relacion de
vacios, la razén de preconsolidacion y el esfuerzo efectivo medio, ajustada con las

constantes A, Ky m.

Go(MPa)=A f (e) .OCRK[pOI

m
Ecuacion 3.24
ref

Donde OCR es la relacion de sobreconsolidacién, f(e) es una funcién de la relacion
de vacios, p’, es el esfuerzo efectivo medio, y pres €S la presion de referencia de
100 kPa. Para establecer valores iniciales, validos para todo tipo de suelos, los

mismos autores recomiendan la ecuacion general

(2.973—8)2 Py Ecuacion 3.25
1+e \ Pref

Go(MPa)=33

Da Fonseca et al (2006) paras suelos residuales de granitos de Portugal, llegan a
constantes mas altas, posiblemente debido a la mayor rigidez, y un exponente

menor, que refleja un efecto menor del nivel de esfuerzos.

Benz (2006) propone como regla practica, la evaluacion del médulo a baja

deformaciones calculado segun la expresion de Biarez y Hicker (1994) como

E,(MPa)=———| "¢
(S

140( P’y jO'S Ecuacién 3.26
Pa

Janbu (1963,1998) propuso una ley hiperbdlica del esfuerzo de confinamiento

vertical para evaluar el médulo tangente del ensayo edométrico. El valor de |j
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adoptado para arenas y limos arenosos se recomienda en 0.5, y los valores de m

dependen de la porosidad inicial.

1-j L
Oy Ecuacion 3.27
Ee=m.p,| —

a

Fellenius (1999) detalla la metodologia para obtener estos parametros en ensayos
edomeétricos, e incluye la Tabla 3.3, que resume los érdenes de magnitud de las

constantes y exponentes de la Ecuacion 3.27.

Tabla 3.3- Valores conservadores para diferentes tipos de suelos de la constante

m y exponente j de la expresion de Janbu

constante del

Tipo de Suelo maddulo, m exponente, j
No cohesivos
Depdsito Glacial, muy denso a denso 300a 1000 j=1
Grava 40 a 400 j=0.5
Arenadensa 250a 400 j=0.5
compacta 150a 250 j=0.5
suelta 100a 150 j=0.5
Limo denso 80a 200 j=0.5
compacto 60a 80 j=0.5
suelto 40a 60 j=0.5
Cohesivos
Arcilla limosa firme a muy firme 20a 60 j=0
media a firme 10a20 j=0
blanda 5a10 j=0
Arcilla marina blanday organica 5a20 j=0
Turba 1la5s j=0

Nota: para limos y arcillas, la constante mr para la recompresidn, es normalmente
entre 5y 12 veces mayor que el dado para la constante de primera compresion

m, listado enla tabla

Otros autores también presentan valores de las constantes de ajuste, por ejemplo
la Figura 3.13 donde se establece la dependencia de las constantes en funcion de
la relacién de vacios inicial. (notas curso Computational Geotechnics, Tom Schanz

en Bauhaus-Universitat Weimar, Germany).
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Figura 3.13 - Valores de la constante m y exponente j en funcion de la relacion de

vacios inicial, adaptado de Shanz.

3.3 TEORIA DEL MODELO HIPERBOLICO

Kodner (1963) y luego Duncan y Chang (1970) observaron que las curvas

esfuerzo-deformaciéon de los ensayos triaxiales de compresién podian ajustarse
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con buena precisién a la ecuacion de una hipérbola, de acuerdo con la Ecuacién
3.28.

&y

0, —03=——+ Ecuacion 3.28
Y% ag, +b

Que expresada en forma lineal queda como

SV .
——=ag, +b Ecuacién 3.29
0, — 0,
La constante b representa la ordenada al origen, y a la pendiente de la curva que
relaciona el cociente entre deformacion unitaria vertical y esfuerzos desviadores

con la deformacion unitaria vertical, como se ilustra en la figura siguiente.

& -

Figura 3.14 - Ajuste lineal de la ecuacion hiperbdlica en un ensayo triaxial

En el origen, la Ecuacion 3.29 tiende a b cuando la deformacion unitaria es cero, es
decir que se tiene la inversa de la relacion entre la deformacion unitaria y el
esfuerzo, o la inversa del médulo de Young en el origen, definido como médulo

inicial tangente.
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Ecuacién 3.30

Por otro lado, cuando las deformaciones unitarias tienden a infinito, la Ecuacion 3.29

tiende al valor de a, que es la inversa del valor limite de falla, o el valor de la

asintota de la curva hiperbolica, g,

1
.= a Ecuacion 3.31

Conocidas las dos constantes a y b, es posible calcular los valores del esfuerzo
desviador a partir de una serie de deformaciones unitarias empleando la Ecuacion
3.28. De esta forma se obtiene la curva esfuerzo-deformacion de la Figura 3.15
donde se ilustran el modulo inicial tangente, el esfuerzo desviador de falla y el

esfuerzo desviador asintético, antes calculado.

500
400
e
=~ 300
o
© 200
T
100 - ® datos experimentales
e modelo hiperbdlico
0 T T T 1
0 1 2 3 4
€, %

Figura 3.15 - Ajuste de los datos del ensayo a la curva hiperbolica

La relacion entre el valor de desviador para la asintota de la curva esfuerzo-

deformacion y el valor real de falla, g, representa el parametro Rf<1.
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R: =a Ecuacién 3.32
Con el modulo inicial tangente, por la propiedad de la hipérbola, es posible calcular
el modulo tangente para cualquier nivel de esfuerzos desviadores g, con la

expresion

2

E.-E, _g Ecuacion 3.33
d.

