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PRESENTACION

La Guia de cimentaciones en obras de carretera ha sido elaborada por la Direccion Técnica
de la Direccién General de Carreteras con la colaboracién del Laboratorio de Geotecnia del CE-
DEX 'y de un grupo numeroso de expertos nacionales de geotecnia y estructuras y constituye un
documento técnico mas, integrado en el esfuerzo de divulgacién de ideas, armonizacién de con-
ceptos y normalizacidn tecnoldgica que la Direccion General de Carreteras viene realizando en los
ultimos anos.

Como paso previo, se suscribié un Convenio de colaboracion técnica con el CEDEX, que se hizo
cargo de preparar un borrador. Como continuacién, la redaccion de la propuesta inicial y su pre-
sentacion como ponencia fue encargada por el CEDEX al catedratico de la Universidad Politécnica
de Madrid, D. Antonio Soriano Pena. La Direccion de los trabajos de esta fase correspondid a
D. Jesus Santamaria Arias, por parte de la Direcciéon General de Carreteras, y a D. Claudio Olalla Ma-
randn, por parte del Laboratorio de Geotecnia del CEDEX.

La supervision y perfeccionamiento de dicha propuesta inicial fueron realizados por una co-
mision técnica, formada especificamente para dicha labor, procurando que quedasen representados
distintos ambitos y puntos de vista geotécnicos afectos al tema objeto del documento. Dicha comi-
sidn la integraron: D. German Burbano Juana, D. Luis del Canizo Perate, D. José Manuel Gutiérrez
Manjon, D. Luis Fort Lépez-Tello, D. Manuel Llorens Alcon, D. José Manuel Martinez Santamaria,
D. José Ramon Paramio Fernandez y D. Davor Simic Sureda, todos ellos ingenieros de caminos, ca-
nales y puertos, reconocidos especialistas en geotecnia a los que, desde aqui, se agradece el enor-
me esfuerzo y dedicacion que han realizado, de forma desinteresada, transmitiendo sus conoci-
mientos tedricos y su experiencia practica y cuya sintesis fue la propuesta de documento presentada
en febrero de 2001.

Posteriormente en la Direccion General de Carreteras se ha procedido a la revision final del
texto, desde los puntos de vista geotécnico y estructural, coordinada por D. Alvaro Parrilla Al-
caide, con la participacién de nuevo del profesor D. Antonio Soriano Pefa, junto con D.? Maria
Dolores Cancela Rey y D.? Pilar Crespo Rodriguez, todos ellos ingenieros de caminos, canales y
puertos de dicha Direccion General, asi como de D. Hugo Corres Peiretti y D. Juan Luis Alcala
Sanchez como expertos en estructuras externos. En esta ultima revision se han perfeccionado y
ahadido algunos aspectos geotécnicos y ademas se ha hecho hincapié en asegurar la coheren-
cia de esta Guia con los documentos normativos relativos al calculo estructural, como la Ins-
truccidn sobre las acciones a considerar en el proyecto de puentes de carreteras —IAP—, Euro-
codigos, etc.

Se considera importante indicar que este documento describe una serie de conceptos técnicos
y reglas de buena préactica que conviene tener en cuenta en el diseno, construccion, y conservacion
de cimentaciones en obras de carretera. Aun cuando lo especificado en la presente publicacion no
sea de obligado cumplimiento, se recomienda su uso en obras de la Direccion General de Carrete-
ras, sin perjuicio de la adopcion de otras medidas que circunstancias particulares de la obra o pro-
yecto pudiesen aconsejar en cada caso.



La experiencia derivada de la aplicacion practica de esta Guia debe permitir perfeccionar, ac-
tualizar y completar constantemente su contenido. Por ello, se invita al analisis critico de esta pu-
blicacién y al envio de cuantas sugerencias o comentarios se estimen oportunos al Servicio de
Geotecnia de la Direccion General de Carreteras.

Madrid, 30 de septiembre de 2002
EL DIRECTOR GENERAL DE CARRETERAS,

Fpo.: ANTONIO J. ALONSO BURGOS
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GENERAL

1

1.1. INTRODUCCION

Esta Guia pretende describir las reglas de buena practica que han de aplicarse en los proyec-
tos, en la construccion y en la conservacion de las obras de cimentacion en carreteras.

En el contexto de esta Guia, se define como «obra de cimentacién» aquella parte de una es-
tructura (y en lo que sigue por extension también de un relleno de tierras), cuya misién fundamen-
tal es la de transmision al terreno de su peso propio y de las cargas soportadas por la misma.

Las indicaciones que se formulan intentan ayudar al proyectista en las fases de investigacion
del terreno, estudio de alternativas y proyecto de la carretera. También tratan de servir de guia para
los constructores y para los equipos de conservacion de carreteras, en los aspectos relacionados con
las cimentaciones.

La Guia excluye los temas relacionados con los tuneles, desmontes y rellenos (a excepcion de
ciertas consideraciones sobre la cimentacion de estos ultimos). Tampoco es objeto de esta Guia el
analisis estructural de los elementos de cimentacion, salvo en la determinacién de los esfuerzos
que han de soportar. El estudio de la capacidad estructural (armado y otros aspectos) de los ele-
mentos de cimentacion debe realizarse segun los criterios de la Instruccién de Hormigdn Estructu-
ral, EHE, o normativa que en su caso la sustituya.

Esta Guia se estructura en las siguientes ocho Partes y dos Apéndices:

Esta Parte general contiene una serie de definiciones y referencias, que pueden ser de utilidad
para aclarar algunos aspectos puntuales recogidos en el cuerpo de la Guia.

Los criterios basicos que se formulan en la Parte 2 deben entenderse como una serie de ideas
previas que han de estar permanentemente en la mente del usuario de esta Guia. Estos criterios se
refieren a actividades que conduzcan a la toma de decisiones en lo relativo a los cimientos. En ese
sentido, las ideas que se dan deben considerarse tanto para proyectar como para construir y con-
servar las cimentaciones.

La Parte 3 se dedica al reconocimiento del terreno. Esta actividad se suele desarrollar en dis-
tintas épocas de la vida util de la carretera, fundamentalmente en la fase de proyecto pero también
durante la construccion y en la explotacion, particularmente si se observa algin comportamiento
anomalo. Esta parte de la Guia recoge los criterios que deben regir la planificacion y ejecucion de
los reconocimientos geotécnicos.

Las Partes 4 y 5 desarrollan los diversos procedimientos de analisis usuales para la compro-
bacion de la seguridad de las cimentaciones superficiales y profundas. Se han querido incluir en
esta Guia al objeto de conseguir cierta homogeneidad de criterios, en los estudios que se desarro-
llen para las obras de cimentacidn en carreteras.

En la Parte 6, dedicada a disposiciones especificas, se incluyen algunas ideas aplicables a si-
tuaciones concretas que suelen plantearse en las carreteras.

La Parte 7 incluye una serie de conceptos relativos al tratamiento del terreno. Aunque existe
una amplia bibliografia, muy viva y cambiante, acerca de estos temas, que debe ser consultada por
quienes pretendan mejorar el terreno, se ha querido contribuir con algunos datos que pueden re-
sultar de utilidad al lector.
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Finalmente, la Parte 8 se dedica a los criterios que deben seguirse para la auscultacidn de las
cimentaciones, y para tratar de dar solucion a ciertos casos patoldgicos mas o menos frecuentes.

Asimismo se incluyen dos Apéndices sobre otras tantas cuestiones de interés que han queri-
do desarrollarse independientemente de las Partes recién descritas.

El cuerpo de esta Guia recoge la practica, habitual hasta la fecha en geotecnia, de adoptar coe-
ficientes de seguridad globales. El Apéndice 1, no obstante, desarrolla aspectos relativos a la intro-
duccion de coeficientes parciales, prestando especial atencidn a la metodologia de los Eurocddigos.

El Apéndice 2 presenta una serie de consideraciones diversas acerca de los coeficientes de se-
guridad en el proyecto geotécnico y la fiabilidad de las cimentaciones, abordadas desde un punto
de vista matematico, incluyendo ejemplos practicos que ayuden a su mejor comprension.

1.2. DEFINICIONES

La mayor parte de los términos utilizados en esta Guia deben entenderse con la acepcion usual
que suele darseles en los textos y publicaciones de geotecnia. Algunos términos que pudieran im-
plicar cierta ambigliedad se definen en lo que sigue.

e ACCION. Toda causa capaz de originar una solicitacion o efecto en la estructura o en
sus elementos. En el ambito de esta Guia, representan el esfuerzo que la estructura trans-
mite al terreno a través del elemento de cimentacion.

e ARCILLA. Fraccion de suelo cuyas particulas tienen un tamano aparente menor de
0,002 mm en los ensayos granulométricos por sedimentacion.

e ARENA. Fraccién de suelo cuyas particulas tienen un tamano comprendido entre
0,08 mm y 2 mm. Fina hasta 0,2 mm; media hasta 0,6 mm; gruesa por encima de 0,6 mm.

e CALICATA. Excavacion de pequena profundidad realizada manualmente o con maqui-
naria.

 COEFICIENTE DE MAYORACION DE CARGAS. Factor por el que se multiplican los valo-
res representativos de las acciones para obtener los valores a utilizar en el calculo.

o COEFICIENTE DE MINORACION DE LAS PROPIEDADES DEL TERRENO. Coeficiente por
el que se divide el valor estimado para una determinada propiedad resistente del terreno
para obtener el valor a utilizar en los célculos.

e COEFICIENTE DE SEGURIDAD AL DESLIZAMIENTO. Relacion entre la resistencia del te-
rreno a lo largo de una superficie y la resistencia minima necesaria para el equilibrio es-
tricto segun dicha superficie.

e COEFICIENTE DE SEGURIDAD AL HUNDIMIENTO. Relacion entre el valor de la carga que
produce el hundimiento y el valor de la carga actuante.

e COEFICIENTE DE SEGURIDAD AL VUELCO. Relacion entre los momentos estabilizadores
y volcadores alrededor de un punto o eje de giro, en el analisis de un movimiento de giro
cinematicamente posible.

e COLAPSO. Reduccion subita de volumen que experimentan algunos suelos (suelos co-
lapsables) al aumentar su humedad.

e CONSOLIDACION. Proceso de reducciéon de volumen de los suelos saturados debido a
la expulsidn de agua. En sentido general también se aplica a cualquier proceso de densi-
ficacion de los suelos o de aumento de su resistencia.

* CORTO PLAZO. Los suelos saturados (o casi saturados) y poco permeables (k < 10 cm/s
como referencia aproximada) experimentan un crecimiento de las presiones intersticiales
al cargarlos. Se entiende que una situacidn es de «corto plazo» cuando el suelo, previa-
mente cargado, no ha disipado las presiones intersticiales generadas por las cargas.
(Véase «largo plazon»).
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EMPOTRAMIENTO. Zona de la estructura que queda por debajo de la superficie del te-
rreno.

ESTADO LIMITE. Situacion de proyecto virtual en la que la cimentacion (en general la
obra) deja de cumplir alguna condicion previamente especificada.

ESTADO LiMITE DE SERVICIO (ELS). Es aquel estado limite tal que, si se sobrepasa, la ci-
mentacion deja de cumplir el cometido para el que fue proyectada ya sea por razones de
funcionalidad, de durabilidad o estéticas, sin que ello suponga el colapso de la estructura.

ESTADO LIMITE ULTIMO (ELU). Es aquel estado limite tal que, si se sobrepasa, produ-
cira el agotamiento o colapso de la estructura o de una parte de ella.

FINOS. Particulas de tamano inferior a 0,08 mm. En escolleras, suele aplicarse a los frag-
mentos inferiores a 25 mm.

FLUENCIA. Deformaciones diferidas del suelo, sin que se produzca modificacion de su
estado tensional.

GRADIENTE HIDRAULICO. Cociente de la diferencia del nivel piezométrico entre dos
puntos dividida por la distancia entre ambos, medida segun el recorrido del flujo en cues-
tion.

GRADO DE CONSOLIDACION. Porcentaje disipado de las sobrepresiones intersticiales
generadas como consecuencia de la aplicacién de una carga sobre un suelo con abun-
dante proporcion de finos y saturado. (Véase «corto plazo» y «largo plazon»).

GRAVA. Fraccion de suelo cuyas particulas tienen un tamano comprendido entre 2 mm
y 60 mm (aproximadamente). Fina hasta 6 mm; media hasta 20 mm; gruesa por encima
de 20 mm.

HIDROFRACTURACION (INYECCION DE). Tratamiento consistente en la introduccion en
el terreno de una lechada de cemento a elevada presion, dando lugar a la formacion de la-
jas de inyeccion como consecuencia de haberse producido la fracturacion hidraulica del
suelo. En algunos textos se la conoce por su nombre en lengua francesa «claquage».

LARGO PLAZO. Situacion en la cual la presiones intersticiales del terreno se encuentran
en régimen estacionario tras haber disipado los excesos de presion inducidos por modi-
ficaciones tensionales previas. (Véase «corto plazo»).

LICUEFACCION. Anulacion de la capacidad para resistir esfuerzos de corte en un suelo
granular fino, saturado y con densidad relativa baja, como consecuencia del aumento de
presion intersticial originado por vibraciones.

LIMO. Fraccion de suelo cuyas particulas tienen un tamano comprendido entre 0,002 mm
y 0,08 mm.

MODO DE FALLO. Mecanismo o manera en la que una cimentacion puede alcanzar un
estado limite.

MODULO DE BALASTO. Resultado de dividir la tension aplicada sobre una superficie
entre el desplazamiento producido en la direccidén de aplicacion de la tension. Designado
asimismo como modulo de reaccion o mdodulo de Winkler.

PESO ESPECIFICO DE LAS PARTICULAS. Valor del cociente entre el peso de las particu-
las que componen la fase sdlida del suelo y la suma de sus volumenes individuales.

PESO ESPECIFICO DE UN SUELO. Peso por unidad de volumen del suelo. En funcion de
las condiciones de humedad recibe los siguientes nombres.

— Aparente: En su estado natural, con el agua que contenga (v,,).

Saturado: Con todos su poros llenos de agua (Y,,,).

— Seco: Sin agua libre en sus poros (y,).

— Sumergido: Diferencia entre el peso especifico saturado de un suelo y el peso especi-
fico del agua (v’ = Y4, = V0)-
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PESO ESPECIFICO RELATIVO. Valor adimensional que resulta de dividir un peso especi-
fico por el valor nominal del peso especifico del agua (y,) que es de 9,81 kN/m?.

PRESION ADMISIBLE. Presion que puede aplicar una cimentacion superficial al terreno
sin que se supere ningun estado limite.

PRESION DE HUNDIMIENTO. Presion que ha de transmitir una cimentacion para provo-
car la rotura del terreno seguin el modo de fallo de hundimiento.

PRESION DE PRECONSOLIDACION. Maxima presion efectiva que ha soportado un sue-
lo a lo largo de su historia.

PRESION DE SERVICIO. Valor representativo de la presion que ejerce una cimentacion
superficial al terreno.

RAZON DE SOBRECONSOLIDACION. Cociente entre la presion de preconsolidacion vy la
presion efectiva actual.

REACCION. Las acciones provocan en el terreno ciertas variaciones tensionales cuya in-
tegracion en el contorno estructura-terreno conduce a unas fuerzas, o reacciones, que
equilibran a las acciones correspondientes.

RESISTENCIA AL CORTE. Tension tangencial maxima que un suelo puede soportar sin
alcanzar la rotura. Se distinguen varias situaciones:

— «Con drenaje» o a «largo plazo». Corresponde a aquellas situaciones en las que, bien
por unas buenas condiciones de drenaje, bien por el largo tiempo transcurrido desde
la aplicacion de la carga, el terreno ha disipado los excesos de presion intersticial que
hubieran podido generarse durante el proceso de carga.

— «Sin drenaje» o0 a «corto plazo». Corresponde a aquellas situaciones en las que, bien
por falta de drenaje, bien por el escaso tiempo transcurrido desde la aplicacion de la
carga, existen en el terreno las mismas presiones intersticiales que se generarian si no
existiese drenaje.

RESISTENCIA DE PICO. Valor maximo de la resistencia alcanzada en un proceso de ro-
tura con tensiones tangenciales mondtonamente crecientes en el plano de rotura.

RESISTENCIA RESIDUAL. Valor de la resistencia correspondiente a grandes deforma-
ciones de deslizamiento en el plano de rotura de los suelos, cuando las particulas han
sido reorientadas y, en general, la resistencia ha disminuido.

ROCA. Agregado de minerales formando porciones continuas, de dimensiones superio-
res a 10 cm y cuya resistencia a compresion simple supera el umbral de 1 MPa.

SITUACION DE PROYECTO. Esquema simplificado de un problema real que se caracte-
riza por un periodo de tiempo durante el cual se puede considerar que los factores que
afectan a la seguridad no varian, todo lo cual sirve de base para realizar los calculos co-
rrespondientes. Es sindnimo de «situacion de calculo» segun se define en la IAP.

SOLICITACION. En esta Guia se usa como sindnimo de accion.

SUELO. Parte del terreno que se puede disgregar con cierta facilidad en fragmentos indivi-
duales de menos de 10 cm de dimension méaxima. La «facilidad» de disgregacién puede cali-
ficarse mediante la resistencia a compresion simple que, en general, sera inferior a 1 MPa.

SUELO COHESIVO. Suelo que tiene cohesion apreciable pero inferior 0,5 MPa. Valores
mayores son propios de las rocas. Normalmente, los suelos cohesivos tiene un porcenta-
je de finos superior al 15% y este valor se usara en esta Guia como identificador del ca-
racter cohesivo.

SUELO GRANULAR. Suelo formado esencialmente por fragmentos de roca de tamano
pequeno (< 10 cm), separados (sin cohesion) y con contenidos escasos de la fraccidn fina.
Salvo especificacién en contra, se entendera que un suelo es granular cuando su conte-
nido en finos sea menor que el 15%.
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GENERAL

e SUELO NORMALMENTE CONSOLIDADO. Suelo cuya presion efectiva actual es igual a
su presion de preconsolidacidn. Su razén de sobreconsolidacion es igual a la unidad, por
definicion.

e SUELO PRECONSOLIDADO. Suelo cuya presion efectiva actual es inferior a su presion
de preconsolidacion. Su razén de sobreconsolidacion es mayor que la unidad, por de-
finicion.

e TOPE ESTRUCTURAL. Valor nominal de la carga de servicio maxima para la que se debe
usar un elemento de cimentacion profunda.

1.3. SISTEMA DE UNIDADES

El sistema de unidades utilizado en esta Guia es el Sistema Internacional (Sl), oficialmente vi-
gente en Espana. Las unidades fundamentales utilizadas en este documento, junto con sus abre-
viaturas, son:

¢ Masa: kilogramo = kg
e Tiempo: segundo =s
e Longitud: metro=m

e Temperatura': grado Celsius = °C
Como unidades derivadas se usan:

¢ Fuerza: Newton =N
e Presién: Pascal = Pa = N/m?

Los multiplos mas comunes de fuerza y presion son los siguientes:

e Fuerza: TkN=10°N; 1 MN=10%N
* Presién: 1 kPa = 10° Pa; TMPa = 108 Pa; 1 bar = 10° Pa

1.4. REFERENCIAS BIBLIOGRAFICAS

Para preparar esta Guia se han utilizado, ademas de los datos relacionados con la experiencia
personal de los miembros de la comision, informaciones contenidas en numerosas publicaciones
técnicas. Las citadas en el presente texto y algunas otras que se recogen por su interés son las que
siguen:

AsoclAciON EspANOLA DE NORMALIZACION Y CerTIFIcACION, AENOR (2003). Normas UNE referidas en el
Pliego de Prescripciones Técnicas Generales para Obras de Carreteras y Puentes (PG-3). Publi-
cacion en formato DVD.

BURLAND, J. B. Y BurBiDGE, M. C. (1985): Settlement of Foundations on Sand and Gravel, Proc. Insti-
tution of Civil Engineers, part 178, pp. 1325-1381.

Canadian Geotechnical Society (1985): Canadian Foundation Engineering Manual.
ComiTe EuroPEO DE NORMALIZACION (CEN). UNE-EN 1991. Eurocddigo 1. Acciones en estructuras.
Comite EuroPEO DE NORMALIZACION (CEN). UNE-EN 1997. Eurocddigo 7. Proyecto geotécnico.

Comité Nacional Espanol de Grandes Presas (1999): Guia técnica n.° 3. Estudios geoldgico-geotéc-
nicos y de prospeccion de materiales.

' La unidad basica de temperatura termodinamica es el «Kelvin», si bien se reconoce también el «grado Celsius».
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Direccion General de Carreteras: Pliego de prescripciones técnicas generales para obras de carrete-
ras y puentes (PG-3/.

Direccion General de Carreteras (1989): Manual para el proyecto y ejecucion de estructuras de sue-
lo reforzado.

Direccion General de Carreteras (1990): Instruccion 5.2-IC. Drenaje Superficial®.

Direccion General de Carreteras (1993): Manual para el control y diseno de voladuras en obras de
carreteras.

Direccion General de Carreteras (1998): Instruccion sobre las acciones a considerar en el proyecto
de puentes de carretera. IAP 98%.

Direccidon General de Carreteras (2000): Obras de paso de nueva construccion. Conceptos generales.

Direccion General de Carreteras (2001): Guia para el diseno y la ejecucion de anclajes al terreno en
obras de carreteras.

Direccion General de Carreteras (2002): Tipologia de muros de carretera.

Direccion General de Carreteras (2003): Guia para el diseno y la ejecucion de anclajes al terreno en
obras de carretera (2. edicidon y sucesivas).

Direccion General de Carreteras (2003): Orden Circular 17/2003. Recomendaciones para el proyecto
y construccion del drenaje subterraneo en obras de carretera.

Direccion General de Carreteras (2005): Guia para el proyecto y la ejecucion de micropilotes en obras
de carretera.

Direccion General de Carreteras (2006): Guia para el proyecto y la ejecucion de muros de escollera
en obras de carretera.

JIMENEZ SALAS, J. A. y otros (1975): Geotecnia y cimientos I, Editorial Rueda, Madrid.
JIMENEZ SALAS, J. A. y otros (1976): Geotecnia y cimientos Il, Editorial Rueda, Madrid.
JIMENEZ SALAS, J. A. y otros (1980): Geotecnia y cimientos Ill, Editorial Rueda, Madrid.

Ministére de I'Equipement, du Logement et des Transports —Francia (1993): Régles techniques de
conception et de calcul des fondations des ouvrages de génie civil, fascicule n.° 62, titre V.

Ministerio de Fomento (2007): Norma de construccion sismorresistente: puentes (NCSP-07)°.
Ministerio de Fomento (2008): Instruccion de Hormigon Estructural (EHE-08)°,

Ministerio de Fomento-Puertos del Estado (2005): ROM 0.5-05. Recomendaciones geotécnicas para
obras maritimas y portuarias.

NAVFAC DM 7-1 (1986): Soil Mechanics, Design Manual, 7.1.
NAVFAC DM 7-2 (1986): Foundations and Earth Structures, Design Manual, 7.2.

Sociedad Internacional de Mecanica de Rocas —ISRM— (1981): Rock Characterization, Testing and
Monitoring, Pergamon Press.

Van Impe, W v DE BEER, E. (1983): Improvement of Settlement of Soft Layers by Means of Stone Columns.
VIl Conferencia Europea sobre Mecanica del Suelo e Ingenieria de Cimentaciones (ECSMFE).

2 Aprobado inicialmente por Orden Ministerial de 6 de febrero de 1976, (BOE del 7 de julio de 1976). Modificado parcial-
mente por la Orden FOM 1382/2002 de 16 de mayo de 2002, (BOE del 11 de junio de 2002) por la que se actualizan deter-
minados articulos del pliego de prescripciones técnicas generales para obras de carreteras y puentes, relativos a la cons-
truccion de explanaciones, drenajes y cimentaciones.

3 Orden Ministerial de 14 de mayo de 1990, (BOE del 23 de mayo de 1990).

4 Orden Ministerial de 12 de febrero de 1998, (BOE del 4 de marzo de 1998).

5 Real Decreto 637/2007, de 18 de mayo (BOE del 2 de junio de 2007).

¢ Real Decreto 1247/2008, de 18 de julio (BOE del 22 de agosto de 2008).
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CRITERIOS BASICOS

2

2.1. INTRODUCCION

El proyecto, la construccion y la conservacion de las cimentaciones en la Red de Carreteras del
Estado han de cumplir unos requisitos minimos que se exponen en esta parte de la Guia.

Las cimentaciones de las obras de fabrica, las bases de apoyo de los terraplenes y los trata-
mientos del terreno (temas abordados en esta Guia) han de proyectarse, construirse y conservarse
de manera que sean capaces de soportar las solicitaciones a que puedan verse sometidas a lo lar-
go de la vida util que se haya asignado a la carretera en el momento en que fue proyectada.

Cuando no existiera normativa especifica y salvo indicacidn expresa en otro sentido, a los efec-
tos de esta Guia se puede suponer que la vida util de una obra de cimentacion es de cien (100) anos.
La vida util de obras auxiliares y provisionales puede ser mas corta.

Las cimentaciones y el terreno tratado (si es el caso) no s6lo han de soportar con seguridad
suficiente las cargas impuestas, sino también sufrir deformaciones limitadas, de manera que no se
sobrepasen los limites admisibles por razones estéticas y de servicio.

Dentro de esta Guia se hace un uso frecuente de la palabra «proyecto». El concepto corres-
pondiente no debe restringirse exclusivamente a la fase inicial de definicion y planificacién de la ca-
rretera sino entenderse con un sentido mas amplio. Siempre que haya de tomarse alguna decision
o emprender una accion concreta es necesario un cierto estudio de la situacion, un analisis de al-
ternativas y un «proyecto» de la accion o decisién correspondiente. Siempre se debe comprobar que
la solucién (o decisidén) adoptada cumple los requisitos minimos exigibles.

La diversidad de procedimientos que existen para comprobar que la cimentacion que se con-
sidera cumple esos requisitos minimos hace necesario un intento de homogeneizacion en los pro-
yectos de la Direccion General de Carreteras.

Sin perjuicio de que el ingeniero pueda utilizar en su proyecto los procedimientos de compro-
bacién que crea mas convenientes, se recomienda que, ademas, se sigan los criterios generales que
se exponen en esta parte de la Guia.

El procedimiento de comprobacion se basara, siempre que sea posible, en calculos justificati-
vos que habran de hacerse con la ayuda de un modelo de comportamiento de la cimentacion a es-
tudiar y que debe concluir con la comprobacién de que los coeficientes de seguridad resultantes su-
peran los valores minimos que se indican en esta Guia.

Existe la posibilidad de «proyectar» con ayuda de ensayos de campo a gran escala. También
es admisible el «proyecto» basado en la observacion del comportamiento. Sobre ambos procedi-
mientos se formulan algunas recomendaciones en esta Guia.

En muchas ocasiones, los tipos de cimentacion, sus dimensiones y sus detalles esenciales, asi
como los tratamientos del terreno o las preparaciones de las bases de apoyo de los rellenos de roca
o tierras, o las reparaciones o trabajos de conservacion que hayan de ejecutarse, se deciden sin la
necesidad de calculos justificativos. Esto es aceptable siempre que la decision correspondiente que-
de avalada por la experiencia publicada o la propia del equipo que realiza el trabajo y del ingenie-
ro que lo dirige y que de ello se deje constancia documental explicita.
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2.2. METODO DE LOS ESTADOS LiMITE

La comprobacion de la seguridad de la cimentacidn de una obra de carreteras se hara nor-
malmente con la ayuda de calculos, aunque también son admisibles otros procedimientos en de-
terminadas circunstancias, que se identificaran en esta Guia.

El procedimiento general que se recomienda para comprobar la seguridad de una cimentacion
es el basado en el concepto de los estados limite, que se describe a continuacion.

En un «estado limite», la cimentacion alcanzaria una situacion no deseada, que, en conse-
cuencia, debe evitarse.

Atendiendo a la gravedad de sus consecuencias, los estados limite se clasifican en dos grupos:
estados limite ultimos (ELU) y estados limite de servicio (ELS). Estos ultimos también se denomi-
nan estados limite de utilizacion.

2.2.1. [EsTADOS LIMITE ULTIMOS

Los estados limite Ultimos de tipo geotécnico son los que se consideran en esta Guia y son
aquellos cuya ocurrencia esta controlada principalmente por las caracteristicas del terreno.

Dentro de los estados limite ultimos que siempre han de considerarse en el proyecto de las ci-

mentaciones, cabe citar los siguientes:

e Socavacion de cimientos.
¢ |nestabilidad global.
¢ Falta de capacidad de soporte del terreno.

A lo largo del texto de esta Guia se identificardn otros posibles estados limite ultimos corres-
pondientes a cada tipo de obra de cimentacion especifica.

2.2.2. [EsTADOS LIMITE DE SERVICIO

La carretera podria dejar de cumplir el cometido para el que fue proyectada por razones vin-
culadas al normal funcionamiento de la misma, de durabilidad o estéticas. En general, dentro del
ambito de esta Guia deben considerarse los siguientes estados limite de servicio:

¢ Movimientos excesivos.
¢ Plastificaciones localizadas.
¢ Vibraciones excesivas.

Los estados limite de servicio que se consideran en esta Guia, de forma explicita y sugiriendo
procedimientos de comprobacion, son los provocados por los movimientos excesivos.

Otros estados limite de utilizacion, que no son susceptibles de un célculo especifico, deben
evitarse tomando medidas preventivas que también se ha procurado incluir en esta Guia.

2.3. SITUACIONES DE PROYECTO
El concepto de situacidon de proyecto es util para ordenar las comprobaciones a realizar en el
Proyecto o estudio de una cimentacion. Su utilizacion en la ingenieria es cada vez mas frecuente.

Una situacidn de proyecto es una representacion simplificada de la realidad de la obra que sea
susceptible de analisis.

En todo caso, para definir una situacion de proyecto han de establecerse claramente los datos
geomeétricos, tanto del cimiento como del terreno de apoyo, las caracteristicas del terreno y las ac-
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ciones que pueden actuar sobre el cimiento. Ademas, cada situacidén de proyecto debe llevar aso-
ciada una duracion o periodo determinado de tiempo durante el cual se puede considerar que to-
dos los factores que afectan a la seguridad no varian.

Las hipotesis simplificativas necesarias para definir situaciones de proyecto que representen la
realidad de la obra durante su construccion y a lo largo de su vida util, seran tanto mayores cuan-
to mas simples sean los procedimientos de analisis. En esta Guia se formulan algunas recomenda-
ciones sobre este aspecto para que se pueda alcanzar un equilibrio adecuado entre la complejidad
natural de los problemas geotécnicos y la necesaria sencillez de los métodos de calculo.

Para cada situacion de proyecto habra que realizar calculos de diversa indole. El propio méto-
do de calculo puede requerir ciertas adaptaciones de la geometria, de las caracteristicas del terre-
no o de las acciones. Como norma general debera procurarse que los cambios obligados por el pro-
cedimiento de calculo sean los minimos posibles y que ademas sean coherentes entre si, guardando
ciertas relaciones de compatibilidad basicas.

La clasificacion de las situaciones de proyecto a considerar a los efectos de esta Guia se en-
cuentra reflejada en el apartado 2.8.

2.4. CONFIGURACION GEOMETRICA

El elemento de cimentacion (zapata, pilote, encepado, etc.) sera representado por formas de ge-
ometria sencilla, segun se indicara en los correspondientes apartados de esta Guia.

El terreno, cuya definicion espacial sera generalmente dificil, sera representado mediante sec-
ciones planas. Para establecer una situacion de proyecto pueden requerirse varias secciones planas.

En cada seccion se identificaran los distintos tipos de terreno. Las formas mas adecuadas
para separar tipos de terreno para el estudio de las cimentaciones seran generalmente lineas rec-
tas subhorizontales. Cuando esto no sea posible, puede ser necesario complicar los métodos de
analisis y recurrir a modelos numéricos mas complejos que los procedimientos de calculo con-
templados en esta Guia.

La descripcion del estado del agua en el terreno resulta siempre de gran importancia. En con-
diciones hidrostaticas sera suficiente con conocer la posicion del nivel freatico. Habra ocasiones en
las que sea preciso conocer las oscilaciones del mismo, o la red de filtracion correspondiente.

A efectos de representar adecuadamente el estado del agua en el terreno, es posible que sea
necesario diferenciar, por este solo hecho, varias situaciones de proyecto especificas.

2.5. ACCIONES

Las acciones que han de considerarse para definir las diferentes situaciones de proyecto,
susceptibles de analisis, seran esencialmente las reacciones en los apoyos de la estructura co-
rrespondiente.

Para el célculo de las cargas sobre las cimentaciones de puentes de carretera, se estarad a lo
estipulado en la vigente Instruccion de acciones en puentes de carretera’.

Las acciones del terreno sobre muros y estribos se calcularan de la forma que se indica en di-
cha Instruccion, asi como los pesos y las cargas que actlan sobre las obras de paso y en la base de
los terraplenes.

Sera diferente, no obstante, la forma de mayorar las acciones, pues en los calculos geotécni-
cos esa mayoracion no tendra lugar cuando se siga el procedimiento de analisis basado en los co-
eficientes de seguridad globales, que es el utilizado en el cuerpo de esta Guia.

' La instruccién vigente en el momento de redaccion de esta Guia es la Instruccion sobre las acciones a considerar en el pro-
yecto de puentes de carretera-IAP aprobada por Orden Ministerial de 12 de febrero de 1998, (BOE del 4 de marzo de 1998).

21



Si el ingeniero decide analizar algun problema geotécnico mediante el método de los coefi-
cientes de seguridad parciales, también habra de preparar combinaciones de acciones especificas
pues, cuando el problema considerado queda controlado por las caracteristicas del terreno, los co-
eficientes de mayoracion de acciones deberan ser en general diferentes de los que se indican para
el calculo estructural (IAP y EHE).

2.5.1. CLASIFICACION DE LAS ACCIONES

En este apartado se indican unos criterios de clasificacion de acciones que tratan de ser com-
patibles con los habitualmente empleados en el calculo estructural (IAP, EHE, NCSP).