De igual forma, es posible calcular el médulo secante, para un nivel de esfuerzo

desviador g, como se muestra en la Ecuacion 3.34, sin el exponente cuadrado.

E.=E. 17(l Ecuacion 3.34
Q.

Como el valor de falla no hace parte del modelo, sino el valor de la asintota, la

Ecuacion 3.33 se pueden expresar el modulo tangente, teniendo en cuenta la

relacion de falla, Rs.

E.= Ei[l -R, g] Ecuacion 3.35

En forma analoga, es posible calcular el médulo secante en funcion de la relacién
Rf.

Este modelo de elasticidad no lineal se puede complementar con la condicién de
falla de la envolvente Mohr-Coulomb, incluyendo en el modelo los parametros de
resistencia al corte ¢y c, para un nivel de confinamiento o3, por tanto, la expresion

para del esfuerzo desviador de falla se expresa como.

_ 2(o,seng +c.cos ¢)
q,-= 1-seng Ecuacion 3.36
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Las expresiones anteriores son validas tanto en esfuerzos totales como efectivos,
debiendo aplicar los parametros convenientes, es decir el nivel de confinamiento

total o efectivo, asi como sus parametros respectivos de resistencia al corte.

La expresion del modulo tangente se puede rescribir considerando la relacion de
esfuerzos cortantes, donde el numerador del término que se resta a uno,
representa el nivel de esfuerzo cortante actuante, y el denominador la resistencia

al corte disponible limite.

Ecuacién 3.37

(0, — 01— seng) jz

2(o,.5eng+C.cos )

Et: E|[1 _Rf

Cambiando la ecuacién del moédulo tangente inicial a la notacion convencional

para el modelo, se tienen las constantes K y n, segun la expresion.

O_ n
E-= Kpa[psj Ecuacion 3.38

La relacion completa que considera la variacion del médulo tangente y su limite en

términos de resistencia al corte, queda.

E.= Kpa(GSJ [l -R; (7,0 lL—seng) ] Ecuacion 3.39

P, 2(c';.5eng +C.CoS P)

Varios programas comerciales, como Plaxis, Flac, etc., incluyen en sus modelos
los ajustes hiperbdlicos para simular la degradacién del médulo de Young con el
aumento de deformaciones y su cercania al valor de falla, en modelos elasticos o

mas avanzados, fundamentados en la plasticidad.

Por ejemplo Plaxis (2011), incorpora la hipérbola en su modelo HS (Hard Soil) de
endurecimiento progresivo empleando como entrada del modelo, el exponente de
la ecuacion hiperbdlica y el médulo tangente para el 50% de la resistencia con una

presion de confinamiento de referencia (normalmente 100 kPa). También se
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requiere la relacion Rf, entre la asintota tedrica de la curva hiperbdlica y el

esfuerzo desviador de falla, se asume normalmente en 0.9.
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4. INVESTIGACION DE CAMPO Y LABORATORIO

4.1 UBICACION

Los suelos del presente trabajo se ubican en la zona sur oriental de la ciudad de
Medellin, entre la via Las Palmas al Este y la Carrera 25 al Oeste y entre las
quebradas La Cuenca al Norte y La Yerbabuena al Sur, en particular se refiere al

area entre las cotas 1825 y 1845m snmm.

7
b

<

Medellin

Figura 4.1 - Zona de Estudio

4.2 GEOMORFOLOGIA Y GEOLOGIA

El sitio de investigacién se ubica en la ladera oriental del Valle de Aburra, area
Metropolitana de Medellin, de vertientes moderadas a altas, donde la geologia
local controla en gran parte el relieve (Mesa, 2012). Esta ubicado en el interfluvio
de las quebradas que incisan transversalmente un area de pendientes rectilineas

suaves (entre el 5 y 15°) de direccion predominante E-W, que remata al oriente
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con laderas de pendiente medias (entre el 15 y 30°) evidenciadas por el cambio de
geologia, segln se observa en el mapa geoldgico de la Figura 4.2.
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Figura 4.2 - Mapa geoldgico sector oriental de Medellin, detalle zona de estudio.
Fuente INGEOMINAS (2005)

La geologia indica que se presentan depdsitos de vertiente (Q2v) que cubren
litologias variadas en las que se incluyen los Gabros de San Diego (Jgsd), las
Anfibolitas de Medellin (PRam) y las Dunitas de Medellin (Tdm).

Desde la superficie se presentan en el sector depésitos de vertiente que
corresponden a diferentes eventos tipo flujos, de edad del Plioceno, 2.60+0.18 Ma,
segun la datacion de Rendén y otros (2003). Corresponde a una serie de lomos
alargados en direccion E-W con topes suaves a planos, que constituyen las
divisorias entre la cuenca de la quebrada La Poblada y la cuenca de la quebrada

42



Yerbabuena. Se localiza debajo de la cota 2150 hasta la cota 1800,
aproximadamente, con una superficie homogénea y suave que puede alcanzar los

14° de inclinacion.

Bajo los depositos de vertiente, se presenta un perfil de meteorizacion de
anfibolitas (PRam). Las anfibolitas estdn formadas principalmente por hornblenda
y plagioclasa, de textura isotrépica a bandeada que pueden desarrollar suelos
residuales de espesores importantes, de caracter limoso y color amarillento a
amarillo rojizo. La relacion de las anfibolitas con la unidad litolégica de gabros es
de contacto intrusivo. Respecto a su relacién con la dunita, se ha identificado un

contacto fallado de bajo angulo.