Las acciones que acttan sobre los cimientos son de diverso tipo y pueden clasificarse, por su
permanencia en el tiempo en:

G Acciones permanentes. Son aquellas que actian en todo momento, y lo hacen con inten-
sidad constante y ubicacion fija, durante la situacion de proyecto a cuyo analisis se van a
aplicar. Son acciones de este tipo las debidas a:

e Pesos propios y cargas muertas.

e Empujes del terreno.

e Empujes y/o presiones y/o subpresiones del agua, de caracter permanente o cuasiper-
manente.

Dentro de este grupo quedarian englobadas también las acciones que la IAP denomina
«permanentes de valor no constante» (presolicitaciones, acciones reoldgicas y acciones
debidas al terreno), que son aquellas que actian en todo momento pero cuya magnitud
no es constante. Todas ellas tendran un tratamiento similar cuando se hayan de aplicar al
estudio de los problemas geotécnicos.

Q Acciones variables. Son aquellas que pueden actuar o no, y cuya intensidad o ubicacion
varia notablemente en el tiempo que dura la situacion de proyecto. Son acciones de este
tipo las debidas a:

e Cargas de uso o explotacion.
e Acciones climaticas (lluvia, viento, nieve, cambios térmicos, etc.).
¢ Aumentos transitorios del empuje, presion y/o subpresion del agua.

Estas acciones, denominadas en la IAP, «variables», deben incluir, como en aquélla se in-
dica, cualquier otra carga (o sobrecarga) que pueda afectar de manera transitoria a la es-
tructura o a su cimentacion.

A Acciones accidentales. Son aquellas, que por su rareza, tienen una escasa probabilidad
de ocurrencia durante la situacion de proyecto que se plantea. Son de este tipo las de-
bidas a:

Inundaciones o avenidas extraordinarias.

Aumentos accidentales del empuje, presion y/o subpresion del agua.
Choques o impactos.

Sismos.

2.5.2. VALOR CARACTERISTICO

Las acciones pueden quedar representadas por diferentes valores. El valor caracteristico es el
principal valor representativo de una accion. Puede venir determinado por un valor medio, un va-
lor nominal (definido mediante criterios deterministas o aprioristicos) o, en los casos en que se fije
en base a criterios estadisticos, por el valor correspondiente a una cierta probabilidad de no ser so-
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brepasado —por el lado de los valores mas desfavorables— durante un «periodo de referencia», te-
niendo en cuenta la vida util de la estructura y la duracién de la situacion de proyecto.

Los valores caracteristicos de cada una de las acciones deben estimarse mediante criterios di-
ferentes, que seran especificos del grupo en el que previamente se haya clasificado la accion. Para
realizar los calculos geotécnicos considerados en esta Guia, se recomienda utilizar los valores re-
presentativos de las acciones que se indican en la IAP o normativa que en su caso la sustituya.

Si existiese alguna accion cuyo valor caracteristico no esté definido en la normativa vigente de
aplicacion al caso (IAP, EHE, etc.), el criterio a utilizar para definirlo sera el siguiente:

e La mejor estimacion del valor medio en el caso de las acciones permanentes.

¢ E| valor cuya probabilidad anual de ser excedido es del orden del 2%, en el caso de ac-
ciones variables.

¢ E| valor cuya probabilidad anual de ser excedido es del orden del 0,2%, en el caso de ac-
ciones accidentales.

¢ En el caso de sismo, la accidon que en su caso sea aplicable a obras de carretera, definida
en la vigente Norma de Construccion Sismorresistente de Puentes (NCSP-07).

2.5.3. OTROS VALORES REPRESENTATIVOS

Las acciones permanentes y las acciones accidentales (incluida la accion sismica) seran consi-
deradas siempre con su valor representativo principal, que es el valor caracteristico definido en 2.5.2.

Las acciones variables, ademas del valor representativo principal (valor caracteristico, Q,), tienen
otros valores representativos, que habran de usarse dependiendo del tipo de combinacion de acciones.

Para las acciones variables se definen los valores representativos denominados «valor de com-
binacidn», «valor frecuente» y «valor casi permanente», que se obtendran multiplicando el valor ca-
racteristico por el coeficiente reductor P, seguin se indica a continuacion:

¥, Q,: Valor de combinacion. Sera el valor de la accion cuando actue con alguna otra accion
variable, para tener en cuenta la pequena probabilidad de que actien simultdneamente
los valores mas desfavorables de varias acciones independientes.

Y, Q: Valor frecuente. Sera el valor de la accion que sea sobrepasado durante un periodo de
corta duracion respecto a la vida util de la estructura (5% del tiempo). Corresponde
aproximadamente a un periodo de retorno de una semana.

¥, Q. Valor casi permanente. Sera el valor de la accién que sea sobrepasado durante una
gran parte de la vida util de la estructura (el 50% o mas del tiempo), o bien el valor
medio.

Cuando existan elementos de juicio para valorar estos coeficientes reductores, se hara una de-
terminacion expresa de los mismos. En otro caso se adoptaran los valores que, en su caso se esta-
blezcan en la vigente Instruccion de acciones en puentes de carretera?.

2.5.4. VALOR DE CALCULO

En los célculos estructurales es habitual mayorar algunas acciones multiplicando sus valores
representativos por ciertos coeficientes, obteniéndose asi los valores de célculo. Sin embargo, para
el estudio de estados limite controlados por el comportamiento del terreno, se adoptaran como co-
eficientes de mayoracion de acciones los valores unidad, ya sean estas acciones de efecto favora-
ble o desfavorable y de caracter permanente, variable o accidental (salvo para las acciones varia-
bles de efecto favorable, en que se tomara un coeficiente de ponderacién de valor nulo).

2 La Instruccion vigente en el momento de redaccion de esta Guia es la Instruccidn sobre las acciones a considerar en el
proyecto de puentes de carretera-IAP aprobada por Orden Ministerial de 12 de febrero de 1998, (BOE del 4 de marzo de 1998).
Los valores de y a considerar, se establecen en dicha Orden en el articulo 3.3.3.
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Es decir, para el andlisis de los problemas geotécnicos que se consideran en esta Guia, los va-
lores de calculo de las acciones seran iguales que sus valores representativos. Unicamente en cier-
tos casos particulares, en los que las acciones variables puedan tener especial importancia en el es-
tado limite en estudio, seréd recomendable mayorar alguna accion.

En caso de que el ingeniero decida analizar algin problema geotécnico empleando coeficien-
tes de seguridad parciales, habra de utilizar los coeficientes de mayoracion especificos que se indi-
can en el Apéndice 1y que, debido a la singularidad de los problemas geotécnicos, son diferentes
de los que se utilizan habitualmente en el calculo estructural.

2.6. COMBINACION DE ACCIONES

En el calculo estructural basado en el método de los coeficientes parciales de seguridad, se uti-
lizan unas combinaciones de acciones para el estudio de estados limite Ultimos y otras diferentes
para el estudio de estados limite de servicio. Para el calculo geotécnico que se describe en el cuer-
po de esta Guia, se utilizaran las mismas combinaciones de acciones para analizar cualquier esta-
do, sea éste ultimo o de servicio.

Las combinaciones que habrian de utilizarse para comprobar las cimentaciones con el método
de los coeficientes de seguridad parciales se indican en el Apéndice 1. En este caso serian necesa-
rias distintas combinaciones para los estados limite ultimos que para los de servicio.

Las combinaciones que normalmente interesan en el estudio de problemas geotécnicos se pue-
den clasificar en:

1. Combinacion casi permanente: Es aquella en la que concurren las acciones permanentes,
y algunas acciones variables, representadas por los valores siguientes:

* Acciones permanentes: valor caracteristico =G,
* Acciones variables concomitantes: valor casi permanente = ¥, - Q,

2. Combinacion caracteristica: Es aquella en la que concurren las acciones permanentes y una
accién variable principal, junto con otras acciones variables concomitantes. Existe una
combinacion fundamental (o caracteristica) por cada accion variable dominante que se eli-
ja. Los valores representativos a utilizar son los siguientes:

* Acciones permanentes: valor caracteristico =G,
* Accién variable dominante: valor caracteristico  =Q,
e Otras acciones variables concomitantes: valor de combinacion =¥, - Q,

3. Combinacion accidental sin sismo: Es aquella en la que figura alguna accion accidental o ex-
traordinaria (no sismica) junto con las acciones permanentes, y las posibles acciones varia-
bles concomitantes con la situacidn accidental en cuestion. Los valores correspondientes son:

* Acciones permanentes: valor caracteristico =G,
* Accion accidental: valor caracteristico = A,
* Accidén variable dominante: valor frecuente =¥,-Q,
e Otras acciones variables concomitantes: valor casi permanente =¥, - Q,

4. Combinacion sismica: Es aquella en la que concurre la accidn sismica con las acciones per-
manentes y algunas acciones variables. Los valores de célculo a utilizar con los siguientes:

* Acciones permanentes: valor caracteristico =G,
* Accién sismica: valor caracteristico = A,
* Acciones variables®: valor casi permanente =¥, - Q,

En ciertos casos especificos podran usarse otras combinaciones y otros valores representati-

3 Las acciones variables a considerar en la combinacion sismica, se determinaran de acuerdo con la normativa de aplica-
cion de cada caso. En el caso de puentes de carretera se estara a lo especificado sobre el particular al respecto, en la vigente
instruccion de acciones en puentes de carretera, que en el momento de redaccion de esta Guia es la IAP 98, aprobada por Or-
den Ministerial de 12 de febrero de 1998 (BOE del 4 de marzo de 1998). Véase, en este sentido, el articulo 4.1.2 de la misma.
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vos de las acciones, previa justificacion expresa.

La combinacién casi permanente es idéntica a la definida en la IAP 98 con el mismo nombre,
para el estudio de los estados limite de servicio. En el estudio de problemas geotécnicos se usara
ademas para comprobar los estados limite ultimos.

Las combinaciones caracteristicas son idénticas a las definidas en la IAP 98 con el mismo nom-
bre, para el estudio de los estados limite de servicio. Coinciden también con las combinaciones de-
finidas en la IAP 98, sin nombre especifico, para la verificacion de los estados limite ultimos en si-
tuaciones persistentes o transitorias. En este caso, sin embargo y para el estudio de los problemas
geotécnicos, los coeficientes de mayoracion de acciones son iguales a la unidad.

Las combinaciones accidental sin sismo y la combinacion sismica son idénticas a las que en la
IAP 98 se definen para el estudio de los estados limite Gltimos.

2.7. CARACTERISTICAS DEL TERRENO

Para caracterizar el comportamiento del terreno sera necesario definir una serie de parametros.
Los parametros que habitualmente se usan y la forma de medirlos son objeto de la Parte 3 de esta Guia.

Los parametros geotécnicos pueden englobarse en cuatro clases:

Identificacion y estado.
Resistencia.
Deformabilidad.
Permeabilidad.

Son parametros de identificacion aquellos que permiten definir el tipo de terreno. A modo de
ejemplo pueden citarse las curvas granulométricas, los datos mineraldgicos de la roca, los limites
de Atterberg, etc.

Los parametros de estado se refieren a la estructura del terreno y a la situacion del agua in-
tersticial. Son, principalmente, la densidad y la humedad, aunque también se incluyen en este gru-
po otros datos relativos al estado los de terraplenes, y a la succion.

Normalmente, los célculos de comprobacion asociados a los estados limite Ultimos requeriran
el conocimiento de varias clases de parametros, pero especialmente los que caracterizan la resis-
tencia. Estos parametros pueden ser de muy diverso tipo, pues existen varios procedimientos para
caracterizar dicha resistencia.

Del mismo modo, para comprobar la seguridad frente a estados limite de servicio sera nece-
sario conocer los parametros de deformabilidad, que también pueden ser muy diversos.

Los datos de permeabilidad son de especial interés, pues condicionan la distribucion espacial
y temporal de las presiones del agua en los intersticios del terreno. La presion intersticial ejerce un
control importante sobre la resistencia y la deformabilidad del terreno.

Siempre es recomendable que los parametros esenciales se determinen por varios procedi-
mientos (ensayos «in situ» y en laboratorio, por ejemplo); de esa manera se podra tener mas con-
fianza en el dato correspondiente.

Cualquier pardmetro que caracterice al terreno debe tener un valor representativo que sera una es-
timacion prudente del valor medio que corresponde a la zona de interés en el problema que se analiza.

No se utilizaran, en los calculos geotécnicos, coeficientes parciales de seguridad para mayorar
o minorar los valores representativos. Los valores de calculo de los parametros geotécnicos seran
iguales que sus valores representativos.

Si el ingeniero decidiese utilizar otra metodologia, incluyendo coeficientes de seguridad par-
ciales, debe proceder tal como se indica en el Apéndice 1.
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2.8. CLASIFICACION DE LAS SITUACIONES DE PROYECTO

Atendiendo a la configuracion geométrica, a las acciones, a las caracteristicas del terreno y a
su duracion, las situaciones de proyecto habran de clasificarse en uno de los tres tipos que se des-
criben en los epigrafes que siguen.

La clasificacién de la situacion de proyecto en una u otra clase es relevante, pues de ello de-
pendera finalmente el coeficiente de seguridad exigible.

2.8.1. SITUACIONES PERSISTENTES

Una situacion es persistente, cuando la geometria, la configuracién del terreno y las caracte-
risticas geotécnicas representan la cimentacion en cuestion durante un plazo similar al de la vida
util y, ademas las combinaciones de acciones consideradas representan las posibles solicitaciones
que, pueden ocurrir como consecuencia del uso normal de la estructura.

2.8.2. SITUACIONES TRANSITORIAS Y DE CORTO PLAZO

El caracter transitorio lo pueden inducir el uso especial de la obra, las condiciones geométri-
cas (fases de construccién) o incluso las caracteristicas del terreno. Uno cualquiera de estos tres ele-
mentos puede motivar dicho caracter transitorio.

Con una configuracion geométrica fija y unas mismas propiedades del terreno, pueden existir
situaciones transitorias cuando ocasionalmente se cambien las condiciones de uso de la obra (re-
paracion, inspeccion o transporte especial, por ejemplo).

Con unas condiciones de uso, y unas caracteristicas del terreno que podrian ser consideradas
persistentes, pueden existir razones geométricas (construccion por fases, por ejemplo) que motiven
la clasificacion de una situacion como transitoria.

En geotecnia es relativamente frecuente examinar un tipo de situacion especifica denominada
de «corto plazo» en la que se supone que el terreno tiene un exceso de presiones intersticiales que
fue generado por las cargas aplicadas y que aun no se ha disipado. Normalmente, la duracién de
esa situacion es corta cuando se compara con la vida util de la obra y en consecuencia, a efectos
de evaluar la seguridad, puede considerarse como una situacion transitoria.

Para tener en cuenta estos hechos, a la hora de asignar los coeficientes de seguridad corres-
pondientes, se deben postular situaciones de corto plazo (terreno sin drenar) y de escasa duracién
(situaciones temporales durante la construccion o durante la vida Gtil) para que sean consideradas
después en los analisis de seguridad que habran de realizarse.

Las acciones variables que puedan considerarse actuantes en las situaciones de corto plazo ha-
bran de ser definidas de acuerdo con la normativa vigente en cada caso. A falta de informacién mas
especifica, y como norma general deben utilizarse valores de las acciones variables que, en térmi-
nos generales, tengan una probabilidad de ser sobrepasados del orden del 5% durante el periodo
que dura la situacion transitoria. En ese sentido no se considera necesario suponer la existencia de
acciones accidentales durante las situaciones de corto plazo a las que se esta aludiendo, pero si de
las cargas de uso y explotacion que pudieran tener lugar durante ese periodo.

Con este mismo caracter pueden considerarse las situaciones persistentes de obras provisiona-
les o de corta duracidn siempre que su vida Util sea inferior a un ano. Para obras de mayor duracion,
el ingeniero puede usar coeficientes de seguridad intermedios entre los que se indican para situacio-
nes transitorias y situaciones persistentes, en funcion de la vida util que se le asigne a la obra.

2.8.3. SITUACIONES ACCIDENTALES

A efectos de calculo geotécnico se consideran situaciones de proyecto accidentales aquellas
gue estan sometidas a combinaciones de acciones accidentales con o sin sismo, o0 aquellas que pu-
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diesen cambiar por accidente su geometria o el estado del agua en el terreno (inundaciones acci-
dentales) o aquellas que, accidentalmente, pudieran modificar las caracteristicas del terreno.

Una circunstancia adversa extraordinaria (accidental) en cualquiera de los tres elementos que
definen la situacion de proyecto (geometria, acciones, caracteristicas del terreno) debe llevar a cla-
sificarla como situacion de proyecto accidental.

2.9. METODOS DE CALCULO

El método de calculo, en general, consiste en un desarrollo matematico que permite discernir
la frontera del fallo. Ademas, el método debe permitir la definicion de un «coeficiente de seguridad».
En ocasiones esa definicion es implicita y de obtencidon dificil. Asi ocurre en buen niimero de mo-
delos numéricos.

Por otro lado, el uso de métodos de céalculo sencillos solo permite explorar zonas o partes con-
cretas de la frontera de fallo. Por ello, en esta Guia se utiliza el concepto de «modo de fallo» que se
refiere a una forma o mecanismo de rotura concreto que tiene una ecuacion suficientemente sim-
ple para que sea susceptible de analisis con procedimientos sencillos.

El estado limite ultimo de falta de capacidad de soporte del terreno de cimentacion se abor-
dara en esta Guia mediante métodos de calculo elementales que cubriran aspectos parciales.

Para cimentaciones superficiales (Parte 4) se definiran los siguientes modos de fallo especificos:

¢ Hundimiento.
¢ Deslizamiento.
¢ Vuelco.

Con esos tres mecanismos quedara suficientemente explorada la frontera del fallo y podra emi-
tirse un juicio relativo a la seguridad de la cimentacion.

Para las cimentaciones profundas (Parte 5) se consideran modos de fallo concretos en niume-
ro suficiente para cubrir la problematica del posible agotamiento de la capacidad resistente del te-
rreno. Entre ellos los siguientes:

¢ Hundimiento.

e Arranque.

Rotura del terreno por empujes horizontales.
¢ Esfuerzos excesivos en los pilotes.

Los estados limite de servicio habran de comprobarse normalmente para situaciones de pro-
yecto persistentes con una combinacion de acciones casi permanente, Unicamente ciertos casos es-
pecificos requeriran la adopcion de otras hipotesis.

2.10. COEFICIENTE DE SEGURIDAD

El proyecto estructural habitual se realiza mediante el método de los coeficientes de seguridad
parciales que requiere la utilizacion de coeficientes que mayoran las acciones y minoran las resis-
tencias. El proyecto geotécnico podria seguir también dicha via pero en la actualidad no existe ex-
periencia suficiente acerca de los valores de los coeficientes de seguridad parciales que han de uti-
lizarse en cada caso. Por tal motivo, en el cuerpo de esta Guia se especifica un proceso de
comprobacion de la seguridad que esta basado en el concepto del coeficiente de seguridad Unico,
gue engloba en un solo numero la imprecisién que ha de considerarse tanto en las acciones como
en las resistencias, en los modelos de calculo o debida a cualquier otra causa de incertidumbre, ex-
cepto el error humano.
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Como consecuencia de lo anteriormente expuesto, el calculo geotécnico se realiza de forma di-
ferente al calculo estructural. En el calculo estructural basta con comprobar que, en cada situacion
de proyecto, un determinado estado limite no ocurre, una vez se han introducido los coeficientes
parciales de seguridad. En el proyecto geotécnico, sin embargo, es preciso calcular, para cada si-
tuacion de proyecto, el coeficiente de seguridad que resulta. La seguridad sera suficiente cuando di-
cho coeficiente supera el valor que se indica en cada circunstancia en la parte correspondiente de
esta Guia. Solo en algunos casos que se identifican especificamente en este documento, el calculo
del coeficiente de seguridad podra omitirse: son los casos de proyectos geotécnicos basados en ex-
periencias previas.

El coeficiente de seguridad es una medida indirecta de la fiabilidad de la cimentacion frente a
un modo de fallo concreto y se calcula mediante un procedimiento especifico que debe quedar de-
finido sin ambigutiedad.

El coeficiente de seguridad siempre debe ir asociado a un modo de fallo, a una situaciéon de
proyecto concreta, a un método de calculo especifico y a una combinacion de acciones determina-
da. Por ejemplo, se podra hablar de coeficiente de seguridad frente al hundimiento de una cimen-
tacion superficial, en situacion de proyecto persistente, calculado de forma analitica, con una com-
binacion de acciones casi permanente.

Con el fin de proporcionar una seguridad suficientemente elevada a las cimentaciones en obras
de carretera, se establecen en esta Guia coeficientes de seguridad minimos para cada modo de fa-
llo y para cada hipdtesis de calculo correspondiente. Los umbrales que se recomiendan son tales
que la seguridad que se espera obtener es acorde con el riesgo practicamente nulo que se admite.

El coeficiente de seguridad exigible sera mas alto en una situacidn persistente con la combi-
nacion casi permanente (F,), pues la rotura debe quedar muy lejos de este caso; del mismo modo
en las situaciones accidentales (F;), el coeficiente de seguridad exigible sera menor. Para situacio-
nes persistentes con combinaciones caracteristicas se indicaran valores de los coeficientes de se-
guridad intermedios entre los anteriores (F,). Es decir, debera cumplirse que F, >F, > F..

También se harad una consideracidn relativa a los coeficientes de seguridad exigibles en situa-
ciones transitorias y de corto plazo (véase epigrafe 2.8.2).

En linea con lo anteriormente expuesto, los coeficientes de seguridad requeridos en esta Guia
tienen la estructura formal que se indica en la tabla 2.1.

TABLA 2.1. DETERMINACION DEL COEFICIENTE DE SEGURIDAD

SITUACION DE PROYECTO COMBINACION DE ACCIONES COEFICIENTE DE SEGURIDAD
. Casi permanente [
Persistente Caracteristica F,
Casi t E
Transitoria y de corto plazo C:?;g:gﬁg:n ¢ Fz
. Accidental sin sismo B3
Accidental Sismica (accidental con sismo) [

En situaciones transitorias y de corto plazo y para combinaciones de acciones caracteristicas,
podria admitirse un valor del coeficiente de seguridad ligeramente inferior que el indicado en la ta-
bla precedente. Por razones de coherencia con otros documentos (IAP, EHE) se ha preferido man-
tener, como coeficiente de seguridad en tales circunstancias, el mismo que corresponde a las com-
binaciones caracteristicas en situaciones persistentes. Se recomienda, sin embargo, que a la hora
de definir los valores caracteristicos de las acciones variables correspondientes a tales situaciones
se considere la duracion de las mismas.

La combinacion de acciones casi permanente correspondiente a una situacion transitoria o de
corto plazo, en general, no resultard mas condicionante para la seguridad que las combinaciones ca-
racteristicas. No obstante lo anterior, se requiere una comprobacion especifica en cada caso concreto.
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En todo caso, los valores que se recomiendan en el cuerpo de esta Guia tienen una justifica-
cion formal en el Apéndice 2.

El ingeniero puede tomar sus decisiones de proyecto mediante procedimientos diferentes a los
recomendados en esta Guia. En cualquier caso, la decision que adopte debe ser suficientemente
«segura». La seguridad puede estimarse de forma indirecta en algunas ocasiones y de manera di-
recta so6lo en casos muy concretos.

La estimacion indirecta de la seguridad puede realizarse por comparacion empirica del caso en
cuestion con otros casos similares donde se ha observado el comportamiento con detalle y se dis-
pone de datos estadisticos fiables acerca de la frecuencia de los fallos habidos. Esa frecuencia de fa-
llos seria una medida indirecta de la seguridad de la obra o del aspecto de la obra que se analiza.

La estimacion directa de la seguridad puede hacerse por varias vias teoricas, suponiendo que
la informacion relativa al problema en estudio puede representarse de forma numérica mediante va-
riables aleatorias con una distribucion matematica conocida. La «probabilidad de fallo» seria un in-
dice de medida de la seguridad de la obra.

Los métodos que se recomiendan en esta Guia son acordes, o al menos intentan serlo, con los
umbrales minimos de seguridad de los cimientos. En cualquier caso estos métodos no consideran
la posibilidad de errores humanos que deben evitarse por otros procedimientos (personal cualifi-
cado y aplicacion de técnicas de garantia de calidad).

Es posible, también, introducir la seguridad mediante coeficientes de seguridad parciales que
afecten a las acciones y a las resistencias. Si el ingeniero decide adoptar ese camino, en el Apéndi-
ce 1 de este documento puede encontrar ciertas ideas que le sirvan de ayuda aunque, dada la falta
de experiencia en la aplicacion de dicho método, hoy es recomendable ademas contrastar sus re-
sultados con los que se obtienen por procedimientos como los que se recomiendan en el cuerpo de
esta Guia.
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3.1. ALCANCE DE LA INVESTIGACION Y SUS FASES

El estudio de cualquier cimentacidn exige un conocimiento previo de las caracteristicas del te-
rreno de apoyo. Ese conocimiento se adquiere por medio de una serie de actividades que suelen
denominarse «reconocimientos geoldgico-geotécnicos», y que son objeto de consideracion en esta
parte de la Guia.

Los reconocimientos geotécnicos se realizan normalmente en distintas fases, a medida que
avanza el proceso de proyecto. Los documentos con contenido geotécnico que han de elaborarse,
en los Proyectos de la Direccion General de Carreteras', son los siguientes:

¢ Estudio informativo y/o previo.
¢ Anteproyecto.
* Proyecto de construccién.

El grado de detalle que se requiere depende del objetivo que se pretende. Puede tratarse de
un reconocimiento somero, para estudiar de forma preliminar las cimentaciones correspondientes
a varios trazados alternativos, o puede tratarse de estudios detallados para definir el proyecto de
construccidon. También pueden darse situaciones en las que se trate de estudiar un problema espe-
cifico (correccion de una situacion patologica detectada durante la construccion o la explotacion, por
ejemplo).

En cualquier caso, como norma general, los reconocimientos del terreno se realizan en fases
de precision creciente. Sin que la relacion que sigue sea exhaustiva, a continuacion se citan una se-
rie de situaciones tipicas en los estudios del terreno a realizar para las cimentaciones que hayan de
estudiarse en las obras de carretera.

3.1.1. ESTUDIO INFORMATIVO Y/O PREVIO

El trazado de una carretera suele decidirse tras considerar diversos factores. En lo relativo a los
estudios informativos y/o previos, sera suficiente, en general, con la informacion procedente de los
«Estudios previos de terrenos» que edita la Direccion General de Carreteras, apoyada en prospec-
ciones puntuales mediante las técnicas que se indican en esta parte de la Guia.

Segun la practica actual, el alcance del reconocimiento del terreno en los estudios informati-
vos debe ser suficiente para definir los siguientes extremos:
¢ Delimitacién de los macizos rocosos y formaciones geoldgicas a atravesar.
¢ Analisis general de la estabilidad de las laderas antes y después de la obra.
e Localizacion de las formaciones que pudieran dar lugar a dificultades geotécnicas mas o

menos graves: suelos blandos, subalveos superficiales, marismas, terrenos carsticos, etc.

' La definicién, y el contenido completo de estos documentos, se encuentra recogido en la Ley de Carreteras (Ley 25/1988
de 29 de julio, BOE del 30 de julio de 1988), y en el Reglamento General de Carreteras (RD 1812/1994 de 2 de septiembre,
BOE del 23 de septiembre de 1994).
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e Estimacidn global de la posibilidad de reutilizacion de los terrenos naturales obtenidos de
la excavacion de desmontes en la construccion de terraplenes.

e Delimitacion de zonas homogéneas de suelos utilizables para la explanada.
¢ Evaluacion de los materiales y yacimientos disponibles para las capas de firme.
Una vez definido el corredor de trazado, y con esta informacion, debe ser posible avanzar los
siguientes datos del proyecto de las cimentaciones:
e Enumeracion de estructuras y obras de fabrica necesarias (puentes, muros y obras de drenaje).

¢ Tipo de cimentacion, superficial o profunda, en las obras de fabrica (puentes, muros y
obras de drenaje).

¢ Tipo de cimentacion de los terraplenes y tratamiento previo del terreno. En su caso, en te-
rrenos blandos, se recomienda determinar el espesor de los mismos con una precision mi-
nima del 20%.

3.1.2. ANTEPROYECTO

En aquellos casos en que se redacte el anteproyecto de la alternativa seleccionada de la fase
anterior, y a la vista del reconocimiento geotécnico efectuado en el estudio informativo, se atende-
ra a los siguientes objetivos desde el punto de vista geotécnico:

¢ Estudio del movimiento de tierras, equilibrio entre volimenes de relleno y desmonte y es-
tudio de las distancias de transporte.

¢ |dentificacion de los préstamos de materiales para explanadas.

¢ |dentificacion de los materiales disponibles para firmes.

¢ Determinacion del tipo del firme en funcidn de los tipos de explanada.

e Determinacion de la estabilidad de los desmontes, de los rellenos de gran altura y de los
cimientos de obras.

¢ Determinacion de los tipos de obras sobre zonas problematicas.
En definitiva, se trata de despejar las incognitas existentes en materia geotécnica para la defi-

nicion de los elementos principales del proyecto y la evaluacion de su coste. Parte de estos estu-
dios tendran importancia en el tema objeto de esta Guia: las cimentaciones.

Esta fase puede no existir y pasarse directamente, segun el caso de que se trate, de los estu-
dios informativos a la fase de Proyecto de construccion.

Cuando esta fase de anteproyecto exista, es recomendable ampliar con algunos reconoci-
mientos los aspectos geotécnicos mas importantes que se hayan detectado en la fase anterior.

3.1.3. PROYECTO DE CONSTRUCCION

Partiendo del estudio geotécnico elaborado en la fase anterior (estudio informativo o antepro-
yecto segun el caso), se deberan programar los reconocimientos adicionales necesarios para ésta.

Si, por haberse pasado directamente del estudio informativo al Proyecto de construccion, no
se hubieran abordado los estudios especificado en el epigrafe 3.1.2, normalmente estos deberan
acometerse en la fase inicial de los trabajos de redaccidn del Proyecto de construccion.

El alcance del reconocimiento geotécnico para el Proyecto de construccion sera tal que permi-
ta la definicion precisa de las cimentaciones y tratamientos del terreno necesarios para la cons-
truccion de las obras.
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Se entiende que una cimentacion esta bien definida cuando se cumplen simultaneamente las
siguientes condiciones:

a) La definicion permite la ejecucion de las obras.
b) Latipologia de la cimentacion y el proceso constructivo elegidos son los mas convenientes.

¢) Se han considerado todas las unidades de obra necesarias para su correcta ejecucion, que-
dando debidamente consignadas, en los diferentes documentos de proyecto y particular-
mente en los planos, cuadros de precios, mediciones y pliego de prescripciones técnicas.

d) El proyecto incluye en caso necesario una definicion del sistema y plan de auscultacion y
de las precauciones especificas que hayan de tomarse durante la explotacién de la obra.

El alcance que debe darse a los reconocimientos de esta fase se ilustra en los apartados 3.2 a 3.7.

El Proyecto de construccion establecera, en su caso, los reconocimientos geotécnicos necesa-
rios a realizar en la fase de construccion para comprobar que las hipdtesis realizadas, en cuanto a
la calidad del terreno, fueron adecuadas.

3.1.4. ESTUDIOS DURANTE LA CONSTRUCCION

El estudio del terreno debe proseguirse durante la construccion, cuando los accesos son mas
practicables. En general, se tratara de algunos reconocimientos especificos, que pudieron haber sido
identificados ya en el Proyecto de construccion, para cubrir detalles que hubieran podido quedar con
una definicion que convenga mejorar al tiempo de realizar la obra correspondiente, o para confir-
mar algunas hipodtesis de proyecto. Como ejemplos pueden citarse los siguientes:

e Profundidades de cimentacion de algunos elementos, decididas en la fase de proyecto
mediante interpolacion de datos.

¢ Delimitacion precisa de zonas blandas en las bases de los terraplenes que hubieran que-
dado con definicion imprecisa en los estudios de proyecto.

¢ Cimentaciones de instalaciones auxiliares de obra, cuya ubicacion podria no haber sido
definida en la fase de proyecto de construccion.

e Estudio especifico de anomalias que puedan surgir durante la construccion.

Ademas, el proyecto puede especificar que durante la obra, y a modo de comprobacion, se
realicen ciertas pruebas en el terreno, tales como ensayos de aceptacion del fondo de una excavacion
para apoyo de cimentaciones superficiales, pruebas de carga en cimentaciones profundas, etc.

3.1.5. ESTUDIOS DURANTE LA EXPLOTACION

Las recomendaciones sobre auscultacidn (véase Parte 8) y conservacion de las cimentaciones
pueden incluir, ademas de la observacidon y toma de datos correspondiente, ciertos reconocimien-
tos periodicos del terreno. Como ejemplo, puede citarse el control de las profundidades de socava-
cién en pilas y estribos de puentes en cursos fluviales o en zonas costeras.

Independientemente de los reconocimientos que pudieran estar programados, ocasionalmente
puede ser necesario investigar algin comportamiento patolégico inesperado. En estos casos, sera
necesario reconocer el terreno con intensidad y detalle suficientes para entender el origen de la pa-
tologia, y proyectar con precision una solucién que restablezca la seguridad y funcionalidad debidas.

3.2. RECONOCIMIENTOS GEOTECNICOS DE PROYECTO

Antes de proceder al reconocimiento especifico de las condiciones de cimentacion de un de-
terminado trazado de una carretera para elaborar el correspondiente Proyecto de construccion, se
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debe disponer de un informe geoldgico-geotécnico previo, basado en la informacidn existente y en
reconocimientos de campo sencillos.

La informacién geoldgica y geotécnica previa de la que debe partir el reconocimiento geotéc-
nico de la fase de proyecto se indica en los epigrafes que siguen.

3.2.1. INFORMACION GEOLOGICA PREVIA

La informacidn geologica previa, de la que conviene disponer para programar los reconoci-
mientos geotécnicos necesarios para el estudio de las cimentaciones de un determinado tramo de
carretera, debe ser al menos la suma de la informacidn geologica preexistente, y la informacion es-
pecifica que se obtenga al realizar los reconocimientos geoldgicos y prospecciones puntuales indi-
cados en el epigrafe 3.1.1.