4.3 ENSAYOS DE CAMPO

La investigacion de campo se adelanté mediante la ejecucion de seis
perforaciones con ensayos de penetracion estandar, un pozo de muestreo, seis
pruebas con presurimetro pre-perforado tipo Menard y cuatro lineas de geofisica
con interpretacion del perfil de ondas de corte mediante ondas de superficie. La

ubicacion de la exploracion de campo se muestra en la Figura 4.3

Las perforaciones se realizaron con equipo mecénico de rotacion e hidraulico, con
toma de muestras alteradas tipo split-spoon e inalteradas tipo shelby, con ensayos
de penetracion estandar cada metro hasta profundidades maximas variables entre

28 y 42 m bajo la superficie original del terreno.

Complementariamente se excavé manualmente un pozo de exploracion, para
observacion directa de las caracteristicas del perfil de suelo, muestreo y ensayos.
Este pozo alcanzé 27 m bajo la superficie del terreno. A partir de los 27 m de
profundidad se realizaron tres perforaciones estabilizadas con lodos bentoniticos y
con una broca de corte con el mismo diametro de la sonda del presurimetro de
Menard (tamafio NX ,75 mm) que alcanzaron hasta 30 m bajo superficie, donde se
adelantaron prueba de presurimetro a 28 y 29 m de profundidad bajo la superficie
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del terreno. Las pruebas de presurimetro se realizaron segun la norma ASTM
D4719-00 con un presurimetro de Menard tipo G-AM.
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+ ===« == Lineasismica
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0 25 50m

Figura 4.3 - Ubicacion exploracion de campo

En la superficie del terreno se realizaron cuatro lineas de geofisica para la
interpretacion unidimensional del perfil de velocidades de ondas de corte mediante

el método no invasivo con analisis espectral de ondas de superficie (MASW).

Las perforaciones con ensayos de penetracion estandar mostraron diferentes
espesores locales de depodsitos de ladera y el inicio del suelo residual de
anfibolitas a diferentes profundidades. En Figura 4.4 y Figura 4.5 se muestra la
distribucion del nimero de golpes en el ensayo de penetracion estandar con la
profundidad. También se indican las zonas en las que cada sondeo tuvo que

avanzar con rotacion de corona debido a la existencia de fragmentos de roca.
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Figura 4.4 - Perfil Sur resistencia a la penetracion estandar

Como se evidencia en los registros de las Figura 4.4 y Figura 4.5, los perfiles de
suelo son mas profundos en el sur que en el norte, y existen diferencias
importantes entre sondeos relativamente cercanos. Este aspecto dificulta
notablemente la caracterizacion de las profundidades y espesores de los

materiales de condiciones mas o menos homogeéneas.
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Figura 4.5 - Perfil Norte resistencias a la penetracion estandar

Para permitir la correlaciébn entre comportamientos de los ensayos de campo y
laboratorio, en este trabajo, se concentro el analisis en el sondeo S-02, que mostré
el perfil de suelos maduros mas profundo. Por esta razén se excavo el pozo P-01
en su cercania, donde se adelantaron las pruebas de presurimetro y linea sismica
L-5. Las muestras inalteradas para ensayos de laboratorio se eligieron entre los 25

y 30 m de profundidad dentro del horizonte IV de meteorizacion de las anfibolitas,

46



en su zona MAas arenosa y por encima de la presencia de bloques, como se

identifica mas adelante, en la Figura 4.13.

La interpretacion de las lineas de geofisica, con métodos activos solo alcanzo6 para
evaluar hasta profundidades del orden de 27 m bajo la superficie, con poca
precision en los valores inferiores. Se requirid una evaluacion con métodos de
microtremor para alcanzar hasta 40 m de profundidad. Los resultados de esta
metodologia parecen indican una menor profundidad del saprolito hacia la parte
alta (L-4), mientras que es significativamente mas profundo hacia la zona baja (L-
5).
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Figura 4.6 - Velocidad de ondas de corte con la profundidad

La comparacion entre la velocidad de ondas de corte y el nUmero de golpes en el
ensayo de penetracion estadndar mostrada en la Figura 4.7 es consistente en el

aumento de las velocidades con la profundidad, sin embargo, por Ilas
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incertidumbres presentadas en la interpretacion de las velocidades a partir de los
27 m de profundidad se consideran para los analisis so6lo la informacion hasta los
30 m. Para disponer de mejor informacion a mayor profundidad, se requiere una
distribucion diferente en los gedéfonos o cambiarlos a geéfonos que alcancen
frecuencias menores a los 4.5Hz.
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Figura 4.7 - Comparacion entre velocidades de ondas de corte y nUmero de golpes

del ensayo de penetracion estandar

Las curvas volumen de la cavidad vs presion de los presurimetros a 28 y 29 m de
profundidad ya corregidas por rigidez de la membrana se muestran en la Figura

4.8, en cada uno de los puntos elegidos A, By C.
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Figura 4.8 - Curva corregida presurimetros a 28 m, izquierda, y 29 m derecha

Se procesaron cada una de las curvas para determinar la presion inicial, que
corresponde al esfuerzo horizontal que equilibra los esfuerzos en la membrana, y

la pendiente de la fase seudo-elastica para calcular el médulo de corte secante.
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Figura 4.9 - Presurimetro A, izquierda 28 m, derecha 29 m, obtencion de

pardmetros elasticos
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Figura 4.10 - Presurimetro B, izquierda 28 m, derecha 29 m, obtencion de

parametros elasticos
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Figura 4.11 - Presurimetro C, izquierda 28 m, derecha 29 m, obtencion de

parametros elasticos

La evaluacion de los esfuerzos horizontales es seriamente discutida por Mair and
Wood (1987) por la influencia que genera la perforacion. De todas maneras se
evaluaron las relaciones entre los esfuerzos horizontales establecidos en las

pruebas y los esfuerzos verticales efectivos calculados con el perfil de suelos. La
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Tabla 4.1 resume los esfuerzos medidos con un valor predominante de Ky=0.64,

adoptado como representativo de los ensayos. Con las ecuaciones de la eléstica

se establece una relacion de Poisson de 0.39.