Siempre debera consultarse la informacion siguiente:

e Estudios previos de terrenos, de la Direccion General de Carreteras.

e Documentos geoldgicos diversos publicados por el Instituto Geoldgico y Minero de Espa-
na (IGME). Deberan consultarse siempre las siguientes publicaciones de dicho organismo:

— Mapa geoldgico E=1/200.000
— Mapa geoldgico E=1/50.000
— Mapa de rocas industriales E=1/200.000

¢ Pares estereoscopicos de fotografias aéreas.
* Mapas antiguos en su caso.
¢ Referencias bibliogréaficas relativas a proyectos y obras en zonas proximas.

La informacidn geoldgica que se precisa depende del grado de complejidad de la zona. En
general sera necesario lo siguiente:

e Descripcion de la estructura geologica regional, para proporcionar un marco donde pue-
dan encuadrarse los estudios de detalle. Planta geoldgica y perfiles caracteristicos a es-
cala E = 1/50.000 o mas detallada.

e Cartografia geologica superficial de afloramientos en un ancho de al menos 1 km a cada
lado del eje de cada calzada, a escala E = 1/20.000, o mas detallada.

3.2.2. INFORMACION GEOTECNICA PREVIA

En los documentos citados anteriormente puede existir informacion concreta de tipo geotéc-
nico de interés. Ademas, se recomienda recopilar la que pueda existir sobre los distintos aspectos
que se listan a continuacion:

e Experiencia local contrastada. Estos datos deben recopilarse tal y como se indica en el epi-
grafe 4.5.1.
¢ Trabajos de tipo geoldgico-geotécnico de carreteras u otras construcciones préximas.

¢ Informacion especifica sobre antiguas construcciones o usos especiales del terreno, par-
ticularmente la relativa a rellenos artificiales y a labores mineras.

e Localizacion de yacimientos y canteras de interés.

e QOtras informaciones de yacimientos que pudieran condicionar el proyecto geotécnico (ins-
talaciones afectadas, cimentaciones antiguas, etc.).
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3.2.3. OTRAS INFORMACIONES PREVIAS

Para redactar el informe geoldgico-geotécnico, previo al inicio del Proyecto de construccion
correspondiente a las cimentaciones de obras de fabrica y de los apoyos de los terraplenes de
un determinado tramo de carretera, serd preciso completar la informacion general preexistente
citada en los apartados precedentes, con cierta informacion especifica. Entre esta ultima, puede
citarse la siguiente:

* Inspeccion visual del emplazamiento.

e Unificacién de la informacion geoldgica, confirmando con alguna inspeccion «in situ» los
detalles mas relevantes, utilizando para ello una escala adecuada. La escala E=1/5.000 sue-
le ser suficiente.

e Confirmacidn de la informacién geotécnica basica. Pueden ser necesarios algunos reco-
nocimientos geotécnicos sencillos, e incluso algin sondeo mecanico que permita obtener
datos objetivos que avalen la estructura del terreno supuesta.

¢ Otros posibles datos de contraste que permitan afianzar la informacion basica recopilada.

3.2.4. PRESENTACION DE LA INFORMACION PREVIA

La informacién definida en los epigrafes 3.2.1, 3.2.2 y 3.2.3 debe quedar recogida en un infor-
me que deberia incluir, siempre que sea posible, los siguientes aspectos:

e Descripcion de la estructura geoldgica general (marco geoldgico) y local de la zona.
e Secuencias de tipos diferentes de formaciones rocosas (columnas tipo).
* Caracteristicas de identificacion? de los diferentes tipos de roca y suelo.

e |dentificacion de riesgos geotécnicos: inestabilidades, zonas de baja capacidad portante o
especialmente deformables, posible expansividad, riesgo de colapso, etc.

* Primera evaluacion® de la resistencia, deformabilidad y permeabilidad de los distintos
tipos de formacion (rocas y suelos) que puedan afectar al proyecto de las cimenta-
ciones.

e Datos hidrogeoldgicos. En especial, la ubicacion del nivel freatico y de sus posibles osci-
laciones estacionales.

Cualquier otra informacion que pueda resulta de interés.

Reuniendo toda la informacion previa que haya podido recopilarse, unificarse y contrastarse,
se debe emitir un informe geologico-geotécnico previo cuya misién principal es la identificacion de
aquellos aspectos que no son bien conocidos y que requieran un estudio posterior. Este documen-
to sera la base de partida para programar los reconocimientos necesarios.

2 Al objeto de establecer un criterio uniforme en las denominaciones empleadas para designar los materiales, en la tabla
3.1 se indica la nomenclatura recomendada para el caso de rocas, mientras que en la tabla 3.2 se recogen las recomenda-
ciones equivalentes para el caso de suelos.

8 Cuando no se disponga de datos concretos de la zona, se emplearan los valores indicados en la tabla 3.1 para el caso
de rocas y tabla 3.2 para suelos.
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TABLA 3.1. DENOMINACIONES USUALES, SIMBOLOS Y CARACTERISTICAS PRELIMINARES DE LAS RO-
CAS SANAS

PESO RESISTENCIA MODULO

TIPOS DE ROCA ESPECIFICO A COMPRESION DE

SECO SIMPLE DEFORMACION
(kN/m?) (MPa) E, (MPa)

Rocas sedimentarias

Conglomerados f——2] 2025 10-100 6.000
Areniscas —_— 20-25 10-100 6.000
Limolitas 20-25 10-50 4.000
Argilitas 20-25 10-50 2.000
Margas AN 18-22 1-10 1.000
Calizas ———— 18-25 10-100 10.000
Calizas margosas E=:=:=: 18-25 2-50 5.000
Calcarenitas ISEaEE 20-25 10-100 8.000
Dolomias == 20-26 10-100 10.000
Yesos B 22 10-30 1.000
Rocas metamorficas
Pizarras — 20-25 10-50 2.000
Esquistos NS 2025 10-50 2.000
Gneises 0 20-25 20-100 10.000
Rocas plutdnicas Mo 22-25 50-200 20.000
Rocas volcanicas - 10-30 1-100 Muy variado
NoTAS:

® | os datos indicados son sélo orientativos.

® El moédulo E, indicado es Unicamente un valor tipico del comportamiento de macizos rocosos de esa naturaleza bajo
las cargas de cimentaciones superficiales.

* El coeficiente de Poisson v puede suponerse igual a 0,25 en una primera aproximacion®.

4 Para mayor detalle véase, Direccion General de Carreteras (1993): Manual para el control y disefio de voladuras en obras
de carreteras, capitulo 2, cuadro 2.8.
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TABLA 3.2. DENOMINACIONES USUALES, SIMBOLOS Y CARACTERISTICAS PRELIMINARES
PARA LOS SUELOS Y ROCAS ALTERADAS

PESO 4 ANGULO DE MODULO
f COHESION
ESPECIFICO ROZAMIENTO DE
WYz =t SECO Siadlits EFECTIVO DEFORMACION
(kN/m?3) ¢’ (kPa) o (9) E, (MPa)
Tierra vegetal AN * * * *
Coluviones 15-22 0-10 20-40 20-100
Acarreos fluviales 17-22 0-10 25-40 20-50
Gravas 3.2 17-22 0 25-40 20-50
Arenas 16-20 0 30-35 10-30
Limos 12-18 0-10 25-30 5-20
Arcillas normalmente
onsolidadas 11-16 0-10 15-25 1-20
3 11 ez XXX 5-10 0 10-20 0,1-1
Vertidos artificiales Koy ,' * * * *

Roca alterada con

indicacion del grado  /4$%/ 15-22 0-50 15-35 1-50

de alteracion (tabla 3.3)

NoOTAS:

¢ Tanto la tierra vegetal, por su probable alto contenido en materia organica, como los vertidos artificiales, por su posi-
ble gran heterogeneidad, no pueden clasificarse como suelos, y no es posible definir para ellos unas caracteristicas ge-
otécnicas genéricas, ni siquiera a nivel preliminar.

¢ | os datos se refieren a suelos normalmente consolidados y son sélo orientativos.

e Pueden encontrarse consistencias flojas de menor densidad, resistencia y mddulo y también pueden darse consisten-
cias firmes de mejores caracteristicas que las indicadas.

¢ El peso especifico relativo de las particulas de los suelos mas frecuentes es proximo a G = 2,65, lo cual permite esti-
mar el indice de poros a partir del peso especifico seco.

e El grado de saturacidn de los suelos, de manera preliminar, puede suponerse igual a 100% bajo el nivel fredtico y com-
prendido entre el 80% y el 100% en suelos humedos proximos al nivel freatico.

e La consistencia de los suelos granulares suele recibir la siguiente calificacion en funcion de su resistencia en el ensa-

yo SPT.
CALIFICACION iNDICE N DEL ENSAYO SPT

Muy floja <b
Floja 5a10
Media 11 a 30
Densa 31a50
Muy densa > 50
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e La denominacidn de los suelos se hara con una palabra segun su componente principal, que podra ir acompanada de
calificativos y sufijos seguin los componentes secundarios, teniendo en cuenta el siguiente baremo:

DESCRIPCION PROPORCION (% EN PESO)

Indicios de 5a10
Algo + sufijo (oso/osa) 10 a 20
Bastante + sufijo (oso/osa) 20 a 35
Sufijo (oso/osa) 35a50

Ejemplo: arena (>50%) limosa (35 a 50%) con indicios (5 a 10%) de arcilla.

e La resistencia a la compresion simple de los suelos arcillosos puede calificarse de acuerdo con la siguiente escala:

CONSISTENCIA RESISTENCIA A COMPRESION

DE LOS SUELOS ARCILLOSOS AL LS SIMPLE (kN/m?)

Muy blanda Se extruye entre los dedos 0-25

Blanda Se puede moldear facilmente 25-50

Media Se moldea con dificultad 50-100

Firme Se puede deformar con el dedo pulgar 100-200

Muy firme Se puede aranar con la una del pulgar 200-500

Dura Dificil de aranar > 500

* La resistencia al corte sin drenaje de suelos cohesivos normalmente consolidados puede suponerse preliminarmente
igual al 22 por 100 de la presion vertical efectiva a la profundidad en que se encuentra. Es decir s, = 0,22 ¢',..

TABLA 3.3. ESCALA DE METEORIZACION DE LA ROCA (ISRM)

GRADO DENOMINACION CRITERIO DE RECONOCIMIENTO

La roca no presenta signos visibles de meteorizacion,
| Roca sana o fresca pueden existir ligeras pérdidas de color o pequenas
manchas de oxidos en los planos de discontinuidad.

La roca y los planos de discontinuidad presentan
signos de decoloracion. Toda la roca ha podido
perder su color debido a la meteorizacion y superfi-
cialmente ser mas débil que la roca sana.

Il Roca ligeramente meteorizada

Menos de la mitad del material esta descompuesto
I Roca moderadamente meteorizada a suelo. Aparece roca sana o ligeramente meteoriza-
da de forma continua o en zonas aisladas.

Mas de la mitad del material estd descompuesto
\% Roca meteorizada a muy meteorizada  a suelo. Aparece roca sana o ligeramente meteoriza-
da de forma discontinua.

Todo el material esta descompuesto a un suelo.

v Roca completamente meteorizada La estructura original de la roca se mantiene intacta.
La roca esta totalmente descompuesta en un suelo
. no puede reconocerse ni la textura ni la estructura

VI Suelo residual y no p

original. El material permanece «in situ» y existe un
cambio de volumen importante.
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TABLA 3.4. CARACTERIZACION DE LITOCLASAS EN ESTACIONES GEOMECANICAS
(ADAPTACION DE LAS RECOMENDACIONES DE LA ISRM®)

ASPECTO PARAMETRO SIGNIFICATIVO OBSERVACIONES
N.° de famili Cada familia debe tener una génesis
- de familias similar y unas caracteristicas parecidas.
Orientacis Direccion Agrupacion por familias con orientacion
rientacion Buzamiento semejante.

Espaciamiento

Distancia media entre diaclasas, s

Un dato para cada familia. Véase nota n.° 1.

indice de
fracturacion

N.° de fracturas por unidad de volumen,
J

v

Un dato global representativo de la zona
explorada. Véase nota n.° 2

Extension de una familia de litoclasas

Se mide en unidades de longitud. Tam-

Continuidad dentro del macizo. P bién se denomina «persistencia».
0 ! Véase nota n.° 3
Distancia entre los dos bloques , o
Apertura separados por la litoclasa, a Viease nota n-°4
Medida cualitativa de las desviaciones
Rugosidad de la superficie de la junta respecto Véase nota n.° 5

a un plano.

Tipo de relleno

Descripcion del material que rellena
la junta, si existe alguno

Se describe el suelo segun lo indicado en
la tabla 3.2

Resistencia de
la roca

Resistencia a compresidn simple en
las paredes sanas a uno y otro lado
de la fractura

Véase nota n.° 6

Suele describirse con alguna de las si-

Ef:jr:g:ﬁ:g; dDgzcrLF;C'é’: |quit205|ble presencia guientes palabras: seca, goteando, con
9 J flujo de agua...
Nota n.° 1. De acuerdo con su espaciamiento, las litoclasas pueden calificarse de la manera siguiente:

NoTtA n.° 2.

CALIFICATIVO ESPACIAMIENTO (cm)

Especialmente pequeio
Muy pequehno

Pequefio

Moderado

Amplio

Muy amplio
Especialmente amplio

<2
2a6
6 a20
20 a 60

60 a 200
200 a 600

> 600

CALIFICATIVO

De acuerdo con su indice de fracturacidn, los macizos rocosos pueden recibir los calificativos siguientes:

iNDICE DE FRACTURACION, J,

(N.° DE DIACLASAS POR m?)

Masivo

Poco diaclasado
Medianamente diaclasado
Bastante diaclasado

Muy diaclasado

Triturado

<1

1a3
3ail0
10 a 30
30 a 60
> 60

5 Véase: Sociedad Internacional de Mecanica de Rocas —ISRM (1981): Rock Characterization, Testing and Monitoring, Per-

gamon Press.
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Nota n.° 3. De acuerdo con su persistencia o continuidad, una familia de litoclasas puede recibir la denominacion siguiente:

CALIFICATIVO A LA

CONTINUIDAD DE LA LITOCLASA

PERSISTENCIA
(m)

Muy pequena
Escasa
Media

Alta

Muy alta

<1

1a3
3ai0
10 a 20
> 20

NoTa n.° 4. De acuerdo con su apertura, las litoclasas pueden calificarse del modo siguiente:

CALIFICATIVO

GENERAL

Juntas cerradas

APERTURA
DE DETALLE
Muy cerradas <0,1 mm
Cerradas 0,1a 0,25 mm

Parcialmente abiertas 0,25 a 0,50 mm

Abiertas 0,50 a 2,5 mm
Macizo rocoso agrietado Bastante abiertas 2,5a10 mm
Apertura amplia >1cm
Apertura muy amplia 1a10cm
Juntas abiertas Apertura especialmente amplia 10 a 100 cm
Estructura hueca >1m

NoTA n.° 5.

La rugosidad de las juntas debe describirse de acuerdo con las escalas siguientes:

e A gran escala, en longitudes del orden del metro, se calificara la junta de alguno de los modos siguientes: Escalona-

da, ondulada o plana.

e A menor escala, en longitudes del orden de centimetros se aplicara alguno de los siguientes calificativos: Rugosa, sua-

ve 0 especular.

NoTA n.° 6.
to aproximado.

ENSAYO DE RESISTENCIA

La resistencia a compresion simple de la roca se puede estimar en campo mediante el siguiente procedimien-

CALIFICACION DE LA RESISTENCIA

VALOR ESTIMADO

APROXIMADO A COMPRESION SIMPLE (MPa)
Se puede rayar con la una Especialmente débil <1
Se rompe con golpes de mz.artillo moderados Muy baja 1a5
Se puede rayar con la navaja
Se raya dificilmente con la navaja Baja 5a25
No puede rayarse con la navaja Medi 25 a 50
Se puede romper con un golpe de martillo edia a
Se requieren varios golpes de martillo
para romperla, Alta 50 a 100
Dificil de romper con el martillo de gedlogo. Muy alta 100 a 250
Con el martillo de gedlogo solo se pueden Extremadamente alta 5 250

producir algunas esquirlas
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3.2.5. PROGRAMACION DE LOS RECONOCIMIENTOS

Para poder proyectar una cimentacion es indispensable disponer de informacion del terreno su-
ficientemente detallada. El alcance de la investigacion y los procedimientos que deben utilizarse ha-
bran de decidirse teniendo en cuenta los siguientes aspectos:

e Cimentaciones que han de realizarse. En este sentido debe disponerse de una definicidn
lo mas completa posible de la ubicacion de los apoyos de las estructuras y de los terra-
plenes, que posteriormente seran objeto de estudio.

e Estructura geologica y caracteristicas del terreno, que habran sido objeto del informe
geoldgico-geotécnico previo definido en el epigrafe 3.2.4.

¢ Necesidades concretas del reconocimiento, que habran sido expresamente identificadas
en el informe geoldgico-geotécnico previo definido en el epigrafe 3.2.4.

* Posibles técnicas de reconocimiento, que se describen en los apartados 3.3, 3.4 y 3.5.

La consideraciéon de estos aspectos debe llevar a la definicidn de la campana de reconoci-
mientos.

La definicion de la referida campana debe quedar claramente expuesta en un documento don-
de figuren los siguientes elementos:

¢ |dentificacion de los objetivos de los reconocimientos.

Trabajos de campo a realizar, incluyendo cuantos elementos se piensen utilizar: calicatas, ro-
zas, estaciones geomecanicas, geofisica, ensayos de penetracidn, sondeos mecanicos, etc.

e Toma de muestras y ensayos de laboratorio que se crean mas convenientes.

¢ Planos con ubicacion suficientemente precisa de los reconocimientos a realizar, que per-
mitan su replanteo.

Criterios de adaptacion de las labores de reconocimiento en funcion de los resultados par-
ciales que se vayan obteniendo.

El documento del reconocimiento geotécnico debe incluir las prescripciones técnicas particu-
lares que permitan su control de calidad y, cuando sea necesario, su presupuesto.

3.3. METODOS DE PROSPECCION

El reconocimiento del terreno debe consistir en la suma de una serie de reconocimientos es-
pecificos, debidamente coordinados, de manera que cada pieza de informacion se complemente
con las demas. Los contenidos y las técnicas especificas que suelen utilizarse en los reconocimien-
tos geotécnicos se comentan en los epigrafes que siguen.

3.3.1. CARTOGRAFIA GEOLOGICA

Siempre que sea posible, es recomendable que la cartografia geoldgica esté totalmente ela-
borada o suficientemente avanzada antes de acometer las prospecciones mas costosas (sondeos).
e Cartografia geoldgica, planta y perfiles, a escala E = 1/5.000 o mas detallada.
e Descripcion del régimen hidrogeoldgico local. Censo de fuentes y drenajes naturales.

e Cartografia detallada (pueden ser necesarias escalas E = 1/500 o incluso de mas detalle)
de los rasgos geomorfologicos principales, y de los accidentes geoldgicos que puedan
afectar a las cimentaciones, en especial los corrimientos de ladera, las zonas falladas y los
depositos de suelos blandos.
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¢ Censo de litoclasas en las zonas de afloramientos rocosos. Identificacion de las distintas
familias y medida de sus orientaciones y espaciamientos. Para la calificacion del tipo y es-
tado de las litoclasas se recomienda la tabla 3.4.

La informacién geoldgica debe servir de base para programar ulteriores reconocimientos, y a
su vez ha de revisarse en funcion de los resultados que se obtengan en aquéllos.

3.3.2. PROCEDIMIENTOS GEOFiSICOS

Los procedimientos geofisicos, segun se entiende en esta Guia, son aquellos basados en la
medida de la variacion espacial, en planta y profundidad, de alguna caracteristica fisica del terreno
mediante técnicas no destructivas. Entre los procedimientos mas Utiles en obras de cimentacion de
carreteras pueden citarse los siguientes:

3.3.2.1. Sismica de refraccion

Permite la obtencién de la velocidad de propagacion de las ondas P y, en determinadas con-
diciones, también de las ondas S, en una cierta direccion y a distintas profundidades. Esta técnica
tiene como limitacion que para que se produzca la refraccion, es necesario que la velocidad de pro-
pagacion de las ondas a través del terreno sea siempre creciente con la profundidad. Con disposi-
tivos normales es posible que las profundidades de reconocimiento alcancen los 20 a 30 m.

Su aplicacion mas clara, en cimentaciones, es la determinacion del espesor de suelos que
cubren una formacion rocosa; sedimentos aluviales de un valle, por ejemplo, o coluviones de
ladera.

3.3.2.2. Propagacion de ondas en sondeos y tomografia sismica

Velocidad de propagacidn de ondas entre distintos puntos del sondeo y la superficie del terreno
(up-hole y down-hole). Determinacion de la velocidad de propagacion de las ondas P y/o S entre dos
sondeos (cross-hole) o entre varios sondeos y a varias profundidades (tomografia sismica).

Permite caracterizar con detalle el comportamiento dindmico del terreno, y es especialmente
util para calculos dindmicos y sismicos.

3.3.2.3. Geofisica eléctrica

Consiste en medir las caracteristicas de la corriente generada dentro del terreno al aplicar una
diferencia de potencial entre dos puntos de la superficie. La interpretacion de los datos permite ha-
cer mapas de la resistividad del suelo en profundidad. Con los dispositivos usuales, se pueden al-
canzar profundidades de 20 a 30 m, que suelen ser las de mayor interés, aunque se pueden conse-
guir reconocimientos mucho mas profundos.

Su aplicacion mas clara en cimentaciones es la determinacion de zonas humedas (menor re-
sistividad). Se ha aplicado en ocasiones a la deteccidon de huecos de origen carstico mediante «to-
mografia eléctrica». También resulta Util donde la sismica de refraccion no es aplicable, por ejem-
plo por inversion de velocidades (V, >V, ) entre una capa y la inmediata subyacente
como se describe en 3.3.2.1.

apa superior pa inferior!

3.3.2.4. Otras técnicas

Existen técnicas basadas en la propagacion de ondas de deformacidn de la superficie del te-
rreno o de la medida de la dispersidn (variacidn de la velocidad de propagacion con la frecuencia)
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de utilidad particular en otros fines mas concretos; concretamente estudios de pavimentos o estu-
dios del comportamiento dinamico del terreno.

Existen técnicas de emision y recepcidon de ondas electromagnéticas (geo-radar) de utilidad va-
riada, principalmente dedicadas a la deteccion de oquedades y seguimiento de estratos.

3.3.2.5. Precauciones recomendables

Los procedimientos geofisicos son generalmente muy atractivos, particularmente cuando los
reconocimientos a realizar son muy extensos, habida cuenta la rapidez de ejecucién y su bajo cos-
te cuando se comparan con otras técnicas de reconocimiento. Como contrapartida, la informacion
que se obtiene esta sujeta a ciertas limitaciones.

Siempre que se utilice un reconocimiento geofisico, es recomendable lo siguiente:

e Completar el reconocimiento con la realizacion de sondeos mecanicos que permitan el
necesario contraste.

e Utilizar la informacion geofisica, principalmente, para interpretar informacion geotécnica
concreta obtenida en los puntos de contraste.

e Cuando se realicen reconocimientos geofisicos y sondeos mecanicos, suele ser intere-
sante realizar en primer lugar la geofisica, por cuanto que en caso de observarse zonas
concretas de dificil o dudosa interpretacion con posibles anomalias o irregularidades no
previstas, puede intensificarse la campana de sondeos en tales lugares.

¢ Realizar los reconocimientos geofisicos segun alineaciones de interés. En general, esas
alineaciones seran los perfiles que después se utilicen para definir las situaciones de pro-
yecto. Véase apartado 4.3.

e La interpretacion de los resultados de los reconocimientos geofisicos debe ser realizada
por técnicos especialistas. En general se requiere la utilizacion de programas informaticos
adecuados.

¢ El técnico que realice la interpretacion debe dejar constancia clara de la técnica de anali-
sis que haya utilizado, y de la posible precision de la informacion final que obtiene.

Para mayor informacién sobre técnicas geofisicas, se recomienda la consulta del apartado 2.9
del Manual para el control y diseno de voladuras en obras de carreteras de la Direccion General de
Carreteras?®.

3.3.3. CALICATAS Y ZANJAS

El uso de calicatas, o incluso excavaciones de mayores dimensiones en planta (zanjas) para ex-
plorar el terreno, esta muy indicado para el estudio del apoyo de los rellenos y también para el pro-
yecto de las cimentaciones cuando el terreno es firme o muy firme.

Estas prospecciones permiten la toma de muestras inalteradas para realizar ensayos de labora-
torio posteriores, y/o de muestras alteradas para realizar ensayos de identificacion y compactacion.

La ejecucion de calicatas y la correspondiente toma de muestras debe quedar bien documen-
tada. Para ello, conviene dejar constancia de al menos, los siguientes detalles:

e Ubicacion, indicando sus coordenadas.

e Fecha de realizacion.

e Documentacion fotografica, en color.

e Descripcion de los terrenos encontrados.

6 Véase: Direcciéon General de Carreteras (1993): Manual para el control y disefio de voladuras en obras de carreteras.
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e Existencia de agua. Posible ubicacion del nivel freatico. Caudales, volimenes y cuantos
datos se estimen de interés al respecto.

e Relaciéon de las muestras tomadas, con identificacion suficiente.

¢ Relacion de ensayos in situ, en su caso.

¢ Otros posibles detalles que se consideren de interés.

Normalmente, las calicatas suelen abarcar profundidades moderadas (del orden de unos 3 6 4 m),
pues se encuentran limitadas por las caracteristicas de la maquinaria empleada —por lo general retro-
excavadoras—. Para reconocimientos mas profundos es preciso recurrir a otras técnicas.

3.3.4. SONDEOS MECANICOS

La técnica de reconocimiento del terreno en profundidad que proporciona datos mas precisos
se basa en la realizacion de perforaciones (sondeos mecanicos).

El diametro minimo del fondo de la perforacion en los sondeos de reconocimiento debe ser de
76 mm. Con ese tamano pueden realizarse la mayoria de los ensayos «in situ». No obstante lo an-
terior, en ocasiones (instalacion de inclinometros en laderas inestables por ejemplo), el fondo del
sondeo debe tener un diametro como minimo 25 mm mayor que la tuberia inclinométrica que se
instala en su interior. En zonas donde se esperan asientos o grandes movimientos se recomienda
que el diametro de la tuberia sea ¢ ¢ _. =90 mm, y el del fondo del taladro sea ¢ ™ =128 mm.

tuberia sondeo

Los sondeos permiten, entre otros aspectos, la obtencién de la siguiente informacion:

Testigos del terreno en profundidad.

Muestras representativas, con mayor o menor grado de alteracion.

Realizacién de ensayos «in situ», a lo largo del sondeo.

Instalacion de tuberias piezométricas para observar la evolucion del nivel freatico.
Colocacién de otro tipo de auscultacion, cuando fuese procedente.

La realizacion de sondeos mecanicos supone un esfuerzo econémico y de plazo generalmente
mayor que el que se requiere para otras técnicas de reconocimiento; por ello, deben realizarse en
puntos estratégicamente dispuestos una vez conocida la estructura general del terreno.

Cada sondeo debe quedar bien documentado. Para ello, se requiere un parte de ejecucién don-
de figure expresamente, al menos, la siguiente informacion:
¢ Datos de identificacion del sondeo. A estos efectos se usaran denominaciones sencillas.
¢ |dentificacion de la empresa y del sondista.

¢ Coordenadas de la boca del sondeo. Es obligado replantear cada sondeo y especialmen-
te importante definir la cota de boca.

e Descripcion del equipo de perforacion utilizado.

¢ Diametros de perforacion y procedimientos de entubacion.
e Fecha o fechas de realizacion del sondeo.

e Relacién de muestras tomadas a lo largo de la perforacion.
e Relacidon de ensayos «in situ» realizados en el sondeo.

e Incidencias de la ejecucion.

* Registro de parametros de perforacion. En algunos reconocimientos puede ser de interés
registrar automaticamente algunos datos de ejecucion tales como velocidad de avance,
empuje sobre el elemento cortante, par de torsién, etc.

Con esta informacidn y con el examen detallado de los testigos, un técnico especialista debe
describir los distintos terrenos atravesados (columna litoldgica). Para ello se ayudara de graficos.
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De cada tramo de sondeo, o cada tipo de terreno, se debera especificar:

¢ El porcentaje de testigo recuperado.

¢ En el caso de rocas, valor del RQD. Este indice (Rock Quality Designation) mide, para cada
tramo de 1 m de longitud de avance del sondeo, el porcentaje que supone la suma de lon-
gitudes de aquellos testigos cuya longitud individual supere los 10 cm.

Los testigos de los sondeos deben quedar almacenados en cajas de madera (o suficientemen-
te robustas). Los testigos deben quedar ordenados secuencialmente y en la caja deben marcarse las
profundidades de mayor interés: cotas de toma de muestras, de realizacion de ensayos, cambios de
litologia, etc. Generalmente, las cajas se dividiran en calles, en cuyos extremos se anotaran las co-
rrespondientes profundidades.

Antes de proceder a su almacenamiento temporal, cada caja debe ser convenientemente foto-
grafiada (a color y no mas de 5 m de sondeo por cada fotografia) figurando en cada instantanea la
identificacion, claramente visible en la misma, del sondeo. Puede ser conveniente realizar fotogra-
fias de detalle de algunos elementos especificos (detalle de formas de fractura de testigos de roca,
estado de algunas juntas, etc.).

3.3.5. TESTIFICACION DE SONDEOS (DIAGRAFIAS)
Ademas de los datos anteriores, es posible realizar una serie de reconocimientos a lo largo del
sondeo que pueden ser de utilidad para el estudio de determinados problemas de cimentacién. En-

tre ellos, se citan los siguientes:

¢ Medida de la verticalidad.

¢ Determinacion de las variaciones del didametro del sondeo (calibre) en profundidad.

Fotografias o videos de las paredes del sondeo.

Impresiones (presionando mediante inflado) de las paredes del sondeo en laminas meta-
licas delgadas.

¢ Radiactividad: natural (emision radiacion gamma) y/o gamma-gamma y/o neutrones.

e Testificacion eléctrica mediante conductividad a lo largo del sondeo y/o potencial espon-
taneo.

¢ Temperaturas a lo largo del sondeo, etc.

Estos reconocimientos se denominan, en algunos textos, diagrafias.

3.4. ENSAYOS «IN SITU» Y TOMA DE MUESTRAS

Las caracteristicas del terreno se alteran siempre algo al extraer muestras para ensayarlo. Por
eso, siempre que sea posible, es conveniente realizar ensayos «in situ», en las condiciones natura-
les en las que se encuentra.

En lo que sigue se hacen algunos comentarios sobre los ensayos «in situ» mas indicados para
el estudio de obras de cimentacion en carreteras, y sobre las formas de tomar muestras.
3.4.1. ENSAYOS DE PENETRACION

Una de las pruebas mas sencillas que pueden realizarse para conocer la resistencia de un te-

rreno es medir la oposicion que ofrece a la hinca de un util a distintas profundidades. Existe una
gran variedad de estos ensayos, de los que algunos estan normalizados.
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3.4.1.1. Ensayo de penetracion estandar SPT

El ensayo SPT (Standard Penetration Test) es probablemente el mas extendido de los realiza-
dos «in situ». En Espana esta normalizado por UNE EN ISO 22476-3.

El ensayo no se realiza de forma independiente, sino en el fondo de un sondeo y permite, a la
vez que se mide la consistencia del terreno, extraer una muestra del mismo que no puede conside-
rarse inalterada. El tomamuestras tubular es muy robusto, de 51 mm de didametro exterior y 35 mm
interior, con la punta biselada. Para atravesar gravas se emplea una puntaza ciega.

El método consiste en alcanzar la profundidad a la que se va a realizar la prueba, detener la
entubacion del sondeo, limpiar el fondo y hacer descender el tomamuestras (cuchara SPT) mediante
el varillaje.

Una vez apoyada la cuchara, se procede a hincarla dejando caer una maza de 63,5 kg sobre la
cabeza del varillaje desde una altura de 76 cm. El resultado del ensayo, el indice N, es el nimero de
golpes precisos para profundizar 30 cm. El recuento de golpes se efectia por tramos de 15 cm, ha-
ciendo para ello penetrar la punta un total de 45 cm (aunque es normal llegar a 60 cm). El primer
tramo (denominado «penetracion de asiento») no se tiene en cuenta; son el segundo (de 15 a 30 cm
de profundidad) y el tercero (de 30 a 45 cm) los que intervienen en el resultado, que se expresa
como suma de los golpeos en ambos tramos.

En caso de que se alcancen los 50 golpes durante la penetracion de asiento, o bien en cual-
quiera de los dos siguientes intervalos (segundo y tercero) de 15 ¢cm, se dara por finalizado el en-
sayo, al haberse obtenido el denominado «rechazo» en dicha prueba.

En la ejecucion del ensayo, que por estar normalizado debe ser repetible e independiente del
operador, hay, no obstante, multitud de factores que pueden alterar su resultado. Algunos son sus-
ceptibles de incorporarse en coeficientes de correccion, mientras que otros son de «buena practi-
can. Puede afectar al resultado del ensayo:

* Que la penetracidon de agua en el fondo del sondeo afloje, por sifonamiento, el terreno.
Debe procurarse que el nivel de agua —o fluido empleado— en el sondeo sea superior al
nivel piezométrico en el terreno.

¢ Una deficiente limpieza del fondo, o bien que la entubacion quede demasiado alta con res-
pecto al fondo o que haya penetrado hasta mas abajo del mismo.

¢ Diferente energia aplicada, por varios motivos:

Maza de diferente peso, o altura de caida diferente a la normalizada.

Pérdidas por rozamiento en la caida de la maza.

Varillaje con distinto peso del estandar, con uniones flojas o desviaciones de la vertical.
Sufridera y guia defectuosas o descentradas, golpeo excéntrico.

e Tomamuestras deteriorado, de biseles romos, o atascado.
¢ Excesivo diametro del sondeo.

* Que un pequeno bolo provoque el rechazo, cuando salvado éste pudiera profundizarse mas.

Se han propuesto una serie de factores de correccion para convertir el resultado del ensayo N en
otro «nominal» N,.., que obtendria un equipo «perfecto», que transmitiese totalmente la energia del
golpeo E. No obstante, ya que los SPT «clasicos» realizados conforme a UNE EN ISO 22476-3, en los
que se basan la mayoria de las correlaciones, tienen una eficiencia E/E,,, del orden del 60% la tenden-
cia actual es corregir el ensayo de modo que dé los mismos resultados que un SPT «correctamente eje-
cutado» con medios clasicos. Es sumamente importante que, al presentar los resultados del ensayo, se

especifiquen las caracteristicas del equipo empleado y qué correcciones se han aplicado, en su caso.

El ensayo SPT esta especialmente indicado para suelos granulares, y sus resultados, a través
de las correlaciones pertinentes (basadas en una gran cantidad de datos de campo), permiten esti-
mar la carga de hundimiento de cimentaciones superficiales o profundas, asi como estimar asien-
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tos, bien directamente, bien por medio de otras correlaciones con el mdédulo de deformacion. Al-
gunos de esos procedimientos se detallan en otros apartados de esta Guia.

Aunque también existen relaciones empiricas entre los resultados del ensayo y la resistencia
de los suelos cohesivos, deben emplearse con gran prudencia y considerarse simplemente orienta-
tiva la informacion que proporciona el SPT en arcillas y rocas blandas.

En la estimacion de cargas de hundimiento de cimentaciones profundas con la punta en for-
maciones arenosas calcareas, especialmente si su origen es organico (conchifero, coralino, etc.) los
resultados del SPT podrian quedar del lado de la inseguridad. En estos casos, resulta recomenda-
ble emplear criterios adaptados a la experiencia local que sobre tales terrenos pueda existir.

3.4.1.2. Ensayos de penetracion estatica

Estos ensayos se realizan hincando una punta conica en el terreno a velocidad reducida, de
modo que el registro de datos se produzca de manera continua. El empuje se aplica mediante un
dispositivo hidraulico que requiere una reaccion: bien el propio peso del vehiculo sobre el que va
montado, bien anclajes en el terreno.

Las modalidades mas extendidas en Espana, y en toda Europa, son el llamado «cono holan-
dés» (o CPT, Cone Penetration Test), normalizado por UNE EN ISO 22476-12, y el piezocono (CPTU).
Este Ultimo es una variante que incluye un sensor para la evaluacion de la presidn intersticial ge-
nerada durante la hinca, asi como la evolucion de su disipacion cuando ésta se detiene, lo que per-
mite caracterizar la capacidad drenante del terreno.

En el ensayo del «cono holandés» la punta, de 10 cm? de seccion y 60° de angulo de apertura
en el vértice (30° de semiangulo conico), se hinca a una velocidad de 2 cm/s (+ 0,5 cm/s), a través
del varillaje al que va unido. Los equipos actuales permiten que la penetracion no se interrumpa,
con lectura continua de la resistencia por punta y fuste, ademas de la determinacion de la presion
intersticial en el caso del piezocono. Los equipos mas antiguos requieren que se interrumpa el en-
sayo para distinguir la resistencia por punta, g, y el rozamiento en el fuste, f,.

El resultado del ensayo permite conocer la resistencia al corte sin drenaje de arcillas blandas.
Suele emplearse la siguiente expresion:

Donde:

s, = Resistencia al corte sin drenaje del terreno atravesado.

N, = Factor adimensional de proporcionalidad.

g, = Resistencia unitaria por la punta al avance del cono (descontado el rozamiento en el fuste).
6, = Presion vertical total al nivel del ensayo.

El coeficiente Ny depende del tipo de terreno, de la profundidad y de otros factores no bien de-
terminados aun. Es habitual adoptar un valor Ny =15, aunque en realidad dicho valor puede variar
entre 5y 20, por lo que resulta recomendable acudir a correlaciones con suelos locales suficiente-
mente contrastadas, o a otras documentadas en publicaciones técnicas.

Las ventajas del ensayo son que resulta rdpido y proporciona datos practicamente continuos
con la profundidad, con escasa alteracion del terreno y que permite incluso obtener informacion
acerca de la permeabilidad y capacidad drenante, si se emplea el piezocono. No obstante, su em-
pleo puede estar limitado a terrenos que oponen poca resistencia a la penetracion, capaces de pro-
porcionar la reaccién mediante anclajes.

En 5.10.2.3 se aplica el resultado del ensayo de penetracion estatica al calculo de la carga de
hundimiento de cimentaciones profundas.
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3.4.1.3. Penetrometros dinamicos continuos

Se realizan, como los estaticos, tomando medidas de forma continua con la profundidad, pero
el sistema empleado para hincar la puntaza metalica es el golpeo de una maza sobre la cabeza del
varillaje (a través de una sufridera).

Existe una gran variedad de ensayos de penetracion dindmica continua, por ejemplo, el Euro-
codigo recoge cuatro modalidades del DP (Dymanic Probing): ligera, media, pesada y superpesa-
da, DPL, DPM, DPH y DPSH, respectivamente, que se distinguen por la energia aplicada, el tamano
de la punta y la penetracién para la que contabilizan los golpes. En Espana estan normalizados en
UNE EN ISO 22476-2.

Uno de los ensayos mas utilizados en Espana y en el resto de Europa es el denominado
Borro. La punta metalica, de 4 - 4 cm?, va unida rigidamente a un varillaje de 32 mm de diametro
—que por tanto es de menor tamano que la referida punta—, cuyo rozamiento con el terreno debe
ser reducido. De este modo, la oposicion al avance se concentra en la punta y el resultado del en-
sayo esta directamente relacionado con la resistencia del terreno al nivel de ésta. No obstante, cuan-
do se alcanzan profundidades considerables (a partir de 15 m, por ejemplo), el rozamiento del vari-
llaje con el terreno puede influir apreciablemente en el resultado. Al terminar el ensayo, se retira el
varillaje, dejando la puntaza perdida.

En el ensayo Borro el resultado, Nz 0 N, es el numero de golpes necesarios para hacer avanzar
la puntaza 20 cm, cuando se deja caer una maza de 65 kg (resulta habitual, no obstante, el empleo de
mazas de 63,5 kg, por analogia con el ensayo SPT) desde una altura de 50 cm. Se prolonga la hinca
hasta alcanzar la profundidad prevista o hasta que se produce «rechazo», lo que ocurre al obtener
dos valores consecutivos de Ny > 85 o cuando no se logre avanzar los 20 cm con 100 golpes.

Existen variantes, como la denominada ensayo tipo Borro superpesado, en la que la maza se
hace caer desde una altura de 75 cm y se emplea una puntaza de 20 cm?.

En los penetrometros dinamicos el rozamiento del varillaje con el terreno debe limitarse y, de
hecho, hay profundidades maximas recomendadas para cada tipo. Durante la ejecucion del ensayo
se debe hacer girar el varillaje sobre su eje, bien manualmente, bien mediante un dispositivo en el
equipo que lo hace regularmente.

La gran variedad de equipos existentes, con distintas puntas, pesos de mazas, alturas de cai-
da, mecanismos de escape de la maza, etc. hace que deban aplicarse correlaciones para poder com-
pararlos. Ello obliga a recomendar que, con los resultados del ensayo, se incluya en los partes cla-
ramente la informacion sobre:

¢ Peso y forma de la maza.

¢ Altura de caida y mecanismo de escape (manual, automatico).
¢ Croquis con la forma y dimensiones de la puntaza.

¢ Penetracidon que corresponde a los golpes contabilizados.

¢ Velocidad de aplicacién de golpeo.

e Interrupciones prolongadas (mas de cinco minutos).

¢ Par aplicado para girar el varillaje, si se mide.

¢ Cualquier medida que se haya empleado para disminuir el rozamiento, correccidn aplica-
da o procedimiento no habitual.

e Cualquier incidencia especial que se quiera hacer constar.

La equivalencia entre dos ensayos de penetracion dindmica continua se basa en que el niUme-
ro de golpes deberia ser inversamente proporcional a la energia especifica de cada uno. Para dos
ensayos con penetrémetros distintos, 1y 2, en el mismo terreno, deberia cumplirse:

N|<Wlh1 ) = 1\’2<W2h2 )
di A drAs
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Donde:

N;=Numero de golpes en el ensayo tipo i.

d; = Penetracion correspondiente al nimero de golpes N, en el ensayo i.
A= Area de la seccion transversal de la punta del penetrémetro |.

h; = Altura de caida de la maza del ensayo i.

W, = Peso de la maza del ensayo i.

En la practica habitual, el resultado del ensayo Borro (en su variante normal, de 50 cm de al-
tura de caida, con escape automatico de la maza) N es superior al indice del ensayo de penetra-
cion estandar, N del ensayo SPT, a gran profundidad (a partir de 6 6 10 m), pero a pequefnas pro-
fundidades su resultado es menor, en parte por influencia del rozamiento en el varillaje del Borro,
aunque esta relacion puede variar mucho’. La experiencia local suficientemente contrastada es im-
prescindible si se quiere aplicar alguna correlacion entre estos ensayos y el SPT.

Se debe ser muy prudente al emplear una correlacion de las existentes para el ensayo SPT a
los resultados de los penetrémetros dindmicos, después de aplicar la equivalencia de energias. No
deberian usarse estos resultados para el calculo de cargas de hundimiento o asientos, salvo que se
cuente con experiencia anterior suficiente en terrenos similares de la zona.

3.4.2. ENSAYOS DE MOLINETE

El ensayo de campo de molinete (Field Vane Test) consiste en hincar un molinete formado por
cuatro placas rectangulares, soldadas con angulos de 90° entre ellas, hasta la profundidad deseada,
y hacer girar el aparato para medir la resistencia al corte del suelo.

Permite determinar la resistencia al corte sin drenaje de suelos cohesivos blandos y muy blan-
dos, asi como su susceptibilidad®, si se gira lo suficiente el molinete como para asegurarse de que
el material en la zona de rotura esta remoldeado y se vuelve a medir la resistencia al corte del sue-
lo remoldeado.

Este ensayo estd en vias de normalizacion a nivel europeo (como parte de EN 22476), exis-
tiendo ademas, entre otras, las siguientes normas ya publicadas: ASTM D 2573 y DIN 4094-4.

3.4.3. PRESIOMETROS Y DILATOMETROS

Los presiometros (referidos a suelos) y los dilatdmetros (en rocas) permiten conocer la defor-
mabilidad horizontal del terreno al aplicar una carga, mediante un dispositivo que se hincha bajo la
presion interior de un fluido. Normalmente se realiza en una cavidad, cilindrica, en el interior de un
sondeo, aunque también existe el ensayo del dilatdmetro plano, que consiste en hincar un util pla-
no, en forma de pala que lleva una membrana circular que se hincha cuando aumenta la presion
del fluido interior.

A la profundidad de ejecucidn, se puede conocer el médulo de deformacién transversal del te-
rreno, asi como la presion limite en el caso de suelos, o caracteristicas de fluencia en el de rocas.

Debidamente interpretados, estos ensayos suministran parametros que caracterizan la defor-
mabilidad del terreno (aunque en rocas pude ser necesario conocer, por otros medios, el modulo
de Poisson), de modo que resultan aplicables al calculo de pilotes cargados lateralmente y también
son Utiles para estimar las cargas de hundimiento y asientos de cimentaciones, tanto superficiales
como profundas. También pueden emplearse en el estudio de tratamientos de mejora del terreno.

El ensayo dilatométrico estd normalizado por UNE EN ISO 22476-11, mientras que el presio-
meétrico se encuentra en vias de normalizacion a nivel europeo (como parte de EN 22476) pudiendo
utilizarse como referencia publicada ASTM D 4719.

7 Véase: JIMENEZ SALAS J. A. y otros (1976): Geotecnia y cimientos I, Editorial Rueda, Madrid, capitulo 5 «Ensayos in situ».

8 Se entiende como «susceptibilidad», la pérdida de resistencia del suelo al alcanzarse grandes deformaciones. Se defi-
ne como «indice de susceptibilidad», el cociente entre la resistencia al corte sin drenaje inicial, y la correspondiente a la fase
final del ensayo, después de girar suficientemente el molinete.
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3.4.4. OTROS ENSAYOS «IN SITU»

Ademas de los ensayos citados conviene hacer mencion de otros que también se utilizan para
estudiar las condiciones de cimentacion de estructuras y terraplenes de carretera.

3.4.4.1. Ensayos de placa de carga

Consisten en medir el asiento de una placa rigida apoyada sobre el terreno al aplicarle cargas
crecientes generalmente en ciclos, con el objetivo de determinar las caracteristicas de deformacién
vertical y resistencia de suelos y masas rocosas.

Puede realizarse sobre la superficie horizontal del terreno o en el fondo de una excavacion, y
sus resultados son aplicables al estudio de asientos y cargas de hundimiento de cimentaciones su-
perficiales, o a la deformabilidad de rellenos artificiales o terraplenes compactados.

El tamano de la placa debe ser suficiente para que el ensayo no se vea afectado por variacio-
nes aleatorias en terrenos muy heterogéneos si bien, en general, sus dimensiones suelen ser mo-
deradas (cuadradas o mas generalmente circulares de 30, 60 6 76,2 cm de didametro), por lo que los
resultados son aplicables a un espesor de terreno pequeno bajo la placa.

En Espana el ensayo de carga con placa circular se encuentra normalizado por UNE 103808.

3.4.4.2. Ensayos de permeabilidad

La permeabilidad del terreno puede medirse «in situ» de modos diversos, llevando a cabo en-
sayos en calicatas, pozos o sondeos. Los resultados permiten conocer la permeabilidad media de la
zona afectada, cuyas dimensiones (las de la zona de afeccion) pueden variar de los decimetros a los
centenares de metros.

Es posible medir el descenso de nivel de agua en una calicata que se ha llenado por encima
del nivel piezométrico existente en el terreno o, al contrario, el ascenso después de haberlo rebaja-
do bombeando agua, al cabo de distintos intervalos de tiempo, y deducir la permeabilidad del te-
rreno. También se puede mantener fijo el nivel y medir el caudal de agua que debe aportarse o bom-
bearse para seguir manteniéndolo fijo.

De igual modo, en un sondeo se pueden realizar los ensayos tipo Lefranc, midiendo los nive-
les (carga variable) o los caudales (nivel fijo) en las variantes de nivel freatico elevado o rebajado
previamente.

Los ensayos Lugeon, por el contrario, miden los caudales que admite el terreno cuando se in-
yecta agua a presiones crecientes en un tramo de sondeo obturado por sus dos extremos.

Para determinar con mayor precision la permeabilidad, se realizan ensayos de bombeo en pozos,
en régimen permanente o transitorio, midiendo el nivel piezométrico del terreno a diversas distancias
del pozo. La complicacion y elevado coste de estos ensayos en pozos solo se justifica cuando la per-
meabilidad resulte un factor critico, como por ejemplo, en grandes excavaciones bajo el nivel freatico.

3.4.4.3. Pruebas de campo, construcciones experimentales, ensayos de cimentaciones

Existen ocasiones en las que, por la importancia de la obra o por la novedad de algun proce-
dimiento o material empleado, puede ser recomendable realizar pruebas especiales, en las que se
miden deformaciones de elementos o, incluso, se llega hasta la rotura de alguna construccion rea-
lizada ex profeso. Pueden citarse:

¢ Control de perforacion de sondeos o taladros.
¢ Pruebas de hinca de pilotes.
* Pruebas de carga de pilotes, horizontales o verticales, en servicio o hasta rotura.
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¢ Pruebas de carga de anclajes.
e Terraplenes de prueba.

En estos casos, se instrumentaran adecuadamente a los fines perseguidos las cimentaciones
o los elementos que se vayan a probar, obteniéndose de la interpretacion de las medidas de defor-
maciones y cargas aplicadas, datos Utiles para el disefo, como estimacion de asientos (mddulos de
deformacion), caracteristicas de consolidacion (modulos edométricos), comprobacion del coeficien-
te de seguridad frente a rotura estructural, etc.

3.4.4.4. Ensayos «in situ» diversos

Ademas de los mencionados, se realizan muchos otros ensayos y pruebas sobre el terreno que
pueden servir para obtener datos en la fase de proyecto o para estudiar el comportamiento de las
obras ya realizadas. Para conocerlos y aplicarlos cuando sea necesario, se debe recurrir a publica-
ciones especializadas, ya que quedan fuera del alcance de esta Guia.

3.4.5. ToMA DE MUESTRAS

Segun lo previsto en el plan de reconocimientos, se deberan tomar muestras de los lugares es-
pecificados, para identificar y determinar las propiedades geotécnicas del terreno mediante ensayos
de laboratorio. El nimero y procedencia de las muestras dependera, por tanto, de los datos que sea
necesario conocer para elaborar el informe geotécnico.

Las propiedades que pueden determinarse a partir de una muestra dependen del grado de al-
teracion que ésta presenta, esto es, de las modificaciones que sufra en su estructura desde su si-
tuacion original en el terreno natural hasta que, después de extraerse mediante sondeos, calicatas
u otros procedimientos, llegue al laboratorio.

Se considera que una muestra es inalterada si mantiene las caracteristicas siguientes:

e Tamano de las particulas.
Humedad.

Densidad.

indice de densidad.
Permeabilidad.
Compresibilidad.

¢ Resistencia al corte.

Una muestra estaria totalmente alterada si ninguna de estas propiedades se conservase razo-
nablemente proxima a los valores naturales «in situ».

Debe evitarse el lavado o segregacion de las particulas (salvo que alguna razén particular lo
justifiqgue en un caso concreto), porque motivaria que cualquier ensayo sobre la muestra no fuese
representativo.

Una posible relacion no exhaustiva, de propiedades que se determinan a partir de las mues-
tras, comenzando por datos que requieren muestras mas inalteradas, hasta los que se obtienen in-
cluso de las mas alteradas, seria:

Compresibilidad, permeabilidad y resistencia al corte.

Densidad, indice de densidad, porosidad, permeabilidad.

Humedad natural.

Limites de Atterberg, densidad de las particulas, contenido de materia organica, granulo-
metria.

Una muestra inalterada puede obtenerse mediante el empleo de un tubo tomamuestras que
perturbe lo menos posible el terreno al hincarse, por lo que debe ser de borde afilado y pared del-
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gada. En la seccion de estos tubos, la relacion del area interior (que ocupa la muestra) al area total
exterior (que penetra en el terreno) es indicativa de la calidad de la extraccién. Los tomamuestras
tipo «Shelby» se emplean en Espana para extraer muestras poco alteradas al hincarlos en suelos
blandos. En terrenos mas duros se utilizan baterias dobles o triples.

También es posible obtener muestras inalteradas de ciertos testigos de sondeos, o tallando
manualmente un bloque en el terreno, en paredes de pozos, zanjas o calicatas que se hayan enti-
bado. Deben sellarse y transportarse con cuidado para que no se alteren y almacenarse en una «ca-
mara humeda» hasta el momento de su empleo en laboratorio.

Las muestras alteradas, bien sean testigos de sondeos o tomadas de excavaciones efectuadas
manualmente o con maquinaria, pueden transportarse en bolsas o sacos sin que se pierda mate-
rial, debiendo ser convenientemente etiquetadas.

En cualquier caso, el grado de alteracion de la muestra debe estimarlo el técnico responsable
de los reconocimientos de campo que al supervisar la extraccion debe asegurarse de que todo el
procedimiento se documente de forma apropiada.

Debe hacerse constar, para cada muestra (o grupo homogéneo de ellas):

e |dentificacion (nombre o cddigo) de la muestra y procedencia: sondeo o calicata, punto de
extraccion con coordenadas conocidas.

Fecha y operario que efectia la toma.

Procedimiento empleado, caracteristicas del tomamuestras.

Cota absoluta de la superficie del terreno y posicion del nivel freatico.

Profundidad a la que se toma la muestra: su limite superior y limite inferior.

Columna litolégica de la vertical correspondiente.

Detalles del procedimiento, incidencias de perforacion (si es un sondeo), o cualquier de-
talle que se considere relevante.

Desde el momento de tomar la muestra, debe rotularse adecuadamente su envoltorio, de for-
ma que durante el transporte y almacenamiento®, hasta que se ensaye en laboratorio, se la pueda
identificar sin riesgo de confusiones.

3.5. ENSAYOS DE LABORATORIO

Los ensayos de laboratorio mas sencillos y frecuentes estan destinados a definir la naturaleza
del terreno, y se recogen en el epigrafe 3.5.1. Los ensayos de laboratorio destinados al estudio de
la resistencia, la deformabilidad y la permeabilidad son mas complejos y se realizan para caracteri-
zar terrenos previamente identificados.

Todos los ensayos de laboratorio deben ir precedidos por una descripcion de la muestra, que
incluira los detalles relativos a su grado de alteracion, embalaje, transporte y conservacion en la-
boratorio y procedimientos de ensayo empleados.

Debe distinguirse entre dos tipos de «muestras»: la que se toma «in situ» y la que posterior-
mente se ensaya en laboratorio, a veces llamada «probeta», que se elabora o «prepara» a partir de
la anterior. Una muestra de terreno normalmente puede dar lugar a varias probetas ensayadas en
el laboratorio, si su tamano lo permite.

Segun la preparacidn de las muestras que se van a ensayar, se clasifican en:
¢ Inalterada: Cuando procede de una muestra inalterada de campo, cuyas caracteristicas no
varian al tallarla o prepararla.
e Alterada: Cuando se tomo o lleg6 alterada, o fue modificada por la preparacion.

e Remoldeada: Totalmente alterada, con humedad similar a la natural.

® La recepcion, almacenamiento y preparacion de muestras para ensayos de suelos en laboratorio, se encuentra norma-
lizada en Espana por UNE 103100.
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e Recompactada: Cuando para colocar la muestra en el molde se ha ejercido presion.

¢ Reconstituida: Cuando se hace consolidar una muestra amasada con exceso de agua.

3.5.1. IDENTIFICACION, CLASIFICACION Y ESTADO

Los ensayos que permiten enmarcar los suelos en grupos de caracteristicas similares, segun
el sistema unificado de clasificacién de suelos (propuesto por Casagrande), son:

¢ Granulometria: Por tamizado (UNE 103101) y por sedimentacion (UNE 103102) para la frac-
cién fina.

e Limites de Atterberg: Limite liquido (UNE 103103), plastico (UNE 103104) y de retraccién
(UNE 103108).

No es necesario, para realizar estos ensayos, que las muestras sean inalteradas, puesto que de-
ben desmenuzarse previamente.

En cuanto a los relacionados con la densidad y humedad de los suelos', los que requieren
muestras inalteradas son los que proporcionan informacién mas valiosa:

¢ Densidad natural, densidad seca.
¢ Humedad natural.

y los que también se pueden llevar a cabo sobre muestras alteradas:

¢ Peso especifico de las particulas o densidad relativa de las mismas (UNE 103302).
¢ Densidad minima (UNE 103105) y maxima (UNE 103106) de arenas.

Sobre un suelo es posible efectuar una gran cantidad de analisis quimicos, que pueden tener
interés para el ingeniero, siendo los de mayor aplicacion geotécnica (o estructural) los que siguen:

e Contenido en sulfatos (de manera cualitativa en UNE 103202 y cuantitativa en UNE
103201).

e Contenido en carbonatos (UNE 103200).

¢ Contenido de sales solubles (UNE 103205).

¢ Contenido de yeso (UNE 103206)

e Materia organica (UNE 103204).

¢ Analisis del agua intersticial.

La identificacién petrogréfica de las rocas se realiza mediante estudios de ld&mina delgada al mi-
croscopio.

3.5.2. RESISTENCIA AL CORTE DE SUELOS
3.5.2.1. Ensayo de compresion simple

Es un método sencillo y rapido para conocer la resistencia al corte de los suelos cohesivos,
pero no de los puramente granulares, ya que, al ser un ensayo no confinado, la muestra debe man-
tenerse intacta sin disgregarse. Son necesarias muestras inalteradas o poco alteradas en suelos de
consistencia media, firme o muy firme, o recompactadas en otro caso, puesto que la presencia de
fisuras puede afectar al resultado del ensayo.

1% |ndependientemente de las condiciones de alteracion de la muestra, la determinacion de la humedad de un suelo se
encuentra normalizada en UNE 103300, y la de la densidad en UNE 103301.
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Debido a la aplicacion de Unicamente una tension vertical durante el ensayo, siendo las hori-
zontales nulas, una construccion simple del circulo de Mohr con 6, =6,y 6, = 65 =0, proporciona la
resistencia al corte sin drenaje s, en funcion del valor de pico de la resistencia a compresion sim-
ple sin confinamiento medida en el ensayo, q,;

Debido a los efectos de la succion, el valor de la resistencia al corte sin drenaje que se obtiene
en este ensayo puede resultar claramente mayor que el que se obtiene por otros procedimientos de
ensayo, en los que antes de aplicar las cargas, se procede a la saturacién completa de la muestra.

Para todas las probetas se calculara la humedad y densidad seca de otra porcion de la misma
muestra en las condiciones previas al ensayo. Se indicara, igualmente, si se ha efectuado correc-
cion del area de la seccion transversal para calcular las tensiones.

El diametro de las probetas (30 6 72 mm, normalmente) esta relacionado con el maximo ta-
mano de las particulas del suelo, pero debe decirse que si abunda la fraccion granular, el resultado
del ensayo puede ser impreciso.

Este ensayo se encuentra normalizado en Espana por UNE 103400.

3.5.2.2. Ensayo de corte directo

Consiste en reproducir las condiciones ideales de rotura por cortante en una superficie plana
de suelo, con una tension normal (vertical) conocida y una tensién horizontal de corte que se va in-
crementando hasta rotura, al aplicar una fuerza horizontal a la mitad superior del molde, mientras
que la mitad inferior permanece fija.

Los equipos de corte usuales permiten ensayar muestras de 60 - 60 mm. Existen equipos de
mayor tamano (30 - 30 cm), y excepcionalmente se pueden ensayar muestras de 1-1 m.

El ensayo es aplicable tanto a suelos cohesivos como granulares, sean las muestras alteradas
o inalteradas, aunque en el caso de muestras alteradas su preparacidén y compactacidn en el mol-
de influye en el resultado. Las muestras arenosas pueden prepararse para una densidad similar a
la del terreno natural, pues una probeta de muestra arenosa inalterada es dificil de conseguir y no
suele resultar recomendable, al requerir técnicas especiales no siempre exitosas.

En cuanto a las condiciones de saturacidn de la probeta, y de disipacion de presiones intersti-
ciales, el ensayo puede realizarse de las siguientes maneras, definitorias precisamente del tipo de
ensayo de corte directo realizado:

e UU (Unconsolidated-Undrained): Se comienza a aplicar tension de corte antes de que el
suelo haya podido consolidar bajo la presion vertical. La velocidad de aplicacion de la ten-
sién horizontal no permite drenar el agua de la probeta, por lo que, si es cohesiva y esta
saturada, puede producirse exceso de presiones intersticiales.

e CU (Consolidated-Undrained): Se permite consolidar la probeta antes de aplicar tension
horizontal. Posteriormente, al aplicar las tensiones de corte, no hay drenaje.

¢ CD (Consolidated-Drained): Varia respecto al anterior en que la tension de corte horizon-
tal se aplica tan lentamente que el exceso de presion intersticial que se produce es tan pe-
queno que puede despreciarse.

Ademas, las probetas pueden ensayarse con la humedad natural que presenten, normalmen-
te semisaturadas, o bien saturarse completamente con agua anadida en el aparato de ensayo.

Los resultados del ensayo permiten conocer la cohesidn, ¢, y el angulo de rozamiento interno,
¢, del suelo, bien en tensiones totales o efectivas (suponiendo que se haya medido la presion in-
tersticial, u).

Este ensayo se encuentra normalizado en Espana por UNE 103401.
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3.5.2.3. Ensayo triaxial

Permite determinar las caracteristicas de resistencia y deformacion de los suelos de un modo
mas preciso y completo que los dos ensayos anteriores. Se emplean, normalmente, probetas cilin-
dricas envueltas en una membrana deformable, situadas dentro de una célula en la cual existe un
fluido que, como tal, transmite una presidn uniforme en todas direcciones a la probeta. La tension
vertical adicional (llamada tensidn desviadora) se transmite mediante un piston que actua paralela-
mente al eje del cilindro sobre la cabeza plana de la probeta.

La probeta cilindrica estd sometida a un estado «biaxial» de tensiones realmente, ya que las
dos tensiones principales horizontales (radiales) son idénticas. Para realizar un ensayo verdadera-
mente triaxial, existen aparatos especiales que actian sobre masas prismaticas de suelo, si bien su
empleo no esta aun extendido.

El ensayo puede aplicarse a suelos cohesivos o granulares, con muestras inalteradas o altera-
das, aunque resulta complicado preparar probetas inalteradas partiendo de suelos granulares. Sue-
len emplearse probetas de varios diametros, con un minimo de 38 mm, y con altura normalmente
doble del diametro.

Segun las condiciones de presion intersticial en la probeta, existen varios tipos de ensayo triaxial:

* UU (Unconsolidated-Undrained): Se comienza a aplicar tension desviadora sin dejar
consolidar el suelo. Se cierra la valvula del drenaje que extrae agua del interior de la
membrana que contiene a la probeta, por lo que pueden crecer las presiones intersti-
ciales.

* CU (Consolidated-Undrained): Se permite consolidar el suelo antes de comenzar el en-
sayo. Posteriormente, no hay drenaje, ya que la valvula se cierra al concluir la consoli-
dacién. Para acelerar la consolidacion de suelos cohesivos, se pueden aplicar dispositi-
vos drenantes entre la probeta y la membrana. Suele medirse la presion intersticial en
la probeta.

* CD (Consolidated-Drained): Todo el ensayo se lleva a cabo con el drenaje abierto.

Es usual saturar las probetas previamente aplicando una contrapresion de 6 bares, aun-
que también puede realizarse el ensayo tipo UU con la muestra semisaturada. No obstante, si
la muestra no estaba saturada, ya se produce una cierta consolidacion al aplicar la presion de
célula.

El ensayo puede ser de deformacidn controlada o de carga controlada, segun cudl sea el
parametro que se hace variar de forma continua, midiendo el otro en cada intervalo de tiempo.
En cualquier caso, se debe registrar la carga vertical aplicada cada 0,5% de acortamiento verti-
cal de la probeta, como minimo. Aunque los modernos equipos registran estos datos casi ins-
tantdneamente, resulta esencial que todo el procedimiento se desarrolle con gran cuidado, ya
que los valores derivados de los resultados dependen estrechamente de la precision de estas
medidas.

Pueden deducirse los parametros de resistencia (c, 0) y deformabilidad (E, v) del suelo, en las
condiciones de corto plazo (no drenadas, con el ensayo UU) o a largo plazo (drenadas, con ensayo
CD o con CU midiendo presiones intersticiales), que resultan de gran interés en la mayoria de pro-
blemas geotécnicos.

Puesto que el ensayo reproduce el comportamiento de un suelo bajo diferentes condiciones de
confinamiento, es recomendable que la presion de célula empleada esté en relacion con lo espera-
ble en el terreno natural a la profundidad cuyas caracteristicas se quiere investigar. Normalmente
se ensayan tres probetas, con una presion de célula que es, respectivamente, 0,5, 1y 3 bares ma-
yor que la contrapresién con la que se satur6 la muestra. Deberian especificarse otros valores al en-
cargar los ensayos, si las condiciones del problema lo requieren.

Este ensayo se encuentra normalizado en Espana por UNE 103402.
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3.5.2.4. Otros ensayos de resistencia

Muchas otras pruebas permiten conocer o estimar la resistencia del terreno (bien sea al corte,
a la penetracion, etc.).

En obras de carretera se emplea el ensayo CBR (California Bearing Ratio), que permite deter-
minar de modo rapido la capacidad de soporte de los suelos para emplearlos en plataformas, ba-
ses y subbases de firmes. Se basa en medir la fuerza necesaria para hacer penetrar un piston cilin-
drico en la muestra. En Espana se encuentra normalizado por UNE 103502.

También pueden citarse el ensayo de molinete de laboratorio, el penetrometro de laboratorio,
el ensayo de corte simple, y el ensayo de corte anular, el cual resulta especialmente interesante si
se quiere conocer con precision el valor residual de la resistencia al corte.

3.5.3. DEFORMABILIDAD, ENSAYO EDOMETRICO

Para el estudio especifico de la consolidacidn de suelos arcillosos, sobre todo si son blandos, se
ha desarrollado el ensayo edométrico, que puede aplicarse también a cualquier tipo de material re-
compactado, pero que proporciona los resultados mas relevantes con muestras de arcilla inalteradas.

Normalmente, en el edometro se colocan probetas totalmente saturadas, ya que los suelos
parcialmente saturados asientan instantdaneamente de modo apreciable al aplicarles una carga ver-
tical. No obstante, para estudiar fendmenos como el colapso, o la expansion de suelos metaesta-
bles, pueden ensayarse probetas no saturadas, o a las que se anade el agua necesaria tras haber-
las cargado verticalmente.

El ensayo edométrico reproduce la consolidacion unidimensional (véase epigrafe 4.8.2), es
decir, aquélla en la que no tiene lugar flujo de agua ni deformacion del suelo mas que en la di-
reccion vertical, ya que la probeta se encuentra confinada horizontalmente por un molde cilin-
drico rigido e impermeable. La salida del agua expulsada por el suelo al disminuir de volumen
se produce a través de las piedras porosas situadas en la cara superior e inferior de la probeta
(o por una sola de ellas y entonces el tiempo necesario para completar el ensayo es tedricamente
cuatro veces mayor).

Tras conseguir que se ajuste la pastilla de suelo a las placas mediante una pequena presion de
sellado, se aplican una serie de cargas verticales crecientes, que suelen duplicarse en cada escalon,
y llegan a la presion de preconsolidacion de la muestra, como minimo. Es habitual que la presion
maxima sea de 1 MPa, aunque al encargar el ensayo pueden fijarse las presiones que mejor se ajus-
ten al problema estudiado. Cada escalén de carga debe mantenerse al menos un dia; no resultan
apropiados intervalos de tiempo menores, aun cuando un posible criterio seria conservar la carga
hasta que se estabilice la lectura de deformacion vertical.

Después de llegar a la maxima presion, se descarga la probeta en varias etapas.

El resultado del ensayo es, para cada escalon de medida, la presion vertical aplicada y la de-
formacion observada en la muestra. Suele confeccionarse un grafico que representa en ordenadas
el indice de poros y en abscisas la presion vertical efectiva en escala logaritmica, (log 6., €).

De la correcta interpretacion de estos datos puede deducirse la presion de preconsolidacion p,,
los indices de compresion C,, entumecimiento C;, y el coeficiente de consolidacion C,, si la mues-
tra era inalterada.