Tabla 4.1 - Evaluacion de la relacion de esfuerzos al reposo, Ko a partir del

presurimetro

z,m  prueba o', kPa G'yo, kPa Ko
28 A 472 332 0.70
B 472 318 0.67

C 472 300 0.64

29 A 490 312 0.64
B 490 313 0.64

C 490 328 0.67

valor mas probable 0.64

Con base en los moédulos secantes de cortante y la relacion de Poisson se

determina el médulo secante de Young y el valor promedio a cada profundidad,

considerando un Vc=786 cm?.

Tabla 4.2 - Evaluacién de los modulos a partir de ensayos de presurimetro

Prueba P;Z:’n::l Po, kPa Vg, cm3 dp/dv G, kPa v E,, kPa Es i:;m'
A 28 332 81 12.012 10411 0.39 28942
B 28 318 64 12.017 10216 0.39 28399
C 28 300 68 12.023 10264 0.39 28535 28625
A 29 312 63 16.017 13591 0.39 37783
B 29 313 91 12.348 10832 0.39 30112
C 29 328 80 12.049 10431 0.39 28999 32298

También se evaluaron los parametros convencionales del presurimetro, que se

emplean como valores indice en la clasificacion de los suelos y el disefio de

cimentaciones.
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Tabla 4.3 - Parametros convencionales obtenidos del presurimetro de Menard

Presion Presion

Epm L. . Relacion Relacion
Prueba Prof., m Limite Fluencia

(Mpa) b (kpa)  pikpa) /P PP
A 28 20.1 1787 1121 11 1.68
B 28 28.9 2429 1363 12 1.78
C 28 29.1 2614 1362 11 1.92
A 29 35.0 2292 1380 15 1.66
B 29 29.5 2426 1364 12 1.78
C 29 25.7 2247 1368 11 1.64

Con estos valores es posible mediante métodos semi-empiricos propuestos por el
Laboratorio Central de Puentes y Carreteras de Francia, y adoptada en el

Eurocode 7, disefiar las cimentaciones con un método alterno de verificacion.

4.4 ENSAYOS DE LABORATORIO

Se adelantaron en todo el perfil ensayos de contenido de humedad a todas las
muestras, ensayos de pesos unitarios en las muestras de tipo inalterada,
obtencién de curvas granulométricas por tamizado e hidrometro, e indices de

plasticidad para la evaluacion de los pardmetros fisicos basicos.

En la Figura 4.12 se incluyen de izquierda a derecha parametros basicos como el
grado de saturacion, la relacion de vacios, los pesos unitarios seco y total, y la
humedad natural y el intervalo plastico. Se evidencia una clara correlacién con el

origen del depdsito u horizontes de meteorizacion.

En los niveles superiores, pertenecientes a los depdsitos de ladera (Q2v: flujos de
lodos y escombros del cuaternario) existen una gran dispersion en los parametros
propia de depdsitos recientes fuertemente heterogéneos; en los niveles
intermedios, el inicio de los horizontes de meteorizacién de la anfibolitas (PRam),
muestra con la profundidad, una reduccién progresiva de la humedad y un

aumento en la relacion de vacios y pesos unitarios, comportamientos tipicos de un
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perfil de meteorizacion, donde se distinguen el horizonte V, con suelos mas
maduros, cohesivos, sin texturas derivadas de la roca, y el horizonte 1V, con un
suelo méas arenoso, menos humedo, y con menor relacion de vacios, muy proxima
al.0.

En el horizonte IV de meteorizacion de las anfibolitas se distinguen dos niveles, el
superior, identificado como I1V(i), donde existe una baja proporcién de bloques, en
general menor del 25%, mientras que el horizonte IV(ii), los porcentajes se
incrementan sin alcanzar el 50%, condicion que daria lugar a un horizonte I,

segun la clasificacion de Dearman (1995).
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Figura 4.12 - Resultados de parametros fisicos basicos del perfil de suelos

El empleo de ensayos sencillos como la determinacion de la humedad natural y
los pesos unitarios, complementados con ensayos de gravedad especifica
permiten una buena identificacion de las condiciones del perfil de suelos, que
asociados a su origen geoldgico son un claro identificador de capas de

comportamientos mas o menos homogéneas.
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A diferencia de los suelos transportados, en los suelos residuales, los indices de
plasticidad, en general muy bajos en estos materiales, no evidencian niveles de
preconsolidaciéon o fendmenos asociados a su historia geolégica, toda vez que se
trata de ensayos que deben modificar su estructura derivada de la roca que le dio

origen.