Los ensayos edométricos son muy apropiados cuando se quieren estudiar los problemas de
asientos diferidos que plantean los suelos arcillosos blandos, por ejemplo cuando se construye un
terraplén sobre ellos.

Resulta muy frecuente, en la practica, que los tiempos de consolidacién reales, medidos en
obra, sean menores que los calculados a partir de los datos de laboratorio.

Este ensayo se encuentra normalizado en Espana por UNE 103405.
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3.5.4. ENSAYOS DE COMPACTACION

En la construccion de terraplenes y otros rellenos para obras de carretera es importante cono-
cer qué densidad (y qué consistencia, por tanto) puede alcanzarse al compactar los materiales que
los constituyen. La influencia de la humedad de puesta en obra resulta, en muchas ocasiones, de-
terminante, por lo que el control de calidad de los terraplenes se basa en los resultados de estos
ensayos, que relacionan la humedad con la densidad seca maxima conseguida. Cuando alguna es-
tructura se apoye sobre un relleno, el estudio de su compactacion sera esencial.

Las muestras que se ensayan pueden ser practicamente de cualquier tipo, ya que la estructu-
ra del suelo se altera a proposito con la compactacion, y la granulometria permite llegar hasta a gra-
vas de unos 256 mm de tamano maximo.

Se emplean sobre todo los ensayos Proctor: el normal (PN) y el modificado (PM).

En el PN, un molde cilindrico de practicamente 1 litro de capacidad se rellena de suelo con una
cierta cantidad de agua, en tres tongadas, cada una de las cuales se compacta con 25 golpes de una
maza de 2,5 kg que cae desde una altura de 30,5 cm. Se determina la humedad y la densidad re-
sultante. El procedimiento se repite con varias humedades, hasta dibujar una curva en la que se re-
presenta en ordenadas la densidad seca y en abscisas la humedad (w, p,) con un nimero de pun-
tos suficiente para que el maximo de la densidad seca pueda determinarse claramente.

De un suelo compactado con una humedad menor que la 6ptima se dice que esta «del lado
seco», mientras que si la humedad es mayor estara «del lado humedon».

El PM emplea energias de compactacion mas altas, con maza de 4,5 kg cayendo desde 46 cm,
en un molde de mayor tamafo (v =2.320 cm®), que también puede usarse para el ensayo normal si
el tamano maximo del suelo supera los 20 mm. Produce densidades secas maximas superiores a
las del PN (habitualmente entre un 5% y un 15% mas) con humedades optimas menores. Las ener-
gias reales de puesta en obra, con los actuales medios de compactacion, suelen estar situadas en-
tre los valores del PN y del PM.

El ensayo Proctor normal se encuentra normalizado en Espana por UNE 103500 y el Proctor
modificado por UNE 103501.

Ya que la compactacion de suelos arcillosos en obra no suele producirse Unicamente por im-
pacto, sino mas bien por amasado, se han desarrollado otros ensayos que reproduzcan mejor este
efecto, de los que el mas conocido es el compactador manual de Harvard.

3.5.5. ENSAYOS DE ROCAS

Sobre las rocas se aplican ensayos especificos, bien destinados a considerar su empleo como
materiales (escolleras, pedraplenes), bien para caracterizar macizos sobre los que apoyen estructu-
ras, estudiar su estabilidad, etc.

Entre los ensayos de clasificacion, pueden citarse los de:

¢ |dentificacion y descripcion.

e Determinacion de humedad y absorcion.
¢ Densidad y porosidad.

e Ensayos petrograficos de ld&mina delgada.

Ensayos de deformacion y resistencia son, por ejemplo:

¢ Ensayo de resistencia a compresion uniaxial (compresion simple) de probetas de roca
(UNE 22950-1). Resulta sumamente interesante la instrumentacion de dichas probetas con
bandas extensomeétricas.

e Ensayo triaxial de probetas de roca (UNE 22950-4).
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* Ensayos de resistencia frente a cargas puntuales (UNE 22950-5) -PLT, Franklin-. Permiten
calcular indirectamente la resistencia a traccion y compresion.

¢ Ensayo brasileno (UNE 22950-2). Calcula la resistencia a traccion rompiendo una probeta
con forma de rebanada cilindrica, por compresion diametral.

¢ Ensayo de corte directo, especialmente en discontinuidades como diaclasas.

® Ensayo para la determinacion del modulo de elasticidad y del mdédulo de Poisson
(UNE 22950-3).

Hay ensayos de durabilidad y desgaste, como:

Ensayo de durabilidad SDT (Slake Durability Test).

Ensayo de desgaste de Los Angeles (UNE EN 1097-2).

Ensayo de desgaste Deval y Micro-Deval (UNE EN 1097-1).

Ensayos de resistencia a agentes quimicos: sulfato sédico, magnésico, etc.
Resistencia a la inmersién en agua (UNE 146510).

Resistencia a ciclos de humedad-sequedad (UNE 146511), o hielo-deshielo.

Otros ensayos diversos:
* Ensayo Pundit (o pequena sismica), que mide la velocidad de propagacion de las ondas
sismicas en testigos rocosos.

* Ensayos de permeabilidad, haciendo pasar el agua a través de la pared de probetas talla-
das en forma tubular.

* Ensayos de hinchamiento, en rocas con alto contenido de arcilla.

3.5.6. OTROS ENSAYOS DE LABORATORIO

Ademas de los ya mencionados, conviene citar los ensayos siguientes:

3.5.6.1. Permeabilidad

Como ya se ha puesto de manifiesto, la permeabilidad de los suelos cohesivos puede dedu-
cirse de los ensayos edométricos. En los ensayos triaxiales, si se mide el flujo de agua extraida de
la probeta, también es posible calcular la permeabilidad de muestras de cualquier naturaleza.

El ensayo especifico de permeabilidad se lleva a cabo en aparatos denominados permeame-
tros, que pueden funcionar en régimen permanente (con gradiente hidraulico, o carga, constante) o
transitorio, con carga variable.

El ensayo de determinacion de la permeabilidad de una muestra de suelo en laboratorio, so-
metida a carga constante, estd normalizado en Espana por UNE 103403.

3.5.6.2. Ensayos dinamicos

En ocasiones, es necesario caracterizar la respuesta del terreno frente a acciones dindmicas,
como por ejemplo las cargas ciclicas que transmiten las cimentaciones de grandes maquinas, o el
trafico muy pesado, y especialmente la actuacion de los sismos. Existen ensayos de laboratorio con
este proposito, como por ejemplo:

e Ensayo de corte simple ciclico, que permite determinar el potencial de licuefaccion de los
suelos granulares.

e Ensayo de columna de resonancia, para calcular el modulo eléstico y el amortiguamiento
de suelos granulares o cohesivos.
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e Ensayo triaxial ciclico, que permite conocer la deformabilidad y resistencia de suelos bajo
cargas dinamicas.

e Torsion ciclica, etc.

3.5.6.3. Ensayos diversos

Entre los que se suelen hacer en laboratorio y no se han citado anteriormente, estan:

* Ensayos de hinchamiento para suelos expansivos'": Determinan la presion de hincha-
miento (UNE 103602) y el hinchamiento libre (UNE 103601).

* Ensayo de colapso (UNE 103406): Permite determinar la magnitud del colapso unidimen-
sional que se produce al inundar un suelo semisaturado.

¢ Ensayos en célula Rowe: Son ensayos de compresibilidad que se llevan a cabo en una cé-
lula edométrica de 25 cm de diametro.

* Ensayos de dispersividad o dispersabilidad de arcillas: Andlisis quimico del agua de ad-
sorcién, ensayo de dispersion por doble densimetro, ensayos tipo «pin-hole», etc.

¢ En el estudio de suelos parcialmente saturados es interesante la determinacion de la suc-
cion en relacion con la humedad, en ciclos de humectacion y secado.

3.6. AMPLITUD E INTENSIDAD DE LOS RECONOCIMIENTOS

Como norma general, los reconocimientos del terreno deben ser suficientemente amplios (o
extensos), de manera que permitan conocer el terreno en las zonas de influencia de las cimenta-
ciones. Esa amplitud no so6lo debe ser suficiente en planta, respecto al eje del trazado, sino también
en profundidad, hasta sobrepasar la zona donde las cargas de cimentacion pueden tener efecto.

Las zonas amplias deben reconocerse mediante técnicas adecuadas (cartografia geoldgica, reco-
nocimientos geofisicos, rozas y/o calicatas y algunos sondeos mecanicos y/o ensayos de penetracion
continuos). Generalmente sera suficiente alcanzar un conocimiento global que permita decidir la ubi-
cacion precisa del trazado, la situacién de las obras de fabrica y las tipologias de sus cimentaciones.

En el entorno de los cimientos, el conocimiento del terreno debe ser mas detallado. Han de carac-
terizarse los distintos suelos y/o rocas que aparezcan en el subsuelo y han de investigarse otros detalles,
en particular los relativos a la situacién del agua en el terreno. En las zonas de afeccion de las cimenta-
ciones han de intensificarse los reconocimientos hasta que la informacion obtenida sea suficiente.

Al objeto de ilustrar lo que se entiende por «suficiente», a continuacion se incluyen algunos
conceptos aplicados a situaciones concretas. Con ello se espera ayudar al ingeniero en la decisién
relativa a la intensidad de los reconocimientos del terreno.

3.6.1. CALIFICACION DEL TERRENO PARA DETERMINAR LA INTENSIDAD DEL RECONOCIMIENTO

La intensidad de los reconocimientos necesarios para estudiar las cimentaciones en obras de
carreteras depende de la naturaleza del terreno y del tipo de obra a estudiar.

La naturaleza del terreno puede clasificarse segun dos caracteristicas esenciales que son la varia-
bilidad y la capacidad portante relativa (respecto a la necesaria para soportar bien la obra en cuestion).

* Respecto a su variabilidad, los terrenos pueden calificarse en homogéneos, normales y he-
terogéneos, segun se indica a continuacion.

™ Un método cualitativo para la identificacion rapida de suelos que puedan presentar problemas de expansividad es el
denominado del aparato de Lambe, normalizado en Espafna por UNE 103600.
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¢ Respecto a su capacidad de soporte relativa a la ejecucion de una determinada cimenta-
cion (condiciones de cimentacion), pueden distinguirse situaciones favorables, normales
o adversas, segun se especifica mas adelante.

3.6.1.1. Variabilidad del terreno

Las caracteristicas del terreno suelen variar de un lugar a otro segun leyes mas o menos prede-
cibles. Se considera que la variabilidad de un terreno es «normal» cuando las caracteristicas geotéc-
nicas en la vertical de un punto pueden predecirse con precision adecuada al fin que se persigue, in-
terpolandolas entre las obtenidas en sondeos espaciados aproximadamente unos 20 m entre si.

3.6.1.2. Condiciones de cimentacion

Las condiciones de cimentacion pueden ser similares, mejores o peores que las correspondien-
tes a una situacion que se podria clasificar como «normal». Una situacion «normal» es aquella que,
conduciendo a una cimentacion usual, relativamente facil de ejecutar y sobre la que se tiene cierta ex-
periencia previa, no resulta especialmente sensible a las variaciones de calidad esperables en el te-
rreno de cimentacion.

Condiciones de cimentacion adversas (peores que lo normal) pueden darse en aquellos terrenos
problematicos que obliguen a utilizar procedimientos especiales de cimentacion. Para ilustrar esta si-
tuacion se citan los siguientes ejemplos: cimentaciones de terraplenes, puentes o muros en medias la-
deras de estabilidad dudosa y cimentaciones de terraplenes sobre suelos excepcionalmente blandos.

Condiciones de cimentacion favorables (mejores que lo normal) son aquellas en las que la so-
lucion aplicada es de buen comportamiento aunque las condiciones del terreno cambien dentro del
rango esperado. Como ejemplo puede citarse la cimentacidon de puentes en rocas sedimentarias
subhorizontales sanas en terrenos llanos, apoyo de terraplenes en terrenos llanos, competentes y
con el nivel freatico bajo, etc.

3.6.2. CLASES DE RECONOCIMIENTOS DEL TERRENO

Atendiendo a la clasificacion del apartado precedente el reconocimiento necesario puede cali-
ficarse como intenso, normal y reducido, aunque conviene considerar que existen algunas situa-
ciones en las que la acusada problematica del terreno requiere un reconocimiento especialmente in-
tenso. También en el otro extremo, en situaciones homogéneas y favorables no seria necesario mas
gue un reconocimiento geotécnico esporadico. La relacion que existe entre las condiciones del te-
rreno y la intensidad de los reconocimientos se indica en la tabla 3.5.

TABLA 3.5. CLASES DE RECONOCIMIENTO

VARIABILIDAD
DEL TERRENO
CONDICIONES DE
CIMENTACION
Especial Intenso Normal
Intenso Normal Reducido
Normal Reducido Esporadico

El documento donde se programen los reconocimientos debe contener informacion suficiente
para poder calificar la situacion y, en consecuencia, decidir sobre la intensidad del reconocimiento
geotécnico que se necesita.
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Antes de iniciar la realizacidn de una campana de reconocimiento geotécnico, se debe ha-
ber analizado previamente la situacion correspondiente y haber identificado los objetivos de los
reconocimientos, de manera que el numero de puntos de reconocimiento y su situacion estén ya
bastante condicionados por la geometria prevista de las obras a realizar y por la informacion pre-
existente.

Es posible que durante la propia campana de reconocimiento se observe que las condiciones
son mas o menos homogéneas o favorables que lo previsto al iniciarla. En esos casos conviene re-
plantear la situacion y ampliar o reducir la intensidad de la campana consecuentemente.

3.6.3. NUMERO DE PUNTOS DE RECONOCIMIENTO EN CAMPANAS DE INTENSIDAD NORMAL

De acuerdo con lo indicado en el apartado precedente, y segun se detalla en la tabla 3.5, una
campana de reconocimiento se considera de intensidad normal cuando el terreno es normalmente
homogéneo y las condiciones de cimentacion son también normales. Esta intensidad de reconoci-
miento también seria aplicable a situaciones de terreno heterogéneo, siempre que, la cimentacién
no sea sensible a esa heterogeneidad (condiciones favorables). También seria aplicable a condicio-
nes de cimentacion adversas siempre que, el terreno sea mas uniforme u homogéneo que lo que
en esta Guia se define como normal (véase epigrafe 3.6.1).

La intensidad de los reconocimientos en las campanas de intensidad normal depende del tipo
de cimentacién a estudiar, segun se ilustra en la tabla 3.6. En esa tabla se indica el nimero (o la se-
paracion) de perfiles transversales al eje de la carretera que deben investigarse y el numero de pun-
tos de reconocimiento que deben hacerse en cada perfil.

Como notas aclaratorias a la tabla 3.6 quieren apuntarse las siguientes:

a) Normalmente, en cada punto de reconocimiento se realizara un sondeo mecanico con los
requerimientos de longitud, toma de muestras y ensayos que se indican en los epigrafes
3.6.8 y 3.6.9. No obstante, parte de los sondeos pueden sustituirse por los siguientes re-
conocimientos:

¢ En suelos blandos, entre 1/3 y 2/3 de los puntos deben reconocerse mediante ensayos
penetrométricos estaticos, piezocono preferiblemente.

¢ En suelos cuya consistencia sea «media» o0 algo menor que «media», hasta la mitad de
los puntos del reconocimiento pueden sustituirse por ensayos penetrométricos dinami-
cos continuos.

¢ En situaciones de suelo firme o muy firme, hasta la mitad de los sondeos puede susti-
tuirse por exploraciones mediante calicatas.

¢ En situaciones de roca aflorante, hasta dos tercios de los puntos pueden reconocerse
mediante estaciones geomecanicas con censado de litoclasas.

b) En condiciones que no sean «normales» el nimero de puntos de reconocimiento reco-
mendable sera diferente segun se indica en los epigrafes 3.6.4 y 3.6.5.

¢) Cimentacion de puente en varios tramos: En general, es recomendable reconocer todos y
cada uno de los apoyos de los puentes. Ademas, en aquellos casos en los que el apoyo
es de grandes dimensiones (estribos de apoyo conjunto de varias calzadas, por ejemplo)
sera necesario reconocer al menos dos puntos por cada apoyo.

d) Cimentacion de puentes de un tramo y pasos inferiores: En general, estas estructuras se
apoyan a lo largo de dos alineaciones paralelas que, a efectos de los reconocimientos ge-
otécnicos, pueden considerarse como una sola cuando estan poco separadas, del orden
de unos 8 m como maximo, siempre que no se hayan detectado la presencia de fallas, dis-
continuidades o singularidades de otro tipo entre ambas.
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e)

f)

g)

3.6.4.

El nimero de puntos de reconocimiento que conviene establecer en cada alineacién de-
pende de la longitud de la obra. Para obras de gran longitud, mayor que unos 100 m, con-
viene que los reconocimientos no resulten espaciados mas de 50 m entre si.

Cimentacion de muros: Los apoyos de los muros deben reconocerse con espaciamientos
cortos. El comportamiento de estas estructuras es muy sensible a pequenas variaciones
locales del terreno, que deben conocerse con suficiente detalle. Cuando los muros son de
mas de 5 m de altura conviene establecer al menos dos puntos de reconocimiento en cada
perfil y pasar a tres puntos cuando la altura supera los 10 m.

Apoyo de terraplenes: El apoyo de terraplenes, y de rellenos en general, debe investigar-
se normalmente, mediante perfiles espaciados no mas de unos 100 m entre si, y en cada
perfil realizar al menos dos reconocimientos puntuales en terraplenes bajos (H<10 m) y
al menos tres en terraplenes altos (H> 10 m).

Depdsitos de suelos blandos que se van a tratar: La intensidad del reconocimiento, en es-
tos casos, es mayor que la indicada para los apoyos de los terraplenes sobre terrenos que
no han de tratarse, asi el niUmero de puntos por perfil recomendados, dependera de la an-
chura de la seccion transversal de la obra, reconociéndose un minimo de dos cuando la
anchura B<30 m, y al menos tres en caso contrario. Los perfiles elegidos no deberan es-
tar espaciados entre si mas de 50 m.

RECONOCIMIENTOS INTENSOS

El reconocimiento geotécnico del terreno debe ser de mayor intensidad que el descrito en el
epigrafe anterior cuando se den las circunstancias especificadas en la tabla 3.5.

Dichas circunstancias son debidas a alguna de las siguientes causas:

e Terreno especialmente heterogéneo.

O bien:

¢ Condiciones de cimentacion desfavorables.

En el primero de estos dos supuestos, el nimero de puntos de reconocimiento debe ser tal que
se alcance la necesaria precision en la definicion del terreno, habida cuenta de su heterogeneidad.
Esta puede deberse entre otras causas a:

El

e Zonas falladas de amplia repercusion superficial (dimensiones similares a los anchos de
cimentacion).

Zonas de alteracion irregulares. Ocurren con frecuencia, por ejemplo, en las formaciones
graniticas.

Cauces fluviales fésiles y paleovaguadas.

e Zonas carstificadas.

Depositos de suelos erraticos que presentan cambios laterales importantes.

ingeniero debe dar por buena una determinada intensidad del reconocimiento cuando un

nuevo sondeo (o una nueva prospeccion) conduce a un resultado predecible con la informacion pre-
cedente.

También debe considerarse, a la hora de fijar la amplitud de los reconocimientos de suelos he-
terogéneos, la posible repercusion de las caracteristicas del terreno en el proyecto de la cimenta-
cion en cuestion. Cimentaciones amplias en losa, por ejemplo, o las cimentaciones de los terraple-
nes son menos sensibles a heterogeneidades locales que las cimentaciones superficiales de las pilas
de los puentes.
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El segundo de los supuestos se refiere a que las condiciones de cimentacion sean desfavora-
bles. El estudio del terreno debe ser mas intenso para aportar mayor confianza en los datos que ha-
yan de utilizarse en el calculo posterior.

La investigacion debera dirigirse precisamente a los aspectos que confieran al terreno de ci-
mentacion el caracter de «condiciones desfavorables», hasta que de la misma se obtenga informa-
cién que permita abordar con garantias el proyecto de la solucion.

A modo de ejemplo, puede citarse la cimentacion de un terraplén sobre una ladera con sintomas
de inestabilidad (deslizamientos fosiles). En estos casos puede ser conveniente no sélo precisar la ubi-
cacion de las posibles superficies de rotura, sino también instalar cierta auscultacion antes de construir
la obra, durante la fase de proyecto, para poder precisar el estado de presiones de agua (piezometros)
y observar prematuramente cualquier signo de movimiento (control topografico, inclinémetros, etc.).

3.6.5. RECONOCIMIENTOS ESPECIALES

Los reconocimientos geotécnicos especiales deben abordarse, segln se especifica en la tabla
3.5, cuando se dedican al estudio de una cimentacion donde concurren simultaneamente las dos
condiciones antes apuntadas, es decir:

e Terreno especialmente heterogéneo.
Y al mismo tiempo:
¢ Condiciones de cimentacion desfavorables.

Un ejemplo de esta situacion seria, por ejemplo, la cimentacion con pilotes columna sobre una
zona carstificada.

En obras de importancia puede ser necesario realizar varios sondeos en cada apoyo (caso de
pilas de puente) o espaciarlos a distancias tan cortas como 5 m (casos de cimentacidén de muros).

Dada la diversidad de casos que pueden presentarse, no pueden darse recomendaciones es-
pecificas sobre el reconocimiento del terreno en este tipo de circunstancias especiales. Unicamen-
te se advierte al ingeniero para que, a la hora de seleccionar la tipologia de la cimentacion, elija al-
guna que presente la menor sensibilidad posible a las heterogeneidades locales y pueda proyectarse
con seguridad suficiente aunque exista cierta incertidumbre en el conocimiento del terreno.

3.6.6. RECONOCIMIENTOS REDUCIDOS

En la practica, es relativamente frecuente encontrar terrenos normalmente homogéneos y don-
de, ademas, hayan de apoyarse obras poco sensibles a las condiciones del terreno (condiciones de
cimentacion favorables). Es el caso de apoyo de terraplenes de escasa altura (H<5 m por ejemplo)
en terrenos firmes o moderadamente firmes.

También es relativamente frecuente encontrar situaciones en las que las condiciones de ci-
mentacion sean normales (cimentaciones directas de puentes de luz moderada sobre terrenos fir-
mes, por ejemplo) y donde, ademas, el terreno es homogéneo.

En esas circunstancias, el nimero de puntos a investigar puede ser menor y, ademas, algunos
de los sondeos de reconocimiento a realizar pueden ser sustituidos por reconocimientos mas sim-
ples, tales como calicatas o ensayos penetrométricos continuos que confirmen no sélo la homoge-
neidad supuesta en el terreno sino también que las condiciones de cimentacion son las previstas.
En términos generales, el numero de puntos de reconocimiento debe ser del orden de la mitad del
indicado para situaciones normales.

En cualquier caso, se recomienda que en reconocimientos reducidos, el nimero de sondeos
mecanicos minimo sea el siguiente:
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¢ Puentes: 3 sondeos (estribos y en la pila de mayor altura).

¢ Pasos inferiores: 1 sondeo.

* Muros: 1 sondeo cada 50 m de longitud (minimo 2 sondeos).
e Terraplenes: 2 sondeos en la seccion de mayor altura, si H> 10 m.

El apoyo de terraplenes sobre las formaciones de suelos blandos que puedan requerir trata-
miento para soportar la obra de la carretera no se considera, en general, una condicién de cimen-
tacion favorable y en consecuencia debe practicarse siempre un reconocimiento geotécnico normal
o de mayor intensidad, segun el caso.

Unicamente cuando el depdsito de suelos blandos sea muy homogéneo, de manera que los
materiales encontrados en cada sondeo sean similares en calidad del terreno y espesor, los reco-
nocimientos indicados como normales podran reducirse, aunque nunca a menos de la mitad de los
indicados para tales situaciones.

3.6.7. RECONOCIMIENTOS ESPORADICOS

Cuando simultaneamente se cumpla que la cimentacion en cuestion no es sensible a la natu-
raleza y caracteristicas del terreno dentro de los limites previstos de variacion de las caracteristicas
de ambos (cimentacién y terreno) y cuando simultaneamente el terreno sea claramente homogéneo,
el numero de puntos a reconocer puede reducirse notablemente.

Cuando las cimentaciones de puentes, obras de fabrica o muros se establezcan sobre roca sana
aflorante, en general no sera necesario realizar sondeos mecanicos mas que para comprobar la con-
tinuidad de la roca en alguna zona donde la cartografia geoldgica o las prospecciones geofisicas
arrojen cierta duda sobre la capacidad resistente.

En terreno rocoso relativamente llano (con pendientes transversales inferiores al 10%) y con
niveles freaticos profundos, se recomienda hacer algin sondeo ocasional para confirmar que ésa
es la situacion en los puntos donde pueda existir alguna duda.

3.6.8. PROFUNDIDAD DE LAS PROSPECCIONES

Las profundidades que se pueden alcanzar con los distintos tipos de técnicas de prospeccion
son muy diferentes, segun se ha indicado en los apartados precedentes.

Las calicatas, salvo que se entiben adecuadamente, no permiten el reconocimiento del terreno
en profundidad.

Los ensayos de penetracidon continuos (estaticos o dindmicos) tienen también un limite claro
marcado por la potencia del equipo y la dureza del terreno.

Las técnicas geofisicas pueden reconocer el terreno hasta profundidades considerables, sepa-
rando los sensores y ampliando la potencia del equipo, si bien en general a igualdad en el resto de
variables, su sensibilidad disminuira conforme aumenta la profundidad del terreno reconocido.

Los sondeos mecanicos pueden realizarse hasta las profundidades que generalmente interesan
en los proyectos de las cimentaciones.

3.6.8.1. Cimentaciones de terraplenes

La profundidad de reconocimiento necesaria para el proyecto de los cimientos de los terraple-
nes debe ser tal que abarque la zona de rotura de posibles inestabilidades globales. Esa profundi-
dad sera la menor de las tres siguientes:

a) Profundidad igual al ancho de la zona de apoyo, cuando se trata de suelos blandos.
b) Hasta encontrar un terreno de resistencia suficiente para garantizar la estabilidad global.
¢) Hasta encontrar roca suficientemente sana.
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Para determinar la «resistencia suficiente» indicada en b) pueden ser necesarios calculos pre-
vios de estabilidad.

Se entiende por roca «suficientemente sana» aquella cuyo grado de alteracidn es inferior o
igual al grado Il definido en la tabla 3.3.

En casos especiales (véase epigrafe 3.6.5) pueden ser necesarios reconocimientos mas pro-
fundos.

Por razones de asiento de la cimentacion, y aun en el caso de suelos blandos, rara vez sera ne-
cesario profundizar los reconocimientos mas alla de la profundidad indicada en a). No obstante lo
anterior, este extremo habra de confirmarse en cada caso, dependiendo de las condiciones locales
(suelos especialmente blandos en profundidades grandes por ejemplo).

3.6.8.2. Cimentaciones de estructuras

Antes de decidir la profundidad de los reconocimientos es conveniente considerar el tipo de ci-
mentacion que se piensa proyectar. En caso de dudas se supondra que la cimentacion sera profunda.

3.6.8.2.1. Cimentaciones superficiales

El reconocimiento de una cimentacion superficial debe alcanzar una profundidad minima bajo
el futuro plano de apoyo dada por el valor siguiente:

*zn2158 En general.
ez, >10m+VA  Cuando puedan existir suelos blandos en profundidad.

Donde:

Zin = Profundidad minima del reconocimiento.
B = Ancho de la cimentacion (dimension menor en planta).
A = Area de apoyo de la cimentacion, expresada en m?.

La primera de las dos limitaciones indicadas trata de cubrir la profundidad de interés en pro-
blemas de capacidad de soporte. Las lineas de rotura no suelen profundizar mas alla del valor in-
dicado.

La segunda de las limitaciones pretende cubrir la profundidad a la cual el calculo de asientos
indica que la posible contribucidon de terrenos mas profundos es ya irrelevante. Pero ello puede re-
querir una comprobacion especial en algunas circunstancias.

Siempre es conveniente que en los puentes de varios vanos se realice al menos un sondeo cla-
ramente mas profundo, para conocer la estructura general del terreno.

En el caso de apoyos a media ladera sera necesario estudiar la estabilidad de la ladera natural
antes y después de colocada la cimentacion. Ello puede requerir sondeos mas abundantes y pro-
fundos.

3.6.8.2.2. Cimentaciones profundas

En el caso de las cimentaciones profundas, antes de decidir la profundidad del reconocimien-
to convendria conocer algunos detalles del futuro proyecto de cimentacién. Los datos de mayor in-
terés son el diametro de los pilotes, D, y el ancho del grupo o conjunto de pilotes en un mismo apo-
yo, B, (dimensién menor, en planta, del rectdngulo circunscrito al grupo).

Para determinar tales caracteristicas puede ser necesario un predimensionamiento de la ci-
mentacion correspondiente.
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a) Pilotes por punta:

En caso de encontrarse a una cierta profundidad, z,, un estrato o nivel competente donde
puedan apoyarse los pilotes (pilotes trabajando por punta), la profundidad de los recono-
cimientos debe ser la mayor de entre las dos siguientes:

* zin2Z,+10D

min =

*zin2Z,+15B

Donde:

Zin = Profundidad minima del reconocimiento.
z, = Profundidad del estrato o nivel competente donde se vayan a apoyar los pilotes.
D = Diametro del pilote.
B = Ancho del grupo o conjunto de pilotes (dimension menor, en planta, del rectangulo
circunscrito al grupo).

Unicamente cuando se confirme que existe roca sana en profundidad el reconocimiento
del terreno puede ser menos profundo, pero nunca menor que 6 m bajo la punta de los
pilotes, aunque en esa zona exista roca sana, competente y continua en profundidad.

b) Pilotes por fuste

Cuando no se encuentre una zona clara de apoyo de los pilotes y éstos hayan de trabajar
por fuste, se precisa una evaluacion previa y prudente de la longitud del pilote necesaria, L
(véase 5.10).

La profundidad del reconocimiento, contada desde la cabeza de los pilotes, debe ser la
mayor de entre las dos siguientes:

ez >L+5D

min =

ez ..215(L+B)

Donde:

Z.in = Profundidad minima del reconocimiento.
L = Longitud del pilote.
D = Diametro del pilote.
B = Ancho del grupo o conjunto de pilotes (dimension menor, en planta, del rectdngulo
circunscrito al grupo).

Sélo en algunos casos especiales, donde existan suelos especialmente blandos a mayores
profundidades, sera necesario profundizar mas los reconocimientos.

¢) Otros aspectos

En cualquier caso, siempre es recomendable disponer al menos un sondeo mas profundo
para confirmar la estructura general del terreno en profundidad.

En el caso de cimentaciones en laderas que pudieran resultar inestables, la intensidad y
profundidad de los reconocimientos puede venir dictada por ese motivo. El reconocimiento
debe ser suficientemente amplio, intenso y profundo para comprobar con garantias la es-
tabilidad de la ladera.

3.6.9. NUMERO DE MUESTRAS Y ENSAYOS

Al tiempo que se realizan los sondeos y se testifican los terrenos encontrados, deben preparar-
se perfiles geotécnicos diferenciando los distintos tipos de suelos y/o rocas que puedan encontrarse.
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Cada tipo de terreno debe ser muestreado con intensidad suficiente. En general, se exigira,
para cada tipo de terreno disponer al menos de tres muestras representativas.

En formaciones homogéneas de gran espesor no conviene espaciar la toma de muestras mas
de 5 m en ningun caso.

En formaciones arenosas deben realizarse ensayos y tomas de muestras con la cuchara del SPT
con espaciamientos regulares, preferiblemente cada 1 m de avance, y nunca mas espaciados de 3 m.

No obstante, cuando atendiendo a su naturaleza esto sea posible, deberan ensayarse todas las
formaciones diferentes atravesadas por el sondeo, aunque su espesor sea inferior al recomendado
entre cada dos ensayos, o tomas de muestra consecutivas.

Las muestras que se tomen en los sondeos deben ser inalteradas o con la minima alteracion
posible cuando se destinen a la realizacion de ensayos de laboratorio diferentes de los de identifi-
cacion.

Las muestras deberan ser en todo caso representativas del terreno, lo que supone que se de-
ben evitar las segregaciones parciales del material extraido.

Los ensayos de laboratorio deben programarse de acuerdo con los criterios siguientes:

e Todas las muestras deben ser sometidas a ensayos de identificacion sencillos (granulo-
metria, limites de Atterberg).

¢ Al menos dos muestras representativas de cada terreno deben someterse a ensayos de iden-
tificacion mas completos (mineralogia, pesos especificos, densidades extremas en arenas).

¢ Todas las muestras inalteradas deben ensayarse para determinar su densidad, segun UNE
103301, y su humedad natural, segun UNE 103300.

¢ Cada terreno debe caracterizarse con, al menos, dos ensayos de resistencia y deformabi-
lidad en laboratorio. Dependiendo del tipo de terreno estos ensayos seran triaxiales, de
corte directo y/o edométricos.

¢ Cuando sea de interés para el caso en estudio, se realizaran ensayos de permeabilidad en
célula triaxial, en permeametro o en eddémetro, dependiendo del tipo de terreno.

El programa de ensayos de laboratorio debe ajustarse a medida que se van conociendo los re-
sultados de los ensayos de identificacion. Puede ser necesario ampliar el nimero de ensayos cuan-
do la identificacion de los terrenos indique que existen mas grupos diferentes que los inicialmente
previstos.

3.7. EL INFORME GEOTECNICO

3.7.1. INTRODUCCION Y ESTRUCTURA

El documento que recoge los reconocimientos geotécnicos realizados, sus resultados e inter-
pretacion es el informe geotécnico.

Esta denominacién general engloba una serie de posibilidades, asi este informe puede ser des-
de un Anejo a la Memoria del Proyecto de construccidn, hasta un documento completamente au-
tébnomo, anterior al Proyecto y que sirve de base al mismo, o bien un documento posterior, para es-
tudiar algun detalle o problema particular.

Refiriéndose al clasico informe geotécnico como entidad independiente, su estructura puede
variar, pero es conveniente que conste de una Memoria, donde se presente la informacion mas re-
levante, su interpretacién y las recomendaciones que se deduzcan de su analisis, y unos Anejos
donde se recojan los datos y detalles de los reconocimientos.

En el caso del anejo de geotecnia a la Memoria de un Proyecto de construccion, la redaccion
del informe puede realizarse solapandose con la del Proyecto y, por tanto, la influencia entre am-
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bos puede ser mutua. Formalmente, ademas, el cuerpo del informe lo constituye el Anejo y el ma-
terial complementario se recoge en los correspondientes apéndices.

3.7.2.

CONTENIDO DE LA MEMORIA

La memoria deberia contemplar los siguientes puntos:

Titulo descriptivo, ajustado al trabajo.
Antecedentes.
Debe resenarse el objetivo del informe, quién lo realiza, por encargo de quién y en qué fecha.

Descripcion del proyecto, obra o situacién que motiva el informe. Si se refiere a obras que
van a realizarse, se describird su uso, emplazamiento, tipologias estructurales previstas,
geometria, cargas aproximadas y posibles condicionantes (ambientales, etc.).

Informacion preexistente. Debe dejarse constancia de qué documentos anteriores se ha
dispuesto, entre ellos:

— Informes geoldgicos o geotécnicos existentes.

— Plan de reconocimientos geotécnicos, segun el cual se estudia el objeto del propio
informe.

— Cartografia, fotografias aéreas, referencias de obras préximas, etc.

Condiciones geologico-geotécnicas e hidrogeoldgicas. La referencia al marco geoldgico
siempre debe aparecer en el informe, aunque su extension puede ser variable. En un Pro-
yecto de construccion de una carretera habra un anejo geologico separado.

En cualquier caso, se describira la historia geoldgica y geomorfologia de la traza de la ca-
rretera, con ayuda de la cartografia geologica existente y de fotografias aéreas estereos-
copicas si las hay'?

Igualmente, se hara referencia a las condiciones hidrogeologicas, observaciones del nivel fre-
atico, censo de fuentes y, principalmente, a la estructura del subsuelo, los tipos de suelos o
rocas que apareceran en la traza, su grado de meteorizacion y la experiencia geoldgica local.

Para describir adecuadamente el terreno, su disposicion en planta y profundidad, se reali-
zaran mapas, esquemas, planos y perfiles geotécnicos, o dibujos y fotografias, que, en nu-
mero suficiente, aclaren los detalles de interés. En el apartado 3.6 se senala el nimero de
perfiles transversales necesarios, a los que se anadiran tantos perfiles geotécnicos longitu-
dinales como se estimen oportunos, con un minimo de uno por el eje de cada calzada.

Trabajos de campo realizados. Deben resumirse los reconocimientos que se han efectua-
do, las visitas de campo realizadas y los autores de las mismas, fechas, equipos emplea-
dos, tipos y posicion de los ensayos «in situ». Deben realizarse planos con la posicion de
sondeos, calicatas, penetrometros, etc. y tablas resumen con las muestras extraidas y sus
profundidades.

Trabajos de laboratorio. Sobre las muestras analizadas, con su grado de alteracién y pro-
cedencia, debera incluirse el resumen de los ensayos realizados, describiendo ademas de
los resultados, los procedimientos y equipos empleados en cada caso.

Descripcion geotécnica del terreno. La descripcion del terreno, clasificado en unidades li-
tologicas o estratigréaficas, se realizara a partir de los resultados de los ensayos «in situ»
y de laboratorio y de las caracteristicas geotécnicas que de ellos se deduzcan, de modo
que en cada unidad las propiedades sean sensiblemente homogéneas.

2 En este sentido resulta sumamente interesante la insercion de todos los pares estereoscopicos —o reproducciones de
calidad de los mismos— del vuelo del estudio o Proyecto cuando los hubiera, en un apéndice especifico al respecto.
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Se analizaran las variaciones de estas propiedades con ayuda de tablas y graficos. Se tra-
tara de establecer correlaciones entre ellas, intentando poner de manifiesto las posibles
causas de sus variaciones espaciales, especialmente con la profundidad.

Pueden definirse parametros de diseno para el calculo de cimentaciones, indicando sus
rangos de variacidn previsibles.

e Recomendaciones. Como consecuencia de todos los apartados anteriores, el autor del in-
forme debera concluir con algunas recomendaciones fundamentalmente relativas a:

— Soluciones constructivas.

— Tipologias de cimentacion.

— Emplazamiento de las obras.

— Criterios de seleccion de materiales en obras de tierras.

— Atencion a posibles problemas que pudieran surgir durante la construccion, etc.

e Cumplimiento de los objetivos previstos. Finalmente, es conveniente que quien redacta el
documento considere si los reconocimientos realizados y los resultados obtenidos han
sido suficientes para cubrir los objetivos que se habia fijado el informe o son necesarios
reconocimientos adicionales, que debera proponer expresamente.

¢ Cualquier otro aspecto que se considere necesario para el cumplimiento del objetivo del
informe.

3.7.3. CONTENIDO DE LOS ANEJOS

El nimero y la organizacion de los anejos dependeran de la informacidn disponible, pero en
general es conveniente que siempre existan al menos dos, uno relativo a los trabajos de campo y
otro que recoja los detalles de los ensayos de laboratorio.

Toda la informacién recogida se incorporara bien en éstos, o bien en otros anejos si se consi-
deran necesarios, tales como cartografia geoldgica, pruebas geofisicas, etc.

3.7.3.1. Anejo de trabajos de campo
Debe incluir la informacion detallada referente a:
¢ Planos de situacion de la obra, con la posicion lo mas exacta posible de los puntos de re-

conocimiento.

e Fotografias de aquellos detalles de la obra que resulten de mayor interés. En particular,
se incluiran fotografias en color de todos los testigos de sondeos y de las calicatas, zan-
jas y pozos realizados que incluyan su identificacion precisa.

e Columnas litologicas de los sondeos, mencionando expresamente la cota absoluta de la
boca del sondeo y acompanando fotografias en color de las mismas.

¢ Si aparecen afloramientos rocosos, deben describirse y censarse las litoclasas y estacio-
nes geomecanicas.

¢ Descripcion de las excavaciones realizadas: calicatas, zanjas y pozos, con cortes estrati-
graficos.

* Procedencia de todas las muestras tomadas, su grado de alteracién y procedimiento em-
pleado en la toma, transporte y almacenamiento.

¢ Resultados detallados de todos los ensayos «in situ», mencionando el método empleado,
y los datos de calibracion de los equipos.

e Informacion sobre el nivel freatico y aportaciones de agua a los reconocimientos.

70



RECONOCIMIENTO DEL TERRENO

¢ Detalles de las observaciones del técnico responsable. Es importante, ademas, que todos
los trabajos estén identificados por su referencia (que aparecera en los planos de situa-
cién y que deberd permanecer sin variaciones en las diferentes fases de los trabajos, du-
rante las obras, y la explotacién en su caso), la fecha y el operario que los realizo.

3.7.3.2. Anejo de ensayos de laboratorio
Contendréa los datos detallados referentes a:

e |dentificacion de todas las muestras ensayadas, su procedencia, su grado de alteracion,
transporte y almacenamiento (sacos, muestras en bloque, testigos parafinados, tubos por-
tatestigos, etc.).

¢ Informe sobre el estado en que se encuentran las muestras en el momento de su apertu-
ra, a ser posible acompanado de fotografias en color.

¢ Relacion completa de los ensayos efectuados, describiendo el equipo y procedimiento em-
pleado (sobre todo si no es habitual o suelen emplearse variantes), especificando siem-
pre los datos de calibracion de los aparatos. En caso de ensayos normalizados debe alu-
dirse al titulo exacto, nimero —o codigo— y anho de aprobaciéon la norma, y rellenarse
todos los impresos que figuran en la misma, —formularios, graficos, etc.

¢ Resultados detallados de todos los ensayos, incluyendo la fecha de realizacion y el ope-
rador que los ha ejecutado.

3.7.4. CONSIDERACIONES GENERALES

El informe geotécnico debe formular una serie de recomendaciones justificables y deducibles
a partir del mismo. Las soluciones que proponga deben basarse en las conclusiones obtenidas del
mismo.

Pueden recomendarse parametros de diseno que no se deduzcan directamente de los ensayos
realizados, sino de correlaciones o experiencia acumulada sobre tipos de terreno similares. Es im-
portante reflejar en el informe en qué se han basado los valores propuestos, o bien si no existen
datos suficientes para justificar un valor concreto.

Debe procurarse emplear, en la descripcion del terreno y en los reconocimientos realizados,
una nomenclatura lo mas extendida y aceptada generalmente que sea posible, de modo que pue-
dan compararse situaciones o terrenos similares. Deberia definirse cualquier localismo antes de
emplearlo.

Es importante resaltar que el informe geotécnico, transcurrido algun tiempo, resulta la Unica
fuente de informacion accesible sobre los estudios realizados. De ahi que deba extremarse la clari-
dad y precision de los datos que se presentan. Si, al examinar toda la informacion disponible, aun
permaneciesen dudas importantes que debieran ser resueltas se recomendara la ampliacion de los
reconocimientos y la revision del informe (o la redaccion de otro complementario).
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CIMENTACIONES SUPERFICIALES

4

4.1. DEFINICION

Dentro del &mbito de aplicacion de esta Guia se entiende como cimentacion superficial aque-
lla que transmite las cargas de la estructura a las capas mas superficiales del terreno. Cuando la pro-
fundidad de cimentacion es claramente mayor que el ancho (o dimension menor en planta) del ele-
mento de cimentacidn (zapata), la cimentacion debe considerarse semiprofunda o profunda.

Las recomendaciones que se formulan en esta parte son aplicables a aquellos cimientos que
se apoyan a profundidades del orden de hasta dos veces el ancho de la cimentacion (D ” 2B). Para
profundidades mayores, también podran utilizarse dichas recomendaciones, si bien el resultado de
su aplicacion puede resultar excesivamente conservador.

Las cimentaciones semiprofundas, también denominadas cimentaciones en pozo, deben estu-
diarse mediante procedimientos especificos’. Las cimentaciones profundas se consideran en la Par-
te 5 de esta Guia.

El elemento estructural de apoyo o transmisidn de cargas de una cimentacion superficial se de-
nomina «zapata» y generalmente su planta es de forma rectangular. El resto de caracteristicas que
puede tener este elemento son variadas. Véase figura 4.1.

¢ La cimentacion superficial de las pilas de los puentes suele hacerse mediante zapatas ais-
ladas, una por cada apoyo de la estructura.

* En ocasiones, cuando existen apoyos proximos o cuando la carga unitaria que se quiere
transmitir al terreno es pequena, pueden construirse zapatas combinadas, donde apoyan
dos o mas pilares.

¢ Las cimentaciones de los estribos de los puentes y de los muros de contencion suelen ser
de forma alargada, de longitud claramente mayor que la anchura y reciben el nombre de
zapatas corridas.

¢ Los marcos y estructuras de paso bajo carreteras pueden cimentarse mediante zapatas co-
rridas cuando el terreno es de buenas caracteristicas, o mediante losas (uniendo ambas
zapatas corridas). Se entiende por losa de cimentacion aquel elemento de transmision de
cargas al terreno con ambas dimensiones en planta claramente mayores (varias veces)
gue su canto.

En funcion de la deformabilidad del elemento de cimentacion respecto a la del terreno de apo-
yo, los elementos de cimentacién pueden considerarse flexibles o rigidos, segln tenga o no im-
portancia el efecto de interaccion suelo-estructura®.

1 Véase: JIMENEZ SALAS, J. A. y otros (1980): Geotecnia y cimientos I, Editorial Rueda, Madrid, capitulo 2: «Cimentaciones
semiprofundas».

2 El concepto de cimentacion flexible o rigida reflejado en la EHE, es relativo Unicamente a la estructura, e independiente
de la rigidez del terreno. No presupone comportamiento especifico alguno sobre la distribucién de tensiones en el terreno.
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FIGURA 4.1. PRINCIPALES TIPOS DE CIMENTACION SUPERFICIAL
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En términos generales, y a efectos de la consideracion del fendémeno anterior, de interaccion
suelo-estructura, pueden considerarse rigidas aquellas zapatas que cumplen:

hz2o-v
Donde:

h
v

Canto de la zapata en su encuentro con la cara del pilar.

Vuelo, o distancia horizontal entre la cara del pilar y la cara vertical mas préxima de con-
torno de la zapata.

o= Coeficiente adimensional que puede estimarse mediante la relacidn siguiente:

E \U3
o=22—
Eh

E = Mddulo de elasticidad del terreno de cimentacion.
E, = Mddulo de elasticidad del material que forma la zapata.

Donde:

Las losas y las vigas continuas de cimentacion pueden considerarse rigidas cuando se cumple
la condicidn siguiente:

h>B-1

Donde:
h =Canto de la losa.

I = Luz libre entre apoyos.
B = Coeficiente adimensional dado por la expresidn siguiente:

K, -1\13
=2
¢ ( E; )

h

Donde:

K, = Modulo de balasto. Véase apartado 4.9.
E, = Mddulo de elasticidad del material que forma la zapata.

En la practica habitual, el canto de las zapatas de cimentacion se suele disponer de manera que
estos elementos resulten rigidos, mientras que los cantos de las losas de cimentacidn suelen ser ta-
les que normalmente resultan flexibles.

Los comportamientos rigidos y flexibles no estan nitidamente separados. Las expresiones pre-
cedentes se han deducido suponiendo que dicha frontera queda establecida por la condicién de una
deflexion (o flecha diferencial) de la estructura de cimentacion, que es aproximadamente igual a la
décima parte del asiento maximo. Segun la experiencia acumulada hasta la fecha, esa rigidez fron-
tera es suficientemente aproximada para discernir cudndo es necesario realizar los calculos de es-
fuerzos en la cimentacién con o sin consideracion del efecto de interaccion.

El efecto de interaccion suelo-estructura no tiene efectos apreciables en el andlisis de los es-
tados limite ultimos segun los procedimientos de calculo que se recogen en esta Guia, pero puede
afectar en el calculo de asientos y otros movimientos de las cimentaciones. El efecto es claramen-
te notable en el calculo de esfuerzos en los elementos de cimentacidn.
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En el caso de los terraplenes, cuya cimentacion es también objeto de esta Guia, se entiende
como cimentacion superficial aquella en la que el tratamiento del area de apoyo consiste en exca-
vaciones sencillas (no profundas) y se completa habitualmente con obras de drenaje superficial y/o
profundo. Se excluiran de este tipo de cimentacion superficial aquellos casos en los que, por falta
de capacidad de soporte del terreno de apoyo, se recurra al uso de elementos de transmision de
carga a zonas mas profundas (columnas de grava, pilotes de madera, etc.). En las Partes 6, 7 y 8 de
esta Guia pueden encontrarse recomendaciones especificas aplicables a las cimentaciones de los te-
rraplenes.

4.2. COMPROBACIONES A REALIZAR

El procedimiento de comprobacion que se propone en esta Guia estd basado en el método de
los estados limite (véase 2.2). Los estados limite, ultimos y de servicio, que en todo caso han de con-
siderarse son los que se indican en el presente apartado.

4.2.1. EsSTADOS LIMITE ULTIMOS

Las cimentaciones superficiales de las obras de carretera pueden fallar de manera que, tras el
fallo, se alcance una situacion de ruina cuya reparacion exija practicamente la reconstruccion del ci-
miento. Debera atenderse en todo caso a lo especificado en el epigrafe 2.2.1 de esta Guia.

Las formas, modos o mecanismos de fallo que conducen a un estado limite tltimo pueden ser
muy diversas. En este apartado se incluye la definicién de algunos modos de fallo que en todo caso
deben examinarse para comprobar la seguridad de una cimentacién superficial.

4.2.1.1. Estabilidad global

El conjunto de la estructura y su cimiento puede fallar globalmente sin que se produzcan an-
tes otros fallos locales. Se formaria una superficie continua (superficie de deslizamiento) que en-
globara toda la cimentacidn y en la que los esfuerzos de corte alcanzaran el valor de la resistencia
al corte del terreno.

Este tipo de rotura es tipico en estructuras de contencion de tierras y cimentaciones préximas
a la coronacion de taludes de desmonte o relleno o en medias laderas, particularmente si su esta-
bilidad natural es precaria.

4.2.1.2. Hundimiento

El modo de fallo denominado «hundimiento» se produce cuando la capacidad de soporte del
terreno es inferior a la carga que transmite la cimentacion al terreno. En tales circunstancias, tanto
el elemento de cimentacion (zapata o losa) como el terreno situado inmediatamente debajo experi-
mentan movimientos inadmisibles que arruinan la construccion que estaban soportando.

Este modo de fallo puede idealizarse mediante superficies de rotura que parten del plano de
apoyo, profundizan en el terreno y se incurvan hasta volver a emerger a cierta distancia de la ci-
mentacion, tal como se describe en el apartado 4.5.

4.2.1.3. Deslizamiento
Este mecanismo o modo de fallo ocurre cuando las tensiones de corte en el plano de contac-
to terreno-zapata (o en general, terreno-base del elemento de cimentacion) igualan o superan la re-

sistencia al corte de dicho contacto. Se produce entonces un desplazamiento inadmisible de la ci-
mentacion respecto al terreno de apoyo.
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4.2.1.4. Vuelco

Las cimentaciones superficiales sometidas a cargas excéntricas respecto al centro de gravedad
de su area de apoyo pueden alcanzar un estado limite Gltimo cuando el punto de paso de la resul-
tante de las acciones se aproxima al borde de la cimentacion. Este modo de fallo consiste en el giro
excesivo del elemento de la cimentacion y, por ende, de la estructura a la que sustenta.

4.2.1.5. Rotura del elemento estructural de cimentacion

Las zapatas (o losas) de cimentacidn estan sometidas a unos esfuerzos que podrian llegar a su-
perar su capacidad resistente. En este caso se experimentarian movimientos importantes de la es-
tructura a la que sirven de apoyo, provocando su ruina.

4.2.2. ESTADOS LIMITE DE SERVICIO (O UTILIZACION)

A diferencia de los estados limite ultimos, los estados limite de servicio (o de utilizacion) son
aquellos cuya ocurrencia implica consecuencias menos graves, puesto que no conducen a la ruina
estructural del elemento, pero si que limitan su capacidad funcional, estética, etc. —véase epigrafe
2.2.2—. Sus efectos pueden paliarse con reparaciones menores y generalmente implican un plazo
no muy largo de permanencia fuera de servicio de la cimentacidn en cuestion.

Los estados limite de servicio pueden producirse por movimientos importantes de la cimenta-
cion, por roturas localizadas, por vibraciones excesivas y por otras causas.

No resulta totalmente clara la separacion entre los estados limite de servicio y los ultimos,
pues una deformacion excesiva de la cimentacion puede provocar no sélo un limite de uso (estado
limite de servicio) sino también un estado limite ultimo en la estructura por agotamiento de su ca-
pacidad estructural.

En general, los estados limite de servicio que han de considerarse siempre son los provocados
por roturas localizadas y por los asientos y otros movimientos de la cimentacion cuyos valores de
servicio o utilizacion deben haber sido fijados previamente en las premisas de proyecto. En el apar-
tado 4.8 se efectian algunas consideraciones adicionales sobre este aspecto.

4.2.3. OTROS PROBLEMAS DE LAS CIMENTACIONES SUPERFICIALES

En los apartados que siguen se formulan recomendaciones especificas sobre los procedi-
mientos de andlisis que conviene utilizar para comprobar la seguridad de las cimentaciones super-
ficiales frente a los modos de fallo que suelen presentarse con mayor frecuencia. No obstante lo an-
terior, existen otros modos de fallo que deben tenerse en cuenta.

El analisis de la seguridad de una cimentacion debe incluir, en consecuencia, la consideracion
de los siguientes aspectos:

e Estabilidad de excavaciones durante la ejecucion de las cimentaciones.

¢ Problemas de filtraciones que puedan ser causa de erosiones a largo plazo.

¢ Posibles efectos nocivos de las heladas.

* Problemas de ataques quimicos a los hormigones.

e Asientos por mala calidad en la construccidn (falta de limpieza del fondo de las excava-
ciones, por ejemplo).

* Problemas de impermeabilizacion de paramentos en pasos inferiores.

e Crecimiento de vegetacion o arbustos que muevan la cimentacidn o la deterioren.

¢ Problemas de colapso en suelos metaestables.

e Agrietamientos y levantamientos asociados a arcillas expansivas.

* Problemas de disolucion carstica.

¢ Problemas de erosion de rellenos de arcillas en juntas de la roca de cimentacion.
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e Posibles excavaciones futuras que descalcen los cimientos en estudio.
e Socavaciones en cimentaciones en cauces fluviales o zonas costeras.
¢ Efectos sismicos sobre el propio terreno de cimentacion (licuefaccion).

Debera indicarse explicitamente en el Proyecto la posibilidad o no de ocurrencia de los pro-
blemas especificados en la relacion anterior, asi como de cualquier otra singularidad que pueda dar
lugar a alguna comprobacion adicional a las del listado recién expuesto.

4.3. DEFINICION DE LAS SITUACIONES DE PROYECTO

La situacion de proyecto esta definida por el terreno y sus pardmetros geotécnicos, la geome-
tria de la cimentacion y las acciones (véanse apartados 2.3 y 2.8).

Para el analisis de la seguridad de una cimentacién deben estudiarse las situaciones de pro-
yecto de manera que definan la obra durante su construccién y a lo largo de su vida util.

4.3.1. CONFIGURACION GEOMETRICA

A efectos de analizar la seguridad de una cimentacion superficial frente a los modos de fallo
que mas adelante se consideran, las cimentaciones superficiales deben representarse mediante for-
mas geomeétricas suficientemente simples de manera que puedan ser susceptibles de andlisis segun
el método de célculo que se vaya a utilizar.

Para comprobar la seguridad frente a los estados limite Ultimos, conviene definir la geometria
de las cimentaciones mediante sus dos dimensiones principales en planta: anchura y longitud.

En lo que sigue, para el estudio de las cimentaciones superficiales se adoptara la siguiente ter-
minologia:

B = Anchura (dimension menor en planta).
L = Longitud (dimensién mayor en planta).
D = Profundidad de cimentacion (cota roja del plano de apoyo).

Existen formulas de calculo que sdlo son aplicables a cimentaciones con forma rectangular.
Cuando la cimentacion en estudio tenga una forma en planta no rectangular, habra que determinar
la cimentacion rectangular equivalente. Para ello, una vez definidas las acciones, deben seguirse las
recomendaciones que se indican en el epigrafe 4.3.5. El conocimiento previo de las acciones es asi-
mismo necesario, pues dicha equivalencia depende del punto de aplicacion de las cargas que actu-
an sobre la cimentacion.

Para hacer los célculos que en adelante se indican, es necesario definir la profundidad de ci-
mentacion, D, que sera igual al espesor de tierras, medido en vertical, que existe entre el plano de
apoyo del cimiento y la superficie del terreno en el contorno de la zapata. Normalmente dicha pro-
fundidad sera variable a lo largo del contorno del elemento de cimentacidn, y podra variar también
con el paso del tiempo (excavaciones, erosiones, etc.). A los efectos de su consideracion en el cal-
culo, conviene elegir el valor menor de D que sea compatible con las circunstancias especificas de
la situacion de proyecto considerada.

La definicion del terreno de apoyo de la cimentacidn resulta esencial. Deberan describirse los
limites que separan los distintos terrenos. Para ello, se utilizaran contornos simplificados que traten
de ajustarse, por el lado de la seguridad, a la situacién real.

Es fundamental la consideracion de los efectos de posibles socavaciones y erosiones en la ge-
ometria del problema en estudio. Siempre debe pensarse, aunque sea en el contexto de una situa-
cién accidental, si el terreno que rodea la cimentacién puede ser arrastrado.

La definicion precisa de la situacidn del nivel fredtico que corresponde a cada situacién de pro-
yecto resulta imprescindible en el analisis de este tipo de cimentaciones.
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La configuracion geométrica del terreno en el entorno de la cimentacion y la situacién del ni-
vel fredtico pueden ser diferentes a lo largo de la vida de la obra y por ello, puede ser necesario el
analisis de situaciones persistentes, transitorias y accidentales.

4.3.2. CARACTERISTICAS GEOTECNICAS

Los datos mas importantes, los que mas afectan al proceso de comprobacion de la seguridad
y, a su vez, los que resultan mas dificiles de precisar, son los relativos a la resistencia, deformabili-
dad y permeabilidad del terreno.

Las caracteristicas del terreno habran de determinarse para cada uno de los niveles, estratos
o litologias que se hayan identificado previamente en la configuracion geométrica.

4.3.2.1. Resistencia

Las formas de caracterizar la resistencia del terreno son muy variadas y, como consecuencia,
existen diversos procedimientos de comprobacion adecuados a cada una de las formas de caracte-
rizacion de la resistencia del terreno.

Las formas que se recomiendan en esta Guia son las siguientes:

e Como norma general, siempre que sea posible se realizara una determinacion directa de
la resistencia mediante ensayos de laboratorio (triaxial o corte directo) que permitan de-
finir los parametros del modelo de Mohr-Coulomb correspondiente al esqueleto del sue-
lo (cohesion y angulo de rozamiento).

* En suelos arenosos limpios, que no tengan cohesidn, serd muy dificil tomar muestras inal-
teradas y la determinacion anterior puede resultar complicada. A pesar de ello debera rea-
lizarse un estudio especifico que permita obtener el angulo de rozamiento correspondiente
mediante ensayos de campo de otro tipo (SPT, piezocono, etc.) y ensayos de laboratorio
con muestras recompactadas, debidamente interpretados. También es posible la compro-
bacion directa de la seguridad mediante los procedimientos que se indican en 4.5.1y 4.5.2.

¢ En formaciones rocosas, puede utilizarse el procedimiento de comprobacion que se indi-
ca en el epigrafe 4.5.3.

* En suelos cohesivos es posible, como alternativa al método general (calculo analitico de
la carga de hundimiento), representar la resistencia del terreno mediante parametros re-
lacionados con ella como son los siguientes:

— Resistencia por punta en ensayos de penetracion estatica.
— Presion limite en ensayos presiométricos.

Para realizar las comprobaciones pertinentes a los problemas de estabilidad global, sera ne-
cesario estimar, directa o indirectamente, parametros de resistencia explicitos. Normalmente seran
los datos de cohesion y angulo de rozamiento del modelo de Mohr-Coulomb.

Para realizar las comprobaciones de seguridad que corresponden a las situaciones de «corto
plazo» que se definen en 4.3.4.1, sera necesario definir la resistencia al corte sin drenaje. Este dato
puede obtenerse directamente mediante ensayos de laboratorio (ensayos triaxiales UU, preferente-
mente) o mediante ensayos de campo (ensayos de molinete) o bien indirectamente mediante otros
ensayos de campo (penetrometros estaticos, presiometros, etc.).

4.3.2.2. Deformabilidad

Normalmente no sera necesario utilizar parametros representativos de la deformabilidad del terre-
no para comprobar la seguridad de las cimentaciones superficiales frente a los estados limite ultimos.
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Para comprobar la seguridad frente a estados limite de servicio serd necesario calcular los mo-
vimientos de la cimentacidn (generalmente asientos), lo cual requiere definir los parametros de de-
formabilidad del suelo.

Dependiendo del tipo de terreno y del tipo de calculo, se pueden requerir algunos de los pa-
rametros siguientes:

¢ Para el calculo con modelos elasticos lineales, el modulo de elasticidad y el médulo de
Poisson (E, v) del esqueleto del suelo.

* Para el calculo con el modelo edométrico, el indice de poros inicial e,, el indice de com-
presion C,, el indice de entumecimiento (o hinchamiento) C,, y la presion de preconsoli-
dacion p..

e Para el calculo basado en ensayos de campo habra de recurrirse a los pardametros obte-
nidos de los mismos, segun el caso de que se trate.

En casos de especial importancia puede ser conveniente utilizar modelos de comportamiento
mas complejos cuya descripcion no constituye el objeto de esta Guia.

Los tipos de calculo y los modelos a utilizar se describen en el apartado 4.8.

4.3.2.3. Permeabilidad

La permeabilidad de los distintos terrenos afectados por las cimentaciones superficiales pue-
de tener importancia por varios motivos. Entre otros, porque puede condicionar la distribucion de
presiones intersticiales que intervendran en los calculos de comprobacién de la seguridad.

Por otro lado, en los suelos impermeables se pueden generar, como consecuencia de las car-
gas aplicadas, excesos transitorios de presion intersticial que habran de considerarse segun se es-
pecifica en 4.3.4.1.

La determinacion de la permeabilidad del terreno puede hacerse mediante los ensayos de cam-
po y laboratorio indicados en la Parte 3 de esta Guia.

4.3.2.4. Otros parametros

En general, para los calculos de comprobacidn de las cimentaciones superficiales, serad preci-
so conocer los pesos especificos de cada uno de los diferentes terrenos que se hayan identificado,
en cada una de las posibles situaciones (aparente, seco, saturado y sumergido. Véase apartado 1.2).

También pueden ser necesarios otros datos que se especificaran en su caso en los procedi-
mientos de calculo correspondientes.

4.3.3. ACCIONES

Para realizar las comprobaciones que mas adelante se indican, han de considerarse las accio-
nes que puedan actuar sobre la cimentacion. La forma de evaluar cada accién depende del tipo de
comprobacion a realizar y de la metodologia que se vaya a seguir.

Para aplicar la metodologia de los coeficientes de seguridad globales que se describe en el
cuerpo de esta Guia, se valoran las acciones segun se indica en el apartado 2.5. Para aplicar la me-
todologia de los coeficientes de seguridad parciales (cuando ésta sea adecuada), se seguiran las re-
comendaciones que se indican en el Apéndice 1.

En las cimentaciones superficiales que se establezcan en la zona de inundacién de cursos flu-
viales, se considerara el empuje de agua como accion accidental en avenidas extraordinarias (perio-
do de retorno de 500 afnos) y como accion variable en avenidas cuyo periodo de retorno sea de 50
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anhos (aproximadamente). También se considerard como accion permanente el empuje ocasionado
por caudales cuyo periodo de retorno sea de 5 anos (aproximadamente).

En cualquier caso, las zapatas de cimentacion en cursos fluviales habran de quedar suficiente-
mente enterradas como para no ser expuestas al flujo del agua. Los empujes a los que se hace re-
ferencia en el parrafo anterior son los que actiian sobre las pilas. En todo caso, deben adoptarse las
medidas constructivas adecuadas, de manera que los cimientos afecten lo menos posible al movi-
miento del agua y sus arrastres.

4.3.4. CLASIFICACION DE LAS SITUACIONES DE PROYECTO

Las situaciones de proyecto quedan definidas una vez se establece la configuracion geométri-
ca de la cimentacidn, las acciones que pueden actuar sobre ella durante el periodo de tiempo esta-
blecido para dicha situacion y las caracteristicas geotécnicas del terreno de cimentacion.

En términos generales y desde el punto de vista temporal, deberan estudiarse situaciones de
proyecto que cubran las posibles circunstancias que puedan existir tanto durante la construccion
como durante la vida util de las cimentaciones.

Las situaciones de proyecto habran de agruparse en alguno de los tres tipos siguientes (véase
apartado 2.8):

a) Persistentes.
b) Transitorias y de corto plazo.
¢) Accidentales.

4.3.4.1. Situaciones de «corto plazo»

El comportamiento del terreno obliga, en ciertas circunstancias, a establecer unas situaciones
de proyecto especificas denominadas de «corto plazo».

Las situaciones de «corto plazo» se dan cuando el terreno de cimentacion esta saturado y cuan-
do, ademas, su permeabilidad es suficientemente baja. En esas condiciones las cargas aplicadas al
cimiento pueden provocar incrementos de presion del agua intersticial, u, que existe en el terreno.
A medida que pasa el tiempo, este exceso de presion intersticial se disipa, al tiempo que el terreno
se comprime y se expulsa la parte de agua correspondiente (proceso de consolidacion).

El ingeniero ha de juzgar si, en el cimiento en estudio, pueden darse estas circunstancias. Para
ello puede ser necesario realizar ciertos calculos especificos para evaluar los tiempos de consolida-
cion. En términos generales y salvo justificacion expresa en contra, se supondra que la situacion de
corto plazo es posible siempre que el coeficiente de permeabilidad del terreno saturado sea inferior
a k=10"cm/s.

Se denomina «situacion tedrica de corto plazo» a aquella en la que, después de concluir la apli-
cacion de la carga, el terreno no ha disipado practicamente nada de la presion intersticial que ge-
nero la aplicacion de las cargas. La resistencia al corte del terreno es la misma que antes de aplicar
las cargas. La posible mejora de la resistencia que se producird a medida que avance el proceso de
consolidacion, no se habria producido aun.

La forma mas habitual de calculo de las situaciones teoricas de corto plazo consiste en supo-
ner que el conjunto del terreno y el agua de saturacion, se comporta como un material puramente
cohesivo (9440 =0) Y con una cohesion igual a la resistencia al corte sin drenaje (c =s,). Esta
ultima se evaluara para el momento correspondiente al inicio del proceso de carga.

calculo

Para el analisis de las situaciones de corto plazo resulta también admisible calcular las presio-
nes intersticiales del agua y utilizar los parametros de resistencia al corte efectivos del esqueleto del
suelo, si bien este segundo procedimiento es, en la mayoria de los casos, mas complicado. La in-
troduccion del concepto tedrico de «corto plazo» es so6lo una simplificacion conveniente para re-
solver algunos problemas especificos.
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A efectos de establecer la seguridad minima exigible, las situaciones de corto plazo son asi-
milables a las situaciones transitorias descritas en esta Guia.

4.3.5. CIMENTACION RECTANGULAR EQUIVALENTE

Como paso previo a los célculos de comprobacién de la seguridad frente a los estados limite
ultimos de hundimiento y deslizamiento conviene definir, para cada combinacion de acciones, la
longitud y anchura de la cimentacion rectangular equivalente. Para ello, es preciso determinar el
punto de paso de la resultante de las acciones en el plano de apoyo del cimiento.

La cimentacion rectangular equivalente es aquella que, estando integramente inscrita en la ci-
mentacion, tiene su centro de gravedad en el punto de paso de la resultante (area cobaricéntrica).
La figura 4.2 indica los detalles del calculo correspondiente que conduce a las dimensiones equiva-
lentes B* - L* a partir de las dimensiones reales B: L y de los valores de las distintas componentes
de la resultante de las acciones sobre el plano de cimentacion.