En la Figura 4.13, se incluyen resultados del ensayo de penetracion estandar,
velocidad de ondas de corte, ensayos de compresion no confinada y porcentajes
de arenas y finos (pasante tamiz 200). Se observa que a partir de 31 m de
profundidad el ensayo de penetracion presenta mas de 100 golpes en 30 cm,
limite generalmente establecido para este ensayo, pero que se continua su
registro hasta cerca de 150 golpes en 30 cm, donde la perforacién esta obligada a
emplear rotacion, aunque con recuperaciones escasas, debido a la presencia de
suelos arenosos, donde la recuperacién se pierde con el lavado, y minima

informacion en estos niveles del perfil.
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Figura 4.13 - Perfil exploracion del subsuelo: Ngo, Vs, qu, Y contenidos de arena,
finos y arcilla

54



La geofisica realizada desde superficie, muestra poca variacion en las velocidades
registradas en el suelo residual sin una variacion significativa entre los subniveles
de horizontes de meteorizacion identificados en los perfiles. En el suelo residual se
presentan velocidades de ondas de cortes entre 370 y 400 m/s a partir de los 15 m

de profundidad.

En los materiales residuales objeto de este estudio, pertenecientes al horizonte
IV(i) del perfil descrito, entre 27 y 29 m de profundidad, a partir de muestras
inalteradas tipo shelby tomadas en el pozo P-1, se realizaron seis compresiones
triaxiales tipo CU con medicion de presion de poros, tres cortes directos tipo CD,
con consolidacion previa y falla a baja velocidad para obtener parametros de
resistencia drenada, que se identifican con la presion de camara y esfuerzo
normal, respectivamente, y tres ensayos de compresion no confinada,

denominados secuencialmente QI-1 a 3.

Tabla 4.4 - Caracteristicas fisicas de los suelos con ensayos de laboratorio

Clasif.

id Z UsCs W P IP LL PTH4 PT#200 Gs Ya e e, n
TX-50 27.0 ML 32.4 28 9 37 100 82.7 2.834 14.13 18.71 0.970 0.49
TX-100 27.0 32.4 2.834 1449 19.18 0.920 0.48
TX-200 27.0 324 2.834 14.10 18.67 0.970 0.49
TX-300 27.0 36.5 2.834 1367 18.66 1.030 0.51
TX-400 27.0 36.5 2.834 14.75 20.14 0.880 0.47
TX-500 27.0 36.5 2.834 13.75 18.77 1.020 0.50
CD-96 27.2 ML 34.5 34 8 41 100 63.7 2.870 13.61 18.30 1.069 0.52
CD-199 27.2 32.3 2.870 13.89 18.38 1.027 0.51
CD-398 27.2 34.8 2.870 1393 18.78 1.021 0.51
Ql-1 29.2 30.7 2.870 14.67 19.17 0.925 0.48
Ql-2 29.2 29.4 2.870 15.03 19.45 0.873 0.47
Ql-3 29.3 24.2 2.870 15.65 19.43 0.815 0.45

La Tabla 4.4 resume los parametros fisicos basicos de las muestras ensayadas en
el laboratorio. Se incluye la identificacion de la muestra, profundidad, clasificacion
unificada, humedad natural, limites de consistencia: limite plastico, indice plastico
y limite liquido, pasante tamiz #4, pasante tamiz #200, gravedad especifica, pesos

unitarios seco Yy total, relacion de vacios y porosidad.
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Las muestras inalteradas tomadas, en la zona inferior del horizonte 1V,
corresponden a suelos limo-arenosos de baja plasticidad, parcialmente saturados,
con un intervalo en el ensayo de penetracion estandar Ngo entre 56, 63 y 75 para
profundidades entre 27 y 29 m, y velocidades de ondas de corte entre 380 y 400

m/s.

No se realizaron ensayos de permeabilidad, pero los tiempos de consolidacion
obtenidos en las etapas iniciales de los ensayos triaxiales y de corte directo,
fueron entre 1 y 3 minutos, situacion que indica una condicion drenada de corto
plazo, y que permite definir que la resistencia al corte drenada es la que se

requiere en los analisis de capacidad de carga.

800

700 G.= 400 kPa

600 - = 500 kPa
® 500 |
=z G.= 300 kPa
B 400 o= 100 kPa
- ]
© 300 6= 200 kPa

200

o= 50 kPa

0 0.05 0.1 0.15
&y

-300 -

-350 -

Figura 4.14 - Curvas esfuerzo-deformacién presiones de poros-deformacién de los

ensayos triaxiales para diferentes niveles de confinamiento
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Las curvas esfuerzo-deformacion de los ensayos triaxiales realizados con
esfuerzos de cadmara entre 50 y 500 kPa mostraron en general comportamientos
compresivos, a excepcion de la muestra sometida a un confinamiento de 400 kPa,
sin evidencias de dilatancia, ni un decaimiento importante de la resistencia con el

aumento de las deformaciones.

Se evalud la resistencia al corte a partir de las trayectorias de esfuerzos en los
ensayos triaxiales (ver Figura 4.15), y la envolvente de falla registra una linea
Gnica, con angulo de friccidbn en esfuerzos efectivos de 34.4° y una cohesion
efectiva de 14 kPa, sin evidencias de una curvatura que reduzca el angulo de

friccién en los esfuerzos mayores.