Para aquellos casos en los que la cimentacion no es rectangular se puede seguir un procedi-
miento semejante, tal como se ilustra en la figura 4.3.

Acciones y excentricidades

de una cimentacion superficial culsilllisClielanisis S =,

Longitud equivalente L*=L —2e,
B

plano de apoyo

H, /» ‘ 1 ; |
/ » Cs \ punto de paso de la resultante N
< At — ‘ B
5 E Al
punto de paso
Mz M, de la resultante

epg= ; L= ———
Vv Vv

FIGURA 4.2. AREA DE APOYO EQUIVALENTE PARA LA COMPROBACION DE LOS ESTADOS LIMITE
ULTIMOS (SECCION RECTANGULAR)

Area cobaricéntrica, A

Eje de equivalencia
I, menor

Punto de paso de la resultante
en el plano de cimentacion

Nora: El area cobaricéntrica es la encerrada por el contorno RSy los contornos simétricos respecto a los ejes indicados, e |
es el minimo de los momentos de inercia de dicha area respecto de los ejes que pasan por su centro de gravedad

1 A
Equivalencia: B* = [12— L*=—
A B*

FIGURA 4.3. AREA DE APOYO EQUIVALENTE PARA CIMENTACIONES NO RECTANGULARES
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4.3.6. PRESIONES VERTICALES

El calculo de la presion vertical media y de la inclinacion de la resultante serd necesario para
comprobar la seguridad frente a hundimiento, deslizamiento y vuelco segun los procedimientos que
mas adelante se indicaran.

Para cada una de las distintas combinaciones de acciones y después de obtener las dimensio-
nes de la cimentacidn rectangular equivalente, se calculara la presion vertical media que se define
mediante la expresion siguiente:

Vv

Pr=Tpxpx

Donde:

p, = Presion vertical media.

V= Componente vertical de la resultante efectiva de las acciones.
B* = Anchura equivalente.
L* = Longitud equivalente.

Se entiende por componente vertical de la resultante efectiva de las acciones, V, la compo-
nente vertical total disminuida en la posible subpresidon que pudiera existir en el plano de contacto
cimiento-terreno. A estos efectos, si la aplicacion de la carga hubiera provocado algun incremento
de presion intersticial en el contacto, dicho incremento no se contabilizarda como subpresion.

En el valor de V se incluiran no sélo las acciones de la estructura, sino también el peso propio
del elemento de cimentacidon y ademas el de las tierras que pudieran gravitar sobre ella.

En las componentes horizontales, H, de las acciones se incluiran también los empujes de tie-
rras y/o del agua que pudieran actuar en las caras laterales de las zapatas que no quedasen com-
pensados por empujes homdlogos actuando en las caras opuestas. Los casos particulares en los que
estos empujes resultan criticos en la evaluacion de la seguridad de las cimentaciones se identifican
en la Parte 6 de esta Guia.

También habran de determinarse, para cada situacion de proyecto y combinacion de acciones,
el angulo 9, que mide la desviacion de la carga respecto a la vertical, asi como sus componentes
segun dos direcciones ortogonales:

H H H
tgd=—; tgd,=—2; tgf, =—=
g v g20p Vv g0, %

Donde:

H = Fuerza horizontal.
Hg, H, = Componentes de la fuerza horizontal segun las direcciones B, L. Véase figura 4.2.

Normalmente, el plano de cimentacidn sera horizontal, asi se ha supuesto hasta este momen-
to. Si ese plano tuviese una ligera inclinacidn, los conceptos vertical y horizontal pueden cambiarse
por normal y tangencial al plano de cimentacion y seguir aplicando las reglas que se indican en ade-
lante. Inclinaciones superiores al 3H:1V requieren técnicas de analisis especificas fuera del alcance
de esta Guia.

Con este calculo resultard una coleccion de valores de las dimensiones equivalentes de la ci-
mentacidn, de la presion vertical media y de las inclinaciones de la accién (B*, L*, p,, 3, 85 9,) re-
presentando cada una de las situaciones consideradas. En general, todas ellas habran de utilizarse
para evaluar la seguridad de la cimentacion frente a cada uno de los modos de fallo.
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4.3.7. PRESION DE SERVICIO

La presion de servicio es un valor representativo de las presiones verticales que se producen
en las diferentes situaciones de proyecto y que previamente habran sido determinadas siguiendo
los criterios establecidos en el epigrafe precedente.

Una vez calculadas las presiones verticales medias que corresponden a cada combinacion de
acciones, se elegird como valor representativo o «presidn de servicio», que se denominara p,, el
mayor de los tres siguientes:

a) El correspondiente a la situacidn persistente con la combinacién de acciones casi perma-
nente.

b) El resultado de dividir por 1,10 el mayor de los siguientes valores:

¢ El mayor valor de entre los correspondientes a las combinaciones de acciones caracte-
risticas (en situaciones persistentes o transitorias y de corto plazo).

¢ El mayor valor de entre las situaciones transitorias y de corto plazo con la combinacion
de acciones casi permanente.

¢) El mayor de los correspondientes a las situaciones accidentales, dividido por 1,25.

Este valor representativo de la presidn vertical media de la cimentacidn se entenderd, en lo que
sigue, como sinénimo de «presion de servicio».

Los valores representativos de las dimensiones equivalentes de la cimentacion (B*, L*) seran
aquellos asociados a la situacion a), b) o ¢) recién expuestas que resulten condicionantes para la de-
terminacion de la presion de servicio.

El valor representativo de la inclinacidn de la carga 6 sera, del mismo modo, aquel asociado a
la situacion que condicione el valor representativo de p,.

El calculo previo de la presidn de servicio p,,, no es necesario para comprobar (segun los pro-
cedimientos que se describen en esta Guia) estados limite diferentes del de hundimiento. Tampo-
co es necesario cuando se compruebe el estado limite ultimo de hundimiento de acuerdo con el mé-
todo analitico descrito en el epigrafe 4.5.5, valido tanto para situaciones a corto como a largo plazo,
tal y como se especifica en el mismo. Tampoco es necesario el célculo de p,, para aplicar los pro-
cedimientos descritos en 4.5.4.

Unicamente debera calcularse la presion de servicio Ps,» Para comprobaciones de la seguridad
frente al hundimiento segun los procedimientos especificados en los epigrafes 4.5.1, 4.5.2 y 4.5.3,
que no son aplicables a situaciones de corto plazo.

4.4. ESTABILIDAD GLOBAL

Uno de los aspectos mas importantes del estudio de una cimentacién es el relativo a su esta-
bilidad global. Este estudio s6lo puede omitirse cuando se trate de cimentaciones de obras de fa-
brica en terrenos llanos y firmes.

A estos efectos, se entienden por «llanos» aquellos cuya pendiente medida en el entorno de la
cimentacion (entorno con amplitud del orden de 5 veces el ancho B, del cimiento) no supera el 10%,
y por «firmes» aquellos que no presentan ningun signo de inestabilidad previa, ni evidencien que
lo puedan presentar en el futuro. Véase figura 4.4.

Todas las cimentaciones de obras de fabrica que hayan de establecerse sobre terrenos incli-
nados (o en pendiente) asi como todas las cimentaciones de los terraplenes, ya sea en terrenos in-
clinados o llanos, deben analizarse frente al problema de estabilidad global. En la figura 4.4 se in-
dican, a titulo de ejemplo, algunos esquemas de este modo de fallo.

El anélisis de estabilidad global se hara empleando los métodos de calculo de equilibrio limi-
te (métodos de célculo de estabilidad de taludes tales como los de Janbu, Bishop, Morgenstern y
Price, etc.). La descripcion de estos métodos queda fuera del alcance de esta Guia.

84



CIMENTACIONES SUPERFICIALES

TERRAPLENES EN
SUELOS BLANDOS

TERRAPLENES A
MEDIA LADERA

Az
5B

pendiente media = > 0,1

CIMENTACIONES
EN ZONAS EN PENDIENTE

CIMENTACIONES
PROXIMAS A
TALUDES

CIMENTACIONES
DE MUROS DE
SOSTENIMIENTO

FIGURA 4.4. EJEMPLOS DE SITUACIONES DE ESTABILIDAD GLOBAL A ESTUDIAR
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Los coeficientes de seguridad exigibles deben fijarse en cada caso concreto, en funcion de las
caracteristicas del terreno y de la obra en cuestion. En la Parte 6 de esta Guia se formulan reco-
mendaciones concretas para algunos casos frecuentes.

En términos generales, y a falta de otra informacion especifica, se recomiendan los coeficien-
tes de seguridad minimos que se refieren en la tabla 4.1.

TABLA 4.1. ESTABILIDAD GLOBAL: COEFICIENTES DE SEGURIDAD MiNIMOS

COMBINACION DE ACCIONES COEFICIENTE NORMAL COEFICIENTE REDUCIDO
Casi permanente (¥) F,>1,50 Firea>1,30
Caracteristica F, 21,30 Fyreq 21,20
Accidental F;21,10 F3req 2> 1,05

(*) Como valor del coeficiente de seguridad para la combinacion de acciones casi permanente, en situaciones transitorias y
de corto plazo, podra adoptarse el coeficiente de seguridad F, (véase apartado 2.10), o F, . segun sea el caso.

En general se recomienda la aplicacion de los coeficientes de seguridad indicados como nor-
males en la tabla 4.1.

Si la importancia de la obra, o la trascendencia econdmica y social de la misma asi lo aconse-
jasen, el Proyectista o el Director de las Obras podran adoptar coeficientes de seguridad minimos
superiores a los indicados como normales.

Los coeficientes reducidos seran de aplicacion Unicamente en construcciones provisionales o
auxiliares, cuando no exista riesgo fisico para las personas, y cuando la importancia econémica del
fallo sea escasa.

Salvo justificacion expresa en otro sentido, se estima que los coeficientes de seguridad lista-
dos en la tabla 4.1 —muy especialmente los correspondientes a situaciones accidentales—, deben
ser de aplicacion Unicamente a las obras, no a las laderas en general o a zonas mucho mas amplias,
fuera de la zona de influencia real de las referidas obras.

4.5. SEGURIDAD FRENTE AL HUNDIMIENTO

El mecanismo de hundimiento que se considera en este apartado corresponde a los cimientos
de las estructuras. Se trata de roturas del terreno bajo la cimentacion que no implican la rotura del
propio elemento de cimentacion. Este tipo de analisis no es aplicable al estudio de terraplenes, en
los que hay que analizar la estabilidad global y constatar que el coeficiente de seguridad responde
a las exigencias del apartado 4.4 de esta Guia.

En este apartado se incluyen varios procedimientos de comprobacion para cada tipo de terre-
no sobre el que se apoya la cimentacion.

En suelos granulares, entendiendo por tales aquéllos que contienen menos de un 15% de fi-
nos y cuyo contenido en gruesos de mas de 10 cm es escaso (menos del 10%), se recomienda la
comprobacion de la seguridad frente al hundimiento segun el método del SPT (ideado inicialmen-
te para arenas) que se describe en el epigrafe 4.5.2.

En rocas, se recomienda el procedimiento indicado en el epigrafe 4.5.3.

En suelos cohesivos, entendiendo por tales aquellos que tienen mas del 15% de finos, es re-
comendable la comprobacion de la seguridad frente al hundimiento mediante los célculos analiti-
cos que se describen en el epigrafe 4.5.5.

Debe mencionarse que siempre es posible, independientemente del tipo de terreno, evaluar la
seguridad frente al hundimiento basandose en otros ensayos de campo (presiometros, penetrome-
tros y ensayos de carga) segun se indica en el epigrafe 4.5.4.
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También es posible, en todo caso, utilizar la formulacién analitica descrita en 4.5.5, siempre que
se disponga de los parametros resistentes del modelo de Mohr-Coulomb (c, ¢), en el que se basa la
misma, aunque se hayan obtenido mediante correlacion, debidamente contrastada, con resultados
de ensayos de campo.

Existen otros procedimientos (ademas de los ya indicados), en la literatura técnica, que el
ingeniero puede usar siempre que el nivel de seguridad obtenido sea el que se indica en esta
Guia.

Se considera asimismo admisible el uso directo de experiencia local debidamente contrasta-
da, como justificacion Unica de la seguridad frente al hundimiento, tal como se describe en el epi-
grafe 4.5.1.

En los apartados que siguen se usa unas veces el concepto de presion o carga admisible y
otras el de presion o carga de hundimiento. La presion o carga de hundimiento dividida por el fac-
tor de seguridad correspondiente es la presion o carga admisible.

Las cimentaciones deben satisfacer ademas unas limitaciones de asientos, que en ocasiones
pueden limitar las tensiones transmitidas al terreno.

4.5.1. COMPROBACION DEL HUNDIMIENTO SEGUN LA EXPERIENCIA LOCAL

En esta Guia se admite que las cimentaciones de las estructuras mas tipicas de las obras de
carretera (las pilas de los puentes y sus estribos, los muros de contencion, los pasos inferiores y los
terraplenes) puedan comprobarse basandose Unicamente en la experiencia local.

Para que este procedimiento de comprobacion sea aplicable, es preciso recopilar la expe-
riencia correspondiente y demostrar de manera fehaciente que tal experiencia es similar al caso
en cuestion.

La recopilacion de la experiencia previa incluira la descripcion de los terrenos correspondien-
tes. En dicha descripcion constaran explicitamente los datos de identificacion y estado del terreno
(es imprescindible que conste su densidad seca —o peso especifico seco, y,—, y su humedad na-
tural, w)® asi como los datos de resistencia, deformabilidad y permeabilidad que sean conocidos.
También debera constar la configuracion geométrica del terreno describiendo la distribucion espa-
cial de los distintos materiales y la ubicacion del nivel freatico.

Para el caso de cimentaciones superficiales de pilas o muros, la experiencia existente debe re-
sumirse en una serie de datos de presiones de servicio que se hayan utilizado para distintos anchos
de cimentacion sin que hayan existido problemas posteriores de comportamiento. En este sentido,
debe entenderse como presion de servicio la que se define en el epigrafe 4.3.7.

Para poder comparar el caso en cuestion con la experiencia previa es imprescindible co-
nocer todos los datos que se consignan en el apartado 4.3, a excepcién de los definidos en el
epigrafe 4.3.2. Las caracteristicas geotécnicas del terreno que se necesita conocer son Unica-
mente las necesarias para asegurar que el terreno en cuestion es equiparable al que se des-
cribe en las experiencias previas. En todo caso, los datos de identificacion y estado (densidad
seca y humedad natural) y la ubicacion del nivel freatico del caso en cuestion no podran omi-
tirse.

La aplicacion de este método queda limitada a aquellas cimentaciones que transmiten cargas
con angulos de inclinacion, 8, moderados (tg4 < 0,2).

Una cimentacion superficial puede considerarse comprobada en funcion de la experiencia pre-
via cuando, mediante el proceso descrito en los parrafos precedentes, la presion de servicio no su-
pera a los valores utilizados previamente con éxito en cimentaciones de dimensiones similares a las
del caso en estudio.

3 A partir de estos datos podra obtenerse la densidad —o peso especifico— natural (aparente), mediante la expresion:
Yap =Y (1 + W)
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4.5.2. PRESION ADMISIBLE EN ARENAS

El reconocimiento de terrenos formados exclusivamente por arenas limpias, sin cohesion al-
guna, es dificil pues, salvo que se utilicen técnicas muy especificas, no es posible tomar muestras
inalteradas que puedan ensayarse en laboratorio.

En estas situaciones es posible realizar investigaciones sencillas que permitan deducir el 4ngulo
de rozamiento de las arenas en cuestion y después realizar los calculos de comprobacion que se indi-
can en el epigrafe 4.5.5. Este procedimiento sera inexcusable en cimentaciones de gran importancia.

Para obras convencionales (puentes de luces moderadas, muros de escasa altura y obras de
paso) se considera aceptable comprobar la seguridad frente al hundimiento de acuerdo con el pro-
cedimiento que se describe en este apartado.

Salvo circunstancias especiales, el limite de la presién que puede aplicarse sobre formaciones
arenosas esta limitado por razones de asiento. La experiencia acumulada durante casi medio siglo
desde que Meyerhof* propusiera la primera correlacion entre la presion de servicio que puede ad-
mitirse y el indice N del ensayo SPT, para limitar a un valor moderado los asientos posteriores,
hace recomendable la utilizacién de la expresion siguiente:

Poaamn =4Neo - f5- [ [ fi- fy  (kPa)

Donde:

Ny, = Valor de célculo del indice N del ensayo SPT, determinado como se indica en 4.5.2.1.
fg = Factor de correccion adimensional que tiene en cuenta el ancho de la cimentacion. Se
utilizara el valor siguiente:

_(BF+03m\
fB_ B* —1’5

f, = Factor de correccion adimensional que tiene en cuenta la profundidad de cimentacion,
D. Se evaluara mediante la expresion siguiente:

f—1+D <15
b 3B*) "

f, = Factor de correccion adimensional que tiene en cuenta la forma de la cimentacion. Su
valor de célculo es:

_(L*+025B%)?
L2V 1250

f, f,,= Factores adimensionales para considerar el efecto del agua que pudiera existir bajo la
cimentacion. Véanse 4.5.2.2 y 4.5.2.3.

Las dimensiones D, B¥ y L* han quedado definidas en 4.3.1 y 4.3.5.

45.2.1. Valor del indice N, del ensayo SPT a utilizar en el calculo

El valor del indice N que debe usarse para entrar en la formulacion anterior debe obtenerse
después de considerar los siguientes aspectos:

4 Véase: MEeYERHOF, G. G. (1956): «Penetration Tests and Bering Capacity of Cohesionless Soils», Journal of Soil Mechanics and
Foundation Engineering, Proc. Paper 86, vol. 82, pp. 1-19, SM1, ASCE.
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e Los indices N que se obtienen directamente del ensayo SPT deben corregirse de manera
que queden normalizados a una presion efectiva de referencia, comun e igual a 100 kPa.
Para ello puede utilizarse la expresion siguiente:

Ncarregido = f N

Donde f es el factor de correccidn que se obtiene de la tabla 4.2.

TABLA 4.2. FACTOR DE CORRECCION DEL iNDICE N DEL ENSAYO SPT POR EL EFECTO
DE LA SOBRECARGA EFECTIVA DE LAS TIERRAS

PRESION VERTICAL EFECTIVA(*) FACTOR DE CORRECCION, f
AL NIVEL DEL ENSAYO (kPa) N,orregiao = f+ N
0 2,0
25 1,5
50 1,2
100 1,0
200 0,8
400 6 mayor 0,6

(*) Se refiere al momento en el que se realiza el ensayo.

Para valores intermedios de la presion vertical efectiva se puede interpolar linealmente en-
tre los datos indicados en la tabla 4.2.

En cualquier caso, el valor del indice N del SPT que se utilice en las expresiones anterio-
res, después de corregido, no debe ser nunca superior a 50.

o Unicamente cuando existan datos relativos al porcentaje de la energia total del golpeo
que se transmite al tomamuestras®, se realizard una segunda modificacion, para obtener
Ng,, mediante la expresion siguiente:

n

N6O = Ncorregida ’ a

Donde:

n = Porcentaje de la energia total del golpeo que se transmite al tomamuestras (rendi-
miento).

e El valor del indice Ny, debe promediarse en una profundidad igual a 1,5 B* bajo el plano
de apoyo de la cimentacion, para obtener:

Ny, = Valor medio de Ng, en la zona de espesor 1,5 B* bajo el plano de cimentacion.

5 El valor de N que debe usarse es el correspondiente a una eficacia de hinca del orden del 60%, que es la mas frecuente en
los ensayos realizados segiin UNE EN ISO 22476-3 preferiblemente con sistema de golpeo automatico para una frecuencia de gol-
peo de unos 30-40 golpes/minuto. Si se tiene control sobre este aspecto, pueden realizarse las correcciones correspondientes.
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45.2.2. Correccion por efecto del posible movimiento del agua

Las formulas anteriores son aplicables para el caso particular de existencia de un nivel freati-
co proximo al plano de apoyo, en situacion hidrostatica.

Cuando sea esperable una situacion no hidrostatica y pueda existir un flujo de agua ascen-
dente, la presion admisible serd menor que la indicada y puede obtenerse mediante el uso del fac-
tor de reduccion siguiente:

ﬁ=(1—1v~y“,’>31
Y

Donde:

f,= Factor de correccion por efecto del flujo ascendente del agua.
I, = Gradiente vertical del flujo del agua.
v’ = Peso especifico sumergido del suelo.
Y« = Peso especifico del agua.

Cuando el flujo de agua sea descendente, no serad necesario tenerlo en cuenta en este método
de célculo. En todo el caso, cuando el gradiente sea superior a 0,2 (/,>0,2), este procedimiento de
calculo no es aplicable y sera necesario utilizar un método de verificacion especifico cuya descrip-
cidn se sale del ambito de esta Guia.

45.2.3. Correccion para cimentaciones en arenas no saturadas

Las cargas admisibles de cimentaciones apoyadas sobre arenas no saturadas pueden calcu-
larse mediante el uso del factor de ampliacion siguiente:

h,
<18
*

=1+0,6
Jw B

Donde:

f, = Factor de correccidn para condiciones de cimentacion en arenas no saturadas.

h,, = Profundidad minima del nivel freatico bajo el plano de cimentacion durante la situacion
de proyecto considerada.

B* = Ancho equivalente de la cimentacion (véase epigrafe 4.3.5).

45.2.4. Limitaciones del procedimiento

Una cimentacidn superficial sobre arenas queda comprobada frente a los modos de fallo de
hundimiento, deslizamiento, vuelco y asientos cuando la presion de servicio de la misma, calcula-
da tal como se indica en 4.3.7, no sobrepase el valor de la presion admisible calculada como se re-

fiere en 4.5.2 (con las especificaciones introducidas por los subapartados 4.5.2.1 a 4.5.2.3). Es decir,
cuando:

Psy < Py adm

El procedimiento de referencia, estd sometido, no obstante, a las siguientes limitaciones:

e Terreno plano, horizontal o con pendiente inferior al 10%.

e La inclinacion de la accidn es inferior al 10% (tg 6 < 0,10).
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e El agua del terreno se encuentra en régimen hidrostatico, o se mueve con gradientes mo-
derados. Véase 4.5.2.2.

¢ En toda la zona de afeccion de la cimentacion y al menos hasta una profundidad mayor
que 1,5 B* existen arenas limpias. Ademas, a profundidades mayores no existen terrenos
cohesivos blandos que puedan provocar asientos importantes.

¢ La estructura para la que se proyecta la cimentacidon no es especialmente sensible a los
asientos y puede soportar asientos de 2,5 cm, después de su construccion, sin merma de
su seguridad o fiabilidad.

* El 4rea de apoyo debe ser inferior a 100 m?, de otra forma seria necesario un célculo es-
pecifico de los asientos.

En todo caso se recomienda, no obstante, la determinacidn adicional del valor del angulo de
rozamiento interno, ¢, que corresponde al deposito arenoso asi como seguir el procedimiento que
se define en 4.5.5, para comprobar la seguridad frente al hundimiento, y en 4.8, para comprobar que
los movimientos esperados de la cimentacion son admisibles.

4.5.3. CIMENTACIONES SUPERFICIALES SOBRE ROCA

Existen muchas cimentaciones directas sobre roca en las obras de carretera. El estudio de la
seguridad frente al hundimiento mediante formulas analiticas es complicado, pues no existen mo-
delos de comportamiento en rotura sobre los que se tenga experiencia practica suficiente.

En casos de rocas muy débiles (g, <1 MPa) o que estén fuertemente diaclasadas (RQD < 10%)
0 que estén bastante o muy meteorizadas (grado de meteorizacién igual o mayor que 1V, segun la
tabla 3.3), se recomienda considerar la roca como si se tratase de un suelo y recurrir a los procedi-
mientos de verificacion correspondientes que se indican en esta Guia. Preferiblemente debera utili-
zarse el método analitico que se formula en 4.5.5, para cuya aplicacion es necesario determinar los
parametros de resistencia de la roca alterada en ensayos de laboratorio (ensayos de corte directo o
triaxiales).

En caso de rocas menos débiles, menos diaclasadas y menos alteradas que lo indicado en el
parrafo precedente, se puede determinar una presion admisible a partir de los datos siguientes:

* Resistencia a compresion simple de la roca sana, q,.
Tipo de roca.

Grado de alteracion medio.

Valor del RQD y separaciones de las litoclasas.

Estos parametros deben ser los representativos del comportamiento del volumen de roca si-
tuado bajo la cimentacion hasta una profundidad de 1,5 B* , medida desde su plano de apoyo.

La presion admisible puede estimarse mediante la siguiente expresion:

|

4y
Pryadm = Po "G - 0 - O \/
Po

Donde:

Py 2am = Presion admisible.
p, = Presion de referencia. Debera tomarse un valor de 1 MPa.
q, = Resistencia a compresion simple de la roca sana.
o, 0, 0y =Parametros adimensionales que dependen del tipo de roca, de su grado de altera-
cidn y del espaciamiento de las litoclasas, segun se indica a continuacion.
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4.5.3.1. Influencia del tipo de roca

A igualdad de grado de alteracion y de espaciamiento del diaclasado, existen rocas cuya es-
tructura es mas proclive a contener planos de debilidad no detectados en los sondeos ni en los en-
sayos de compresion simple, que a veces se realizan con muestras de pequeno tamano.

Atendiendo a este aspecto, las rocas pueden clasificarse en varios grupos, partiendo de un pri-
mer grupo en el que no se temen fisuras o grietas no detectables por los reconocimientos y termi-
nando en un cuarto grupo en el que el tipo de formacion rocosa es proclive a contener otros pla-
nos de debilidad aparte de los detectables con los trabajos de censo de litoclasas o con los ensayos
de compresion simple realizados en laboratorio a pequena escala.

El parametro o, puede determinarse en laboratorio ensayando muestras a traccion (o traccion
indirecta) para medir la relacion que existe entre la resistencia a traccion simple g,y la resistencia
a compresion simple q,. El valor del parametro o, sera:

10‘%
o= [—
4,

A falta de informacidon especifica respecto a este parametro se puede utilizar el valor que se
obtenga de la tabla 4.3.

TABLA 4.3. VALORES DE o, SEGUN EL TIPO DE ROCA

GRUPO N.° NOMBRE GENERICO EJEMPLOS o4
1 Rocas carbonatadas con estructura bien e Calizas, dolomias y marmoles puros 10
desarrollada ¢ Calcarenitas de baja porosidad ¢
¢ Granitos, cuarcitas
¢ Andesitas, riolitas
2 Rocas igneas y rocas metamorficas (*) « Pizarras, esquistos y gneises 0,8
(esquistosidad subhorizontal)
¢ Calizas margosas, argilitas, limolitas,
3 Rocas sedimentarias (**) y areniscas y conglomerados
algunas metamorficas e Pizarras y esquistos (esquistosidad 0,6
verticalizada)
* Yesos
¢ Areniscas, limolitas y conglomerados
4 Rocas poco soldadas poco cementados 04

e Margas

(*) A excepcion de las indicadas en los grupos 1y 3.
(**) A excepcion de las indicadas en los grupos 1y 4.

En todo caso se recomienda que cuando aparezcan varios tipos de roca en un mismo apoyo,
o existan dudas en esta clasificacion y salvo informacion especifica en otro sentido, se tome como
valor de célculo o, =0,4.

45.3.2. Influencia del grado de meteorizacion

El grado de meteorizacién de la roca debe medirse de acuerdo con la escala que se indica en
la tabla 3.3.

Para caracterizar el grado de meteorizacidn correspondiente a la roca que existe en el entorno
de la cimentacion, se usara el mayor grado de alteracion que pudiera existir hasta alcanzar una pro-
fundidad igual a 1,5 B*, medida bajo el plano de apoyo.
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Los valores que se recomiendan para establecer el valor del parametro o, son los siguientes:

e Grado de meteorizacién | (Roca sana o fresca): a,=1,0
* Grado de meteorizacion Il (Roca ligeramente meteorizada): a,=0,7
e Grado de meteorizacion lll (Roca moderadamente meteorizada): a,=05

Cuando el grado de meteorizacion sea igual o superior al IV, debera estarse a lo especifi-
cado al respecto en el epigrafe 4.5.3 (calculo como en suelos).

4.5.3.3. Influencia del espaciamiento entre litoclasas
La separacion entre litoclasas debe caracterizarse de dos formas diferentes:

¢ Mediante censo de litoclasas en afloramientos proximos a la zona de cimentacion.
¢ Midiendo el valor del RQD en los sondeos mecanicos.

En todo caso, la zona de referencia sera el volumen de roca situado bajo la cimentacion hasta
una profundidad igual a 1,5 B*.

Partiendo de estos datos, se calculara o, como el minimo de entre los dos valores siguientes:

. ,‘T [RQD(%)
O = mln(a3a,a3b) o5, = \R Oy = \/T

Donde:

s = Espaciamiento entre las litoclasas expresado en m. Se utilizara el correspondiente a la
familia de diaclasas que conduzca a un valor menor.
1m = Valor que se utiliza para hacer adimensional la expresion correspondiente.
RQD = Valor del parametro «Rock Quality Designation», expresado en tanto por ciento (véase
epigrafe 3.3.4).

4.5.3.4. Determinacion de la resistencia a compresion simple de la roca sana

Para determinar el valor de g, a utilizar en el contexto de estos célculos, se utilizaran probetas
de roca sana y se ensayaran segun UNE 22950-1, una vez eliminadas las zonas de posible alteracion.
Se procurara ademas que las probetas no tengan grietas o fisuras apreciables a simple vista.

Alternativamente se podran utilizar otros ensayos (véase epigrafe 3.5.5), para obtener el valor
de la resistencia a compresion, mediante correlaciones debidamente contrastadas.

Realizada una serie de ensayos, se debe elegir, como valor de célculo de la resistencia, aquel
que represente de forma razonablemente conservadora el valor medio estimado para la zona de
afeccion. Habitualmente puede pensarse en aquel valor de la resistencia que represente la media
indicada con una confianza razonablemente alta, por ejemplo un 95%.

45.3.5. Limitaciones del procedimiento

Una cimentacion sobre roca queda comprobada frente a los modos de fallo de hundimiento,
deslizamiento, vuelco y movimientos excesivos cuando la presion de servicio de la misma, calcula-
da segun se indica en 4.3.7 no sobrepase el valor de la presion admisible calculada como se refie-

re en 4.5.3 (con las especificaciones introducidas por los subapartados 4.5.3.1 a 4.5.3.4). Es decir,
cuando:

psv < pv adm
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El procedimiento de referencia estd sometido, no obstante, a las siguientes limitaciones:

¢ La cimentacion queda establecida en un terreno cuya pendiente no supera el 10%.

e La inclinacién de las acciones no supera el 10%, (tg &< 0,10). Si la inclinacion de las ac-
ciones es mayor, la presion admisible debe reducirse multiplicando por el factor
i=(1,1-tgd)® y, ademas, realizar calculos de comprobacién de la estabilidad al desliza-
miento y al vuelco, cuya seguridad no quedaria garantizada con las comprobaciones pre-
cedentes.

* No existe un flujo de agua con gradiente importante (/< 0,2) en ninguna direccion.

* El area de apoyo es menor que 100 m?. En caso de ser mayor sera necesario realizar cal-
culos especificos del movimiento de la cimentacién segun se indica en el apartado 4.8.

e En cualquier caso, la presion de servicio de una cimentacion superficial en roca no superara
el valor de 5 MPa, salvo justificacion expresa realizada por algun procedimiento alternativo.

En caso de incumplimiento de alguno o varios de los requisitos inmediatamente referidos, de-

beran realizarse calculos especificos para comprobar la seguridad de la cimentacion. La descripcion
de tales calculos se encuentra fuera del alcance de esta Guia.

4.5.4. CARGA DE HUNDIMIENTO EN FUNCION DE OTROS ENSAYOS DE CAMPO
La carga de hundimiento de las cimentaciones superficiales puede determinarse mediante
otros ensayos de campo. Entre los procedimientos recomendables, se destacan los siguientes:
45.4.1. Ensayos presiométricos®
La presion limite obtenida en los ensayos presiométricos, p, permite estimar la componente

vertical de la presion de hundimiento de las cimentaciones superficiales, p,,. La relacion que exis-
te entre ambas variables es la siguiente:

Py zpo+K'(pl - D, Ko)
Donde:
p, = Presidn efectiva vertical al nivel de cimentacion en el entorno del apoyo (antes de cargar).
K, = Coeficiente de empuje al reposo. Valor usual K,=0,5.
K = Coeficiente de proporcionalidad que depende de la geometria del cimiento y del tipo de
terreno.
La presion p, debe ser el valor promedio obtenido en la zona de profundidad 1,5 B* bajo la ci-

mentacion.
La expresidon general que permite estimar el coeficiente adimensional K, es del siguiente tipo:

D*

K=K +K,-—"s
B*

El valor de K, debe ser el siguiente:

K,=08 Suelos cohesivos.
K,=1,0 Suelos granulares y rocas blandas.

& Véase: Ministére de 'Equipement, du Logement et des Transports —Francia (1993): Régles techniques de conception et de
calcul des fondations des ouvrages de génie civil, fascicule n.° 62, titre V.
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El valor de K, debe tomarse de la tabla 4.4.

TABLA 4.4. VALORES DE K,

TIPO DE VALOR ORIENTATIVO DE p,
TERRENO CONSISTENCIA )
Cohesivo Blanda <0,7 0,20
Firme 1,2-2 0,28
Dura >25 0,40
Granular Floja <05 0,35
Media 1-2 0,50
Densa >25 0,80
Rocas blandas - - 0,27

NortA: Para valores intermedios entre los recogidos en la tabla podra interpolarse linealmente.

El valor de D* esta relacionado con la profundidad de cimentacion D que se define en el epi-
grafe 4.3.1 y se obtiene mediante la siguiente expresion:

D*=n-D

Donde 1 es un factor de reduccion que se obtiene al comparar los valores de p, obtenidos en
ensayos presiométricos superficiales, realizados por encima del plano de cimentacion, con el valor
de p, que representa el terreno bajo la cimentacion. Es decir:

Pl recubrimiento
n =
P
Si el dato P, eeubrimiento NO fuera conocido, debera hacerse una estimacion prudente del valor de 1.

El ancho equivalente de cimentacion B*, y la longitud equivalente de la misma L*, tienen el sig-
nificado que se indica en 4.3.5.

El nimero adimensional s representa la influencia de la forma de la cimentacidn. Para cimen-
taciones circulares o cuadradas puede suponerse igual a la unidad. Para formas alargadas, el valor
correspondiente sera:

B %
§=0,6+04—
L ES
Donde:

B* = Anchura equivalente (dimension menor en planta).
L* = Longitud equivalente (dimension mayor en planta).

Para tener en cuenta el efecto desfavorable de la inclinacion de la carga, siempre que ésta sea
superior al 10%, (tg & > 0,10), el valor de p,, obtenido segulin se ha indicado con anterioridad se mul-
tiplicara por el factor:

i=(11-1tgd)’

Donde:

8 =Angulo que mide la desviacion de la resultante respecto a la normal al plano de apoyo
(véase figura 4.5).
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La condiciéon de hundimiento se considerara satisfecha cuando el coeficiente de seguridad, de-
finido mediante la expresion que se indica a continuacion, supere el valor especificado para cada
caso en la tabla 4.7:

— P
Py

E,

Donde:

p,» = Presion vertical de hundimiento, calculada segun se indica en este apartado.
p, = Presion transmitida al terreno por el cimiento, calculada tal como se indica en el epigra-
fe 4.3.6.

45.4.2. Ensayos de penetracion estatica’

Los ensayos penetrométricos estaticos (véase 3.4.1.2), realizados en suelos granulares, permi-
ten obtener un valor de la resistencia por punta q,, que puede correlacionarse con el valor del indi-
ce N del ensayo SPT. Para suelos granulares y a falta de experiencias locales contrastadas, se pue-
de suponer:

N =25¢qg. expresando g,en MPa

Esta correlacién puede usarse para establecer la carga admisible en cimentaciones superficia-
les en arenas siguiendo el método del SPT indicado en 4.5.2.

En suelos cohesivos, es posible obtener, del registro del valor de g, en los ensayos penetro-
métricos estaticos, el valor de la resistencia al corte sin drenaje (véase 3.4.1.2):

1
s, =—\(g,.—0,
u NK(qc »)

Cuando exista una correlacion local bien establecida para conocer el factor Ny, o cuando se in-
vestigue expresamente para el proyecto en cuestion, esta correlacion permitird estimar el valor de
s, Y, partiendo de él, calcular la carga de hundimiento a corto plazo mediante las formulas analiti-
cas que se indican en el epigrafe 4.5.5.

En general, la carga de hundimiento puede estimarse a partir de los resultados de ensayos de
penetracion estatica mediante la siguiente relacidn:

Pvin = Po +Kc‘ 4.

Donde:

p,, = Presion vertical efectiva que provoca el hundimiento.

p, = Presidn vertical efectiva en el entorno de la cimentacion, a la cota del plano de apoyo.

q. = Resistencia por la punta del ensayo de penetracion. Valor medio correspondiente a la
zona de espesor 1,5 B* bajo la cimentacion.

K, = Parametro adimensional calculado como se indica a continuacion.

El pardmetro K, depende del tipo de terreno, de su consistencia, de la profundidad de cimen-
tacion y de su forma. Puede estimarse mediante la expresidn siguiente:

7 Véase: Ministére de 'Equipement, du Logement et des Transports —Francia (1993): Régles techniques de conception et de
calcul des fondations des ouvrages de génie civil, fascicule n.° 62, titre V.
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*

D
Kc =K01+Kc2'7's
B*

Los valores de K., y K, que se deben utilizar son los que se indican en la tabla 4.5.

Las dimensiones D*, B* y el pardmetro adimensional s, tienen el mismo significado que se in-
dica en 4.5.4.1. También es aplicable aqui el comentario vertido en dicho punto relativo al efecto de
la inclinacion de la carga y al nivel de seguridad exigible con este método de célculo.

TABLA 4.5. VALORES DE K, Y K,

TIPO DE VALOR ORIENTATIVO DE g,
TERRENO CONSISTENCIA )
Suelos cohesivos Cualquiera No aplicar 0,32 0,10
Suelos granulares Floja < 15) 0,14 0,05
Media 5a20 0,11 0,05
Densa >20 0,08 0,05
Rocas blandas No aplicar No aplicar 0,17 0,05

45.4.3. Otros ensayos de penetracion

Las correlaciones locales que existen entre otros ensayos de penetracion y los ensayos hasta
aqui mencionados pueden permitir la estimacion de la carga de hundimiento en algunas circuns-
tancias. Se advierte, sin embargo, que al acumularse las imprecisiones de los datos de campo con
los de las posibles correlaciones, se debe ser muy conservador al utilizarlas; los coeficientes de se-
guridad que se adopten deben ser acordes con las imprecisiones de los procedimientos de analisis.

454.4. Ensayos de carga

Aunque el procedimiento de ensayo directo en campo de carga de hundimiento es poco fre-
cuente, debe mencionarse, pues resulta ser el mas preciso, particularmente cuando las dimensio-
nes del modelo de campo se aproximan a las de la cimentacion real en estudio. En ocasiones pue-
de ser de interés realizarlos.

4.5.5. CALCULO ANALITICO DE LA CARGA DE HUNDIMIENTO

En algunas ocasiones, como resultado del reconocimiento geotécnico, habra sido posible de-
finir las caracteristicas resistentes del terreno con precision suficiente como para realizar un calcu-
lo analitico de la carga de hundimiento.

La férmula mas frecuente para la determinacion de la carga de hundimiento es la conocida como
de Brinch-Hansen, de la que existen diferentes versiones que presentan ligeras variaciones en la ob-
tencion de algunos coeficientes. En esta Guia se recomienda la versidn que se expone a continuacion.

Segun este método, la presion vertical de hundimiento es la suma de tres términos que re-
presentan la contribucion a la capacidad de soporte, de la sobrecarga existente al nivel de cimen-
tacion g, de la cohesidn del terreno ¢, y de su peso propio. La ecuacion es del siguiente tipo:

1 ,
pvh=q~Nq~dq'zq~sq~tq-rq+c-NC-dC-zC~sc'te~rc+;}/-B*~N7,-dy~zy~s},-ty.ry
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Donde:

p,, = Presion vertical de hundimiento.
g = Sobrecarga actuante al nivel del plano de cimentacion, en el entorno del ci-
miento.
¢ = Cohesién de célculo.
v = Peso especifico del terreno.
B* = Anchura equivalente del cimiento.
N, N, N,=Factores de capacidad de carga, adimensionales y dependientes del angulo de
rozamiento interno.
iy Sq t, r,=Factores adimensionales para considerar el efecto de la resistencia al corte lo-
cal del terreno situado sobre el plano de apoyo, la inclinacidn de la carga, la
forma de la cimentacion, la proximidad de la cimentacion a un talud y la incli-
nacion del plano de apoyo. Los subindices g, ¢, v, indican en cual de los tres
términos de la formula polindmica deben aplicarse.

d

q’

Los parametros (c, ) que han de usarse en los calculos deben representar la resistencia del te-
rreno ubicado hasta una profundidad (medida desde el plano de apoyo de la cimentacion), del or-
den de vez y media el ancho de cimentacion.

La figura 4.5, muestra un esquema aproximado de las dimensiones y cargas a considerar en
los calculos.

=

LP=B N,y

Acciones:
V = Carga vertical.

H, H,, Hg = Cargas horizontales. Resultante y componentes segun las direcciones de L, B.
d,, 05 = Componentes de la inclinacién de la carga segun las direcciones de L, B.

H H
tg6L=7L t965=7B

Geometria de la cimentacion:
B, L = Dimensiones de la cimentacion.
B*, L* = Dimensiones de la cimentacion cobaricéntrica (véase epigrafe 4.3.5).
D = Profundidad de cimentacion (véase epigrafe. 4.3.1).
Parametros resistentes del terreno:

¢ = Cohesion de calculo.
¢ = Angulo de rozamiento interno de calculo.

FIGURA 4.5. ESQUEMA DE CIMENTACION TIPO
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En una primera aproximacion, para terrenos homogéneos, puede suponerse la forma de rotu-
ra debida al estado limite ultimo de hundimiento que se muestra en la figura 4.6.

La superficie de fallo, en estas condiciones ideales, se produciria hacia la derecha o izquierda

segun el sentido de la componente Hg.

Los factores de capacidad de carga y el resto de los factores adimensionales mencionados se

calcularan como se indica a continuacion:

¢ El valor de g debe calcularse como el peso efectivo de las tierras que existan en el entor-
no de la cimentacion, cuyo espesor D, ha quedado definido en 4.3.1. El valor de g se cal-
culara mediante la expresion siguiente:

q:’)/ap'Dl—'—y,.DZ

Donde:

D = Espesor total de tierras sobre el plano de cimentacion (D= D, + D,).

D, = Parte del espesor de tierras D, que queda por encima del nivel freatico.

D, = Parte del espesor de tierras D, que queda bajo el nivel freatico.

Y,» = Peso especifico aparente del suelo, correspondiente a la humedad media del terreno
en el espesor D, (sobre el nivel freatico).

v’ = Peso especifico sumergido del terreno en el espesor D, (bajo el nivel freatico).

El valor del peso especifico v, que debe usarse en el tercer término de la ecuacion debe
ser el que mejor represente el peso efectivo del terreno sobre el que apoya la cimentacion.
Para definirlo es preciso conocer la profundidad del nivel freatico bajo el plano de cimen-
tacion. Esta distancia se denomina h,,

El valor de calculo de y debe ser:

h,
B *k

condiciones hidrostaticas

Y=7"+0,6-(V,, ~7) =<V,

Si existiera un flujo de agua ascendente que pudiera afectar al cimiento, el valor de
calculo de y seria el siguiente:

y=v'-1,7,

Siendo /, el valor de la componente vertical del gradiente hidraulico del flujo de agua
(véase definicion en 1.2).

B*
A 04 : pvh
— plano de cimentacion 2
q : q .

I
' [

7 Z 45+% 45—% % 745
1 o \90 -«

linea recta : linea recta
_ atgo
¢ = Cohesion de célculo 45 — % i r=fh.e 90-¢

& = Angulo de rozamiento interno de calculo
v = Peso especifico del suelo
B* = Ancho equivalente de la zapata
g = Sobrecarga de tierras a nivel del plano de cimentacion
p,, = Presion vertical de hundimiento

FIGURA 4.6.
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Este método de determinacidn analitica de la carga de hundimiento es el Unico de entre los re-
feridos en esta Guia que permite analizar situaciones de «corto plazo» (véanse 4.3.4.1y 4.3.7).

En los célculos de comprobacion de situaciones a corto plazo el valor de y que representa al
terreno bajo el plano de apoyo es irrelevante, pues el factor N, es nulo en dichas situaciones.
455.1. Factores de capacidad de carga (Factores N)

Los factores de capacidad de carga se calculardn mediante las expresiones analiticas siguientes:

1+ N, -1
_1rsend ey M N, = 2N, -1)-tgé
7 1-sen¢ tgo !

Para el célculo de situaciones de corto plazo, en los que ¢, =0, los factores de capacidad
de carga toman los siguientes valores:

N,=1 N, =m+2=5l4 N,=0

En la tabla 4.6 se indican los valores de los factores de capacidad de carga para diversos va-
lores del angulo de rozamiento interno.

455.2. Consideracion de la resistencia al corte del terreno sobre el plano de apoyo
(Factores d)

El terreno que existe sobre el plano de cimentacién colabora de una manera pasiva, pero efi-
caz, frente al hundimiento. Dicha colaboracién se debe fundamentalmente a su propio peso, aun-
que también puede contribuir con su resistencia al corte (se necesitard una mayor longitud de la li-
nea de rotura —véase figura 4.6— para provocar el hundimiento, por ejemplo).

La colaboracion debida al peso se introduce a través del parametro g, indicado en la formula-
cién precedente.

En general no es prudente contar con la colaboracion debida a la resistencia al corte del te-
rreno situado por encima del plano de apoyo. Unicamente cuando se pueda garantizar que el
terreno en cuestion sea de resistencia semejante —parametros (c, 0)— al que existe bajo el pla-
no de apoyo, se garantice su permanencia a lo largo del tiempo, y siempre que no se esté en
terrenos inclinados o proximos a bordes de taludes, se podran usar los siguientes valores de los
parametros d.

D
_ _ 2
d,=1+21tg¢(l-seng) arctg<3*>

d =142 N, (1 ) arct b
= — — S€n arc —_—
¢ N, E\ B

C

El arco que se menciona en estas férmulas se expresara en radianes.

En esta expresion, D es la profundidad de cimentacion definida en el epigrafe 4.3.1. Si esta
profundidad resultase superior a 2B* se supondra D= 2B*.
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TABLA 4.6. FACTORES DE CAPACIDAD DE CARGA

0 () N, N, N,(*)
20 6.4 14,8 39
21 71 15,8 4,7
22 7,8 16,9 5,5
23 87 18,1 65
24 9,6 19,3 7,7
25 107 20,7 9,0
26 11,8 22,3 10,6
27 13,2 23,9 12,4
28 14,7 25,8 14,6
29 16,4 27,9 17,1
30 18,4 30,1 20,1
31 20,6 32,7 23,6
32 23,2 35,5 27,7
33 26,1 38,6 32,6
34 29,4 42,2 38,4
35 333 46,1 45,2
36 37,8 50,6 53,4
37 42,9 55,6 63,2
38 48,9 61,4 74,9
39 56,0 67,9 89,0
40 64,2 75,3 106,1
41 739 83,9 126,7
42 85,4 93,7 151,9
43 99,0 105,1 182,8
44 115,3 118,4 220,8
45 134,9 133,9 267,7

(*) Los valores del factor de capacidad de carga N, que se indican, corresponden a cimentaciones convencionales de hormi-
gon apoyadas directamente en el terreno. En ellas, se produce una clara unidn que coarta las deformaciones horizontales en
el contacto hormigon-terreno. Existen algunas cimentaciones especiales en las que este confinamiento podria no existir: ci-
mentaciones prefabricadas, losas o cimentaciones con juntas muy proximas (bloques de mamposteria, por ejemplo). En di-
chas circunstancias se recomienda utilizar un coeficiente N, igual a la mitad del indicado en la tabla.

455.3. Consideracion de la inclinacion de las cargas (Factores i)

La inclinacion de las cargas tiene un efecto importante en la capacidad portante del terreno y
por dicho motivo debe realizarse un calculo especifico de los coeficientes reductores correspon-
dientes. Los valores que se recomiendan dependen del valor de las acciones horizontales y vertica-
les que previamente deben ser conocidas.

Las formulas que permiten el calculo de los coeficientes de inclinacidon son las siguientes:
i, =(1-0,7tgd,)’(1-tgd,)
i = i,N,—1
N, -1

i, =(1-1gdy)’(1-1gd,)
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Donde:
85 8, = Angulos de inclinacion de la carga respecto a la vertical (véase figura 4.5).

Cuando se pueda asegurar cierta cohesion c en el contacto de la cimentacion con el terreno se
podra tomar un angulo 6* menor, dado por la expresion:

tgd
—BiLFc
1+ —

V-tgp

tgd” =

Esta expresion es aplicable a ambos angulos: d5y §,

Para el caso particular en el que ¢4, =0, se puede suponer:

i, = noesde aplicacion, pues N, = 0

455.4. Consideracion de la forma de la cimentacion (Factores s)

Para tener en cuenta la forma, en planta, de la cimentacion se utilizaran los siguientes coeficientes:

B * Nq *
sq=s6=1+—~ sy=1—0,3—
L*

455.5. Efecto de la proximidad de la cimentacién a un talud (Factores t)

Existen cimentaciones a media ladera y cimentaciones proximas a taludes (por ejemplo, estri-
bos de puente cimentados superficialmente sobre los terraplenes de acceso) que pueden ver su car-
ga de hundimiento notablemente reducida debido a dicho efecto. La forma de rotura en estos ca-
sos es similar a la indicada en la figura 4.7.

AF

W = Peso del drea sombreada
‘ & = Angulo de rozamiento interno

L= MN = B* \/m' g

Nota: el angulo y debe expresarse en radianes.

FIGURA 4.7. TERRENO CON PENDIENTE EN LA ZONA PASIVA
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El valor de g a introducir en la formula polindmica para la determinacion de la carga de hun-
dimiento es:

_2WD,

q 2

Donde:

g = Valor de la sobrecarga de tierras a considerar en la formulacion analitica de Brinch-Han-
sen (véase epigrafe 4.5.5).
W = Peso del drea sombreada en la figura 4.7.
D,, = Distancia desde la cara exterior del cimiento al punto de aplicacion (centro de gravedad
del 4rea sombreada) del peso W.
L = Longitud del segmento MN, determinado segtn se especifica en la figura 4.7.

Para obtener el valor de los coeficientes de reduccion por efecto de la proximidad a un talud
se recomienda utilizar las expresiones siguientes:

- 5 _ LN, -1 -
tq—(l—O,Stgl//) tc_ﬁ ty_tq

q
Para el caso particular de ¢,4,,, =0, se pueden utilizar las expresiones siguientes:

*7,=(1-05tg¥) Igual expresion para cualquier valor de 0
°1=1-04% Expresando ¥ en radianes.
* t,=No es de aplicacion, pues N, =0.

El angulo ¥, define el plano sobre el que actuaria la sobrecarga, g. Su valor puede estimarse
una vez se conoce la longitud L, cuyo valor se indica en la figura 4.7. Dado que en la definicion de
esta longitud L debe contarse a su vez con el valor ¥, la determinacion de ambas variables, (L, ¥),
requiere un calculo iterativo.

Para el caso de pendientes importantes (¥ > 30°) el calculo de la seguridad frente a la estabili-
dad global es absolutamente inexcusable, independientemente de la resistencia que pudiera ofre-
cer el terreno.

45.5.6. Efecto de la inclinacion del plano de apoyo (Factores r)

En ciertas ocasiones resulta conveniente construir cimentaciones superficiales sobre planos in-
clinados, por ejemplo los apoyos de muros de contencidn se realizan en ocasiones sobre planos in-
clinados en contrapendiente mejorando con ello su seguridad frente al deslizamiento.

También pueden existir situaciones en las que la cimentacidon queda inclinada desfavorable-
mente. Este hecho puede ocurrir cuando se establecen cimentaciones en laderas de forma escalo-
nada, lo que a efectos practicos equivale a inclinar desfavorablemente el plano de cimentacion. Ta-
les situaciones se ilustran en la figura 4.8.

Los coeficientes de correccion que se recomiendan para tener en cuenta este efecto son los si-
guientes:

-2ntgo . ., . Y'qu -1
r,=e (el valor de n se introducira en radianes) r, = N 1 r, =1,
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Efecto desfavorable: n >0

Efecto favorable: n <0

D*

Nota: En el caso de inclinacion favorable es preciso comprobar también el hundimiento en sentido contrario (D*, n > 0).

FIGURA 4.8. CIMENTACIONES SOBRE PLANOS NO HORIZONTALES

Para el caso particular de ¢, = 0, se utilizara:

r =1 r.=1-04n r, = Noes de aplicacion, pues N, = 0

Debe considerarse ademas, en estos casos, que los conceptos vertical y horizontal deben cam-
biarse por normal y tangente al plano de apoyo.

Esta forma aproximada de considerar el efecto de la inclinacién del plano de apoyo no debe
utilizarse para inclinaciones del plano de apoyo mayores que el 3H:1V.

45.5.7. Cimentaciones superficiales sobre terreno heterogéneo

En aquellos casos en los que la posible linea de rotura de la cimentacion (véanse figuras 4.5 y
4.6) afecte a terrenos de distinta naturaleza, puede utilizarse la férmula analitica de la carga de hun-
dimiento obteniendo previamente unos parametros de calculo equivalentes que representen al con-
junto de la cimentacidn.
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CIMENTACIONES SUPERFICIALES

Cuando el terreno bajo la cimentacion esté estratificado horizontalmente, se podran suponer
los siguientes pardmetros equivalentes:

1
Y eq ZEZ% Iy
1
Coq =E20i b
1
In(tgg,,) = EZhi -In (tg))

Donde:

h;= Espesor de cada estrato bajo la cimentacion.
Y C, 0;=Parametros v, ¢, 0, que corresponden a cada estrato.
H = Profundidad de la zona de afeccion.

La profundidad H, de la zona de afeccidén en la que debe realizarse esa ponderacion, estara
comprendida entre B* y 3B*, tomandose a estos efectos la profundidad que, estando comprendida
entre los limites mencionados, conduzca al valor méas bajo del angulo de rozamiento.

Este procedimiento no se considera aplicable cuando el contraste de resistencias de unos es-
tratos a otros sea muy importante, asi diferencias del angulo de rozamiento de méas de 15° entre es-
tratos pueden conducir a resultados imprecisos.

Para la situacion de existencia de un estrato blando a cierta profundidad, y para comprobar Uni-
camente la condicion de hundimiento a corto plazo, se considera admisible la simplificacién de to-
mar como presion vertical, el valor reducido siguiente:

B*.L*
(B*+H) (L*+H)

reducido

b, =D

Donde:
B*, L* = Dimensiones equivalentes de la cimentacidn.
H = Profundidad del estrato cohesivo cuya capacidad portante a corto plazo se quiere com-
probar.
p, = Presion vertical definida en 4.3.6, para la situacion de proyecto en cuestion.

La presion de hundimiento en ese estrato se puede calcular con la expresion:
P, = 6- Su
Donde:

s, = resistencia al corte sin drenaje del estrato cohesivo.

45.5.8. El coeficiente de seguridad frente al hundimiento

Después de calcular la presidn vertical que actua sobre el terreno y la presién de hundimiento
correspondiente, se calculara el coeficiente de seguridad mediante la expresién:

— DPun
Dy

E,
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La seguridad frente al hundimiento se considera suficiente cuando se superan los valores mi-
nimos que se indican en la tabla 4.7.

TABLA 4.7. HUNDIMIENTO: COEFICIENTES DE SEGURIDAD MINIMOS PARA CIMENTACIONES SUPERFICIALES

COEFICIENTE DE SEGURIDAD
FRENTE AL HUNDIMIENTO

COMBINACION DE ACCIONES

Casi permanente (*) F,>3,00
Caracteristica F,>2,60
Accidental F;>2,20

(*) Como valor del coeficiente de seguridad para la combinacion de acciones casi permanente, en situaciones transitorias y
de corto plazo, podra adoptarse el coeficiente de seguridad F, (véase apartado 2.10).

El proyectista puede justificar la adopcion de otros valores. En la Parte 6 de esta Guia se for-
mulan recomendaciones mas especificas sobre este aspecto.

4.6. SEGURIDAD FRENTE AL DESLIZAMIENTO

Este modo de fallo debe considerarse Unicamente en aquellas cimentaciones superficiales que
hayan de soportar acciones horizontales importantes. Tal situacion suele producirse en las cimen-
taciones de los muros de contencidon y puede ocurrir también en las cimentaciones de los estribos
de los puentes.

No es necesario comprobar el fallo por deslizamiento en aquellas cimentaciones en las que la
resultante de las cargas actuantes tiene una inclinacion maxima, medida respecto a la normal al pla-
no de cimentacion, que sea, en cualquier situacidn, inferior al 20% (tg 6 < 0,20). Estas inclinaciones
deben calcularse como se especifica en 4.3.6.

Para evaluar la seguridad frente a deslizamiento, se supondra que el movimiento se produce
segun la direccion de actuacion de la componente horizontal de la resultante de las acciones sobre
el plano de cimentacion, la fuerza H que se indica en la figura 4.5.

H=H, +H,

Siguiendo la notacion indicada en dicha figura, el coeficiente de seguridad al deslizamiento
qgueda definido por la siguiente ecuacion:

_V-tgd.+B*-L*-c. +R

F, 7

Donde:

V = Resultante vertical efectiva (véase epigrafe 4.3.6).
H = Resultante de las fuerzas horizontales que actuan sobre el plano de cimentacion
(véase epigrafe 4.3.6).
B*, L* = Dimensiones de la cimentacidn rectangular equivalente (véase epigrafe 4.3.5).
0., ¢, = Angulo de rozamiento y cohesién, del contacto del elemento de cimentacion con el te-
rreno.
R = Suma de las posibles resistencias adicionales en la misma direccién y sentido contra-

rioa H.
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CIMENTACIONES SUPERFICIALES

Los parametros resistentes del contacto cimiento-terreno seran fijados en las bases de pro-
yecto, dependiendo de la forma de preparacion de dicho contacto.

En general, para cimentaciones convencionales de hormigon ejecutadas «in situ» contra el te-
rreno se puede suponer:

tgd. =08 tgo c.=c¢
Donde:

6. = Angulo de rozamiento a considerar en el contacto terreno-cimiento.
¢, = Cohesion a considerar en el contacto terreno-cimiento.

o= Angulo de rozamiento interno del terreno donde apoya la cimentacion.
¢ = Cohesiodn del terreno donde apoya la cimentacidn.

Para cimientos de hormigon prefabricado sobre lechos de materiales granulares, ademas de lo
indicado y si condujera a una situacion mas desfavorable, se considerara:
tgg. =06 ¢, =0
La fuerza R (posible resistencia adicional) procederia de empujes pasivos que se opongan al
deslizamiento asi como de posibles fuerzas exteriores al sistema terreno-zapata, o resistencias tan-
genciales en los alzados de la zapata. Para su determinacion, se realizaran los estudios oportunos
y se determinara el valor de R que se crea justificable para la situacion de proyecto considerada. En

cualquier caso y salvo justificacién expresa en otro sentido, se recomienda no utilizar valores de R
mayores que el diez por ciento de la fuerza horizontal (R<0,10H).

Para cimentaciones sobre suelos arcillosos saturados es preciso contar con la situacién de cor-
to plazo. Poco después de iniciarse el proceso de consolidacidn, el contacto hormigdn-terreno pue-
de ir mejorando sus parametros resistentes si se permite el drenaje. En tales casos es recomenda-
ble realizar alguna disposicion constructiva que facilite ese drenaje (apoyo sobre una capa de
gravilla compactada, o un hormigén poroso, por ejemplo). Establecidas dichas condiciones de dre-
naje, no seria necesario considerar expresamente la situacién de corto plazo.

En caso contrario, el ingeniero debera comprobar que existe seguridad suficiente con los si-
guientes parametros:

¢ =0 c=s situaciones de corto plazo

u
Donde:

s, = Resistencia al corte sin drenaje en el terreno de cimentacion.

Una vez consideradas las diferentes situaciones de proyecto y clasificadas éstas en los grupos

que se especifican en 4.3.4, la cimentacion se considerara segura frente al deslizamiento si los co-
eficientes de seguridad determinados superan los umbrales minimos especificados en la tabla 4.8.

TABLA 4.8. DESLIZAMIENTO: COEFICIENTES DE SEGURIDAD MINIMOS PARA CIMENTACIONES SUPERFICIALES

COEFICIENTE DE SEGURIDAD
FRENTE AL DESLIZAMIENTO

COMBINACION DE ACCIONES

Casi permanente (*) F,>1,50
Caracteristica F,>1,30
Accidental F;>1,10

(*) Como valor del coeficiente de seguridad para la combinacion de acciones casi permanente, en situaciones transitorias y
de corto plazo, podra adoptarse el coeficiente de seguridad F, (véase apartado 2.10).
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En la Parte 6 de esta Guia, se consideran situaciones mas especificas que suelen producirse en
obras de carretera.

4.7. SEGURIDAD FRENTE AL VUELCO

Las cimentaciones superficiales mas susceptibles al vuelco son las de los muros de conten-
cion y las de los estribos de los puentes que pueden estar sometidas a acciones horizontales im-
portantes.

Normalmente no serd necesario comprobar las cimentaciones frente al vuelco cuando se tra-
te de pilas de puente o de cimentaciones de obras de paso que satisfagan las condiciones estipu-
ladas de deslizamiento y hundimiento y en las que, ademas, el punto de paso de la resultante so-
bre el cimiento quede dentro del nucleo central del area de apoyo en las situaciones de proyecto a
considerar.

Resulta muy recomendable que, al menos en las situaciones persistentes, el punto de paso de
la resultante quede dentro del nucleo central de la superficie de apoyo del cimiento. De otra forma
el contacto permanente de la cimentacion con el terreno, siempre deseable, no quedaria garantiza-
do en el referido plano de apoyo.

La seguridad frente al vuelco de las cimentaciones de muros de contencién y de estribos de
puentes, asi como de cualquier otro elemento estructural sometido a acciones horizontales impor-
tantes, ha de comprobarse de acuerdo con lo que se indica en este apartado.

El eje de giro del posible vuelco resultard proximo a una arista de la zapata de cimentacion. En
principio es necesario comprobar el giro respecto a todas las aristas, aunque normalmente sera evi-
dente aquélla que conduce a una situacion mas critica.

Las acciones deben referirse al posible eje de giro y calcular el momento de cada una de ellas
respecto a dicho eje. Se define como coeficiente de seguridad al vuelco:

"Y' M
Z volcadores

Se deben contabilizar como momentos estabilizadores los siguientes:

¢ Los producidos por la fuerza V (resultante vertical efectiva sobre el plano de cimentacion.
Véase epigrafe 4.3.6).

¢ Los producidos por cualquier empuje pasivo que el ingeniero decida contabilizar. Se ad-
vierte que tales empujes pueden requerir un movimiento previo apreciable y por ello se
recomienda que estos momentos, salvo justificacion expresa en contra, no superen el diez
por ciento de la suma de los momentos volcadores; es decir, que por este motivo el coe-
ficiente de seguridad no aumente en mas de una décima.

Se deben contabilizar como momentos volcadores aquéllos que sean debidos a las compo-
nentes horizontales de las acciones, a excepcion de los posibles empujes pasivos mencionados en
el parrafo anterior.

4.7.1. RETRANQUEO DEL EJE DE GIRO

El eje de giro se debe retranquear una cierta distancia, d, respecto a la arista inferior del lado
del intrados del plano de la cimentacidn, hacia el interior de la zona de apoyo. Con ello se preten-
de que las tensiones que se produzcan en el momento tedrico del vuelco tengan un valor limitado,
tal y como se indica en la figura 4.9.
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plano de
cimentacion

A/A/
s

arista inferior
del cimiento
‘ od de longitud L*

)

. LLag>

B*

FIGURA 4.9. ESQUEMA DEL RETRANQUEO DEL EJE DE GIRO

Para estimar el retranqueo del eje de giro se puede considerar que al producirse el vuelco la
presion vertical media alcanza un valor, p, que previamente ha de calcularse.

Para el calculo de dicho valor de p, se recomienda suponer que las acciones horizontales son
mayores que las que realmente actdan:

H o =F,-H

cdlculo

Donde:

F, = Coeficiente de seguridad al deslizamiento minimo recomendado en el apartado anterior co-
rrespondiente a la situacidon de proyecto considerada (véase tabla 4.8).

La resultante vertical de las acciones, V, se supondra con su valor real.

En tales circunstancias el angulo 6 de calculo serd mayor que el real, ya que:

tgd F,-tgd

caleulo =

En estas condiciones y siguiendo el procedimiento que se haya utilizado para comprobar la se-
guridad frente al hundimiento, se determinara el valor de la presion vertical de hundimiento p,,
(métodos descritos en 4.5.4 y 4.5.5) o bien la presion vertical admisible, p, .., (métodos descritos
en 4.5.1,4.5.2y 45.3).

Cuando se utilice la segunda opcion (determinacion de p, ,4.,). €s posible que el valor de dcal-
culo resulte superior al valor limite indicado para dichos métodos de comprobacion. En tales casos,
se obtendra el valor de p, ., para la inclinacion tg&=10,10, y el valor resultante se modificara de
acuerdo con la siguiente expresién:

p:adm = DPvadm * (1’1 —1g 5c'dlculo )3

Para el calculo del retranqueo se supondra que la presidn, p, actuante en la zona del eje de giro
(véase figura 4.9) resulta de valor:

p=Dy métodos de los epigrafes 4.5.4 y 4.5.5.
p=3p¥.., métodos de los epigrafes 4.5.1, 4.5.2 y 4.5.3.
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Una vez determinado el valor adecuado de la presidn p, el retranqueo del eje de giro tendra el
valor siguiente:

1 ., . )
d= 5% giro alrededor de la arista L* (situacién reflejada en la figura 4.9)
P
o
1 Vv . .
d=— giro alrededor de la arista B*.
2p-B*

En cimentaciones de forma no rectangular, puede definirse un procedimiento basado en hipé-
tesis similares, para considerar el vuelco segun el eje de giro mas desfavorable.

4.7.2. COEFICIENTES DE SEGURIDAD RECOMENDABLES

Analizadas las diferentes situaciones de proyecto y después de obtener los coeficientes de se-
guridad al vuelco correspondientes, la cimentacion podra darse por comprobada frente a este modo
de fallo cuando los coeficientes de seguridad minimos obtenidos, superan los valores de la tabla 4.9.

TABLA 4.9. VUELCO: COEFICIENTES DE SEGURIDAD MiNIMOS PARA CIMENTACIONES SUPERFICIALES

COEFICIENTE DE SEGURIDAD COEFICIENTE DE SEGURIDAD

COMBINACION DE ACCIONES

AL VUELCO RIiGIDO AL VUELCO PLASTICO
Casi permanente(*) F,>2,00 F, 21,50
Caracteristica F,>1,80 F,>1,30
Accidental F;3>1,50 F;21,10

(*) Como valor del coeficiente de seguridad para la combinacion de acciones casi permanente, en situaciones transitorias y
de corto plazo, podra adoptarse el coeficiente de seguridad F, (véase apartado 2.10).

En la tabla precedente se han incluido dos columnas. La de la izquierda (vuelco rigido) seria
utilizable en aquellos casos en los que el ingeniero decide no realizar el calculo del retranqueo que
se indica 4.7.1y, en consecuencia, suponer que el vuelco se produce girando respecto a la arista in-
ferior del lado del intradds del plano de cimentacion, en tal caso d=0 (véase figura 4.9). Esta si-
tuacion se denomina «vuelco rigido» porque exige presiones infinitas en el terreno, que so6lo po-
drian darse si éste es infinitamente rigido y resistente.

La columna de la derecha (vuelco plastico) corresponde al caso en el que se estima un va-
lor del retranqueo del eje de giro, d# 0 (véase figura 4.9). En este caso, el modo de fallo se de-
nomina «vuelco plastico» porque su ocurrencia implica una plastificacion del terreno cerca de la
arista de giro.

Consecuentemente, los coeficientes de seguridad calculados con el modelo de vuelco rigido