Con estos parametros, aplicando la ecuacién de resistencia al corte de Mohr-
Coulomb, se estima una resistencia al corte de 325 kPa, para 27 m con un
esfuerzo vertical efectivo de 454 kPa. El &ngulo de friccion equivalente sin
cohesion, calculado como a partir de la relacion entre el esfuerzo cortante y el

esfuerzo vertical efectivo, es de 35.6°.
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Figura 4.15 -Trayectorias de esfuerzos efectivos y envolvente de falla
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A 27 m se tiene una resistencia en el ensayo de penetracidon estandar Ngo entre 56
y 63 golpes, que con la expresidon de Hatanaka y Uchida (1996) se obtienen
angulo de friccion efectiva de 37.8° y 38.9°, por encima del valor encontrado en el
triaxial. También a partir de los resultados del presurimetro, considerando una
presion limite de 1360 kPa, que para el esfuerzo horizontal efectivo de 312 kPa, se
tiene una presion neta limite de 1048 kPa, con la expresion del centro de estudio
de Menard, en ESPRI (1990) se obtiene un angulo de friccién de 32.3°.
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N N
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100

50
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Figura 4.16 - Trayectorias de esfuerzos totales y envolvente de falla

En la Figura 4.16 se evalud la resistencia al corte a partir de las trayectorias de
esfuerzos no drenada en los ensayos triaxiales. Se obtuvo una envolvente con un
angulo de 25.7° y una cohesion total de 42.8 kPa, que representa un valor de
0u=136 kPa entre los valores obtenidos en las pruebas de compresion inconfinada
QI-1 y QI-2, que se muestran en la Figura 4.17. Se observa una reduccion de la
resistencia a la compresion inconfinada entre las tres prueba, posiblemente debido

a una reduccioén de la humedad, consecuencia de un mayor porcentaje de arena.
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Figura 4.17 - Ensayos de compresién inconfinada

Se realizaron ensayos de corte directo obteniendo un angulo de friccion efectivo
de 22.3° y una cohesién de 65.1 kPa, con comportamientos compresivos en los
esfuerzos seleccionados de confinamiento entre 96 y 398 kPa. Se establece una
resistencia al corte de 251 kPa para la profundidad de la prueba, con un angulo
equivalente de 28.9° sin cohesion. Este ensayo sobrestima la cohesion, sin
embargo, en términos de resistencia al corte se encuentra por debajo de los

resultados obtenidos en los ensayos triaxiales.
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Figura 4.18 - Envolvente de falla lineal, ensayo de corte directo 27.2 m
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Figura 4.19 - Ensayos de corte directo a 27.2 m
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5. MODELO DE COMPORTAMIENTO MECANICO

Con base en los resultados de la exploracion de campo, la observacion y anélisis
de las evidencias experimentales se permitio identificar que para el analisis de
cimentacion profunda, donde la capacidad en la base tiene mucho peso respecto a
la totalidad de la carga, es satisfactorio el empleo de un modelo que simule el
comportamiento del suelo en su condicion elastica, con médulos que se degraden
a medida que se incrementan las deformaciones. De esta forma se puede evaluar

el comportamiento de la cimentacidén hasta una condicidén cercana a la falla.

Con el modelo hiperbdlico se tiene una herramienta sencilla, de facil calibracion a
partir de ensayos de laboratorio, que permite el calculo de la cimentacion
considerando varios niveles de esfuerzos, pudiendo simular una curva carga-
deformacion para establecer en términos racionales la presion de disefio, y que a
la vez establece un marco de analisis para la comparacion y seleccion de las

constantes del modelo partiendo de diferentes métodos de exploracion.

La validacién de los parametros del modelo a partir de diferentes metodologias de
exploracién, permite en aquellas profundidades donde no se disponga de
muestras para ensayos de calibracién, la obtencion de los parametros en una

forma mas confiable.

5.1 DESARROLLO DEL PROCEDIMIENTO

Para cada curva del ensayo triaxial, esfuerzo desviador-deformacioén unitaria
vertical asociada a una presion de camara, se obtuvo el ajuste lineal de las
constantes a y b segun la Ecuacion 3.29, que determinan la inversa del esfuerzo
desviador asintético de la curva hiperbdlica, y la inversa del médulo elastico
tangente inicial. También se determind para cada presiébn de camara, el

coeficiente Ry, que es la relacion entre el esfuerzo desviador asintético y el
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desviador de falla, calculado a partir de los parametros de resistencia al corte, ¢ y

C’, segun la Ecuacién 3.36.

Los ajustes lineales se realizaron hasta el valor de desviador méximo y se
muestran en las figuras 5-1 a 5-6. Se muestra un ajuste satisfactorio
practicamente en todos los puntos, a excepcion de la zona inicial de la curva,
donde la recta de ajuste se ubica por encima de los datos experimentales,
situacién que da lugar a una intercepcion algo mayor, aspecto que origina una
ligera subestimacion del médulo tangente inicial, quedando del lado conservador

en andlisis de asentamientos.
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&,/q=0.0042¢,+ 4E-05
R? =0.9929
0.0002
pendiente a 0.004154314 1/kPa
- intercepto b 3.73984E-05 1/kPa
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e médulo tangente inicial E; 26739 kPa
5 esfuerzo asintota qa 241 kPa
E 0.0001 esfuerzo de falla (curva) J max 204 kPa
relacion ga/Omax 0.848
confinamiento en falla o3’ 60 kPa
0.00005 esfuerzo de falla (MC) qf 218 kPa
relacion ga/qs Rt 0.906
0
0 0.01 0.02 0.03 0.04 0.05
E\l

Figura 5.1 - Ajuste curva modelo hiperbdélico, presion de camara 50 kPa
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Figura 5.2 - Ajuste curva modelo hiperbdlico,

presion de camara 100 kPa
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Figura 5.3 - Ajuste curva modelo hiperbdlico, presion de cdmara 200 kPa
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Figura 5.4 - Ajuste curva modelo hiperbdlico, presiéon de camara 300 kPa
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Figura 5.5 - Ajuste curva modelo hiperbdlico, presion de cadmara 400 kPa
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Figura 5.6 - Ajuste curva modelo hiperbdlico, presiéon de camara 500 kPa

Una vez obtenidas las constantes E;, g, Y Rt para diferentes niveles de presion de
camara, se construye la Tabla 5.1 que permite extender el modelo para cualquier

nivel de esfuerzos de confinamiento.

Tabla 5.1 - Mddulos tangente inicial para diferentes niveles de confinamiento

efectivo

o's, kPa E; kPa o'3lpa  Eilpa log(o'slpa log(Eilp a f Rt
60.0 26739 0.61212 272.7921 -0.21316 2.43583 218 0.906
103.3 19021 1.053867 194.0476  0.02279 2.28791 331 0.771
120.8 36649 1.232402 373.8937  0.09075 2.57275 376 0.870
149.2 50683 1.522342 517.0657  0.18251 2.71355 450 0.810
256.7 51780  2.619312 528.2561  0.41819 2.72284 729 0.802
198.2 92688  2.021628 9455991  0.30570 2.97571 577 0.963

promedio R¢ = 0.854

De la correlacion entre los esfuerzos de confinamiento y el médulo tangente, se
obtienen las constantes del modelo hiperbdlico: constante K=324 y exponente
n=0.799. EI parametro Rf se adoptdé como el promedio de los diferentes valores

locales, con un Rf=0.854
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Tabla 5.2 - Constantes del modelo hiperbdlico para el suelo residual a 27 m

constante modelo K 324.0383
exponente n 0.799488
relacion esfuerzo falla R; 0.854

Con las constantes de la Tabla 5.2, es posible simular cualquier nivel de
esfuerzos. Se elige el esfuerzo principal menor, con el cual, se calcula el médulo
tangente inicial y el esfuerzo desviador asintético. El desviador limite de falla
queda definido con la relacién Ry. La evaluacion del médulo tangente o secante se
calcula en funcién del grado de movilizacién de la resistencia, eligiendo el valor del

esfuerzo efectivo principal mayor.

5.2VERIFICACION DEL MODELO

Se comparan los resultados experimentales con los del modelo. Para obtener la

curva esfuerzo desviador-deformacién se calculan los siguientes pasos:

1- Se calcula el modulo tangente inicial a partir del esfuerzo efectivo principal
menor o 3, aplicando la Ecuacion 3.38. El esfuerzo & 3 es la presion efectiva

de camara.
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2- Se calcula el esfuerzo desviador de falla, a partir de los parametros de
resistencia al corte empleando la Ecuacion 3.36.

3- Se determina el valor desviador de la asintota despejando de la Ecuacion
3.32.

4- Se calculan las constantes locales a y b a partir de los valores calculados
en el punto 1y 3, como la inversa del esfuerzo desviador en la asintota de
la hipérbola y b, como la inversa del médulo tangente inicial.

5- Se construye una tabla de deformaciones verticales unitarias y se calcula el
desviador aplicando la Ecuacién 3.28. Se verifica si el esfuerzo desviador se
encuentra por encima del desviador de falla, en cuyo caso se reemplaza

por ese valor.

Tabla 5.3 - Obtencion de parametros locales a partir del modelo

esfuerzo principal menor o'3 60 kPa
maédulo tangente inicial E; 21453 kPa
desviador asintota (g1'-03'), 255 kPa
desviador de falla (o 1'-03"); 218 kPa
Constantes locales
pendiente a 0.003915 1/kPa
intercepto b 4.66E-05 1/kPa

De esta forma se construye la curva del modelo, que se compara con la obtenida
experimentalmente en la Figura 5.7. La evaluacion del médulo tangente para un

determinado nivel de esfuerzo desviador, se calcula empleando la Ecuacion 3.35.
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Figura 5.7 - Comparacion curva del modelo y experimental (presiébn de camara
50 kPa)

En forma similar se obtuvieron las curvas del modelo para diferentes presiones de

camara, cuyas graficas se comparan con los datos experimentales en Figura 5.8 a

Figura 5.12.
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Figura 5.8 - Comparacion curva del modelo y experimental (presiébn de camara
100 kPa)
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Figura 5.9 - Comparacion curva del modelo y experimental (presiébn de camara
200 kPa)
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Figura 5.10 - Comparacion curva del modelo y experimental (presion de cadmara
300 kPa)
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Figura 5.11 - Comparacion curva del modelo y experimental (presion de camara
400 kPa)
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Figura 5.12 - Comparacion curva del modelo y experimental (presiéon de camara
500 kPa)

Se observa una buena correlacion entre las curvas experimentales y modeladas.
A excepcion de la curva experimental con un confinamiento de 100 kPa, donde el
modelo predice un comportamiento algo mas rigido que la curva experimental, los

demas modelos muestran una rigidez similar a la experimental.

5.3 VERIFICACION CON ENSAYOS DE PRESURIMETRO

Se evalla el modelo obtenido en el punto 5.1 con los resultados de los ensayos de
presurimetro. Se considera como esfuerzo principal mayor el geostatico efectivo a
la profundidad de cada ensayo de presurimetro, y el esfuerzo principal menor, el
deducido a partir del producto entre el esfuerzo geostatico efectivo y el coeficiente
de empuje al reposo obtenido en los ensayos.

71



La Tabla 5.4 resume los modulos iniciales tangentes y el desviador de falla. Se
evaluaron el modulo tangente y secante considerando un desviador igual a la
mitad del valor de falla, teniendo en cuenta que los ensayos de presurimetro
evallan el modulo tangente en la zona seudo-elastica, aproximadamente en el
mismo orden de desviador. La diferencia entre los modulos tangentes del modelo

y los obtenidos en los ensayos es menor del 1%.

Tabla 5.4 - Verificacion del modelo frente a ensayos de presurimetro

evidencia experimental modelo

oo Ko Oho E, E, (0'103)s  Ewso Essor
prueba

kPa kPa kPa kPa kPa kPa kPa

28m 472 0.66 312 28625 (80154 873 26271 45889
29m 490 0.66 323 32298 | 82405 901 27037 47202

La prueba del presurimetro a 29 m indica un suelo de mayor rigidez, propio de la
variacion del nivel de meteorizacién en perfiles como el evaluado, situacién que no
considera el modelo, teniendo en cuenta que fue deducido de pruebas de
laboratorio en suelos a 27 m. Tal variacidn podria considerarse teniendo en cuenta
el incremento en el ensayo de penetracion estandar o el aumento en la velocidad
de las ondas de corte. En ese sentido se requiere ajustar el modelo con la
profundidad, mediante pruebas de laboratorio en diferentes grados de

meteorizacion.

5.4 VERIFICACION CON PRUEBAS DE GEOFISICA

Con la velocidad de propagacion de ondas de corte y la densidad del material a la
profundidad donde se dispone el modelo, se verifica la ecuacion de degradacién
de la rigidez para el nivel de deformaciones requerida en los analisis de

cimentacion.
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Para un peso unitario total de 18.6 kN/m® y una velocidad de propagacién de
ondas de corte de 380 m/s, se tiene un valor de moédulo de cortante maximo de

269 MPa aplicando la Ecuacion 3.8.

Se hace un estimativo inicial del modulo de cortante secante con la curva de
degradacion de la Ecuacion 3.11, con f=1 y ¢g=0.2, y considerando un factor de
seguridad en los cortantes de 1.5. Se obtiene un Gs=21.3 MPa, que con la

relacion de las constantes elasticas se obtiene un Es=59.3 MPa.

Se hace un estimativo inicial de la degradacion del moédulo edométrico, igual a
645MPa, calculado a partir del Go y la relacion de Poisson de 0.2. Se emplea la
Ecuacién 3.11, con con f=1 y g=0.2, con un factor de seguridad de 2, que
corresponderia al modulo del 50% del desviador de falla. De esta forma se obtiene

un médulo edométrico de 83.44MPa y un médulo elastico de 41.83 MPa.

La comparacion entre modulos equivalentes se encuentra dentro del 9%.

5.3RESUMEN DE RESULTADOS

Con esta metodologia se muestran fuentes diversas para obtencién de constantes
que permitan construir el modelo hiperbdlico, de forma tal que sus valores sean
calibrados no s6lo mediante un tipo de ensayo, sino por el conjunto de los distintos
tipos de exploracion. De esta forma se logra una consistencia entre diferentes
métodos de obtencion de datos y a la vez, permite estimar en una forma mas
confiable aquellos donde no existan las fuentes principales como son: geofisica,

ensayos de campo y laboratorio.
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Tabla 5.5 - Resumen comparacién de resultados

Esfuerzo
horizontal de Médulo
confinamiento, tangente
c'3 incial, E; modulo tangente 50% modulo secante 50%
profundidad kPa MPa modelo pmt modelo geofisica
28 m 312 80.2 26.6 26.3 45.9 41.8
relacion experimental:modelo 99% 91%

5.4PROCESO METODOLOGICO

Se enuncia en modo esquematico el proceso metodologico propuesto:

1.

Exploracién del subsuelo mediante métodos de geofisica orientados a
definir el perfil de velocidad de ondas de corte

Exploracion inicial del subsuelo mediante perforaciones con toma de
muestras y ensayos de penetracion estandar.

Validacion de resultados de geofisica confrontados con los registros de
penetracion estandar.

Determinaciéon de parametros fisicos béasicos, humedad natural, pesos
unitarios, gravedad especifica y célculo de relaciones de vacios y
porosidad.

Donde las caracteristicas lo permitan, emplear otros métodos de
exploracion de campo como presurimetro, dilatbmetro, cono estatico, o
ensayo de placa.

Con base en la fundamentacién geoldgica, establecer depdsitos y/u
horizontes de meteorizacion.

Validar el modelo geolégico con las propiedades fisicas basicas,
determinando materiales de caracteristicas fisicas mas o menos
homogéneas.

En cada uno de los materiales tipicos, tomar muestras para ensayos de

laboratorio orientados a definir la resistencia al corte y la compresibilidad.
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9. Determinar pardmetros del modelo hiperbdlico en cada material tipico.
10.Validar el modelo frente a los diferentes ensayos de campo adelantados.
11.En los materiales donde no se disponga de informacion de alguna de las

fuentes, derivarla de las tendencias observadas.

Es importante que la informacion sea redundante, procedente de diferentes
metodologias, que se unifican mediante el modelo hiperbdlico para su
comparacion en términos similares de esfuerzos de confinamiento y grado de

movilizacion de resistencia.
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6. CONCLUSIONES

Se presentd una metodologia que permite definir la rigidez de materiales
orientados al disefio de cimentaciones con altos esfuerzos en suelos residuales

saproliticos de anfibolitas.

Los resultados obtenidos con el modelo mecanico adoptado predicen en forma
razonable para la practica ingenieril, los valores de los pardmetros de rigidez del
suelo a nivel de la fundacion, por tanto se puede emplear para el analisis y

prediccidn de los asentamientos de cimentaciones.

La comparacién de diferentes metodologias de exploracion orientadas a la
caracterizacion de los suelos de cimentacion, requiere una validacién de los
resultados en términos de los esfuerzos y grado de movilizacion de la resistencia
del suelo, aspecto que debe ser evaluado considerando un modelo de

comportamiento uniforme para los diferentes métodos de exploracion.
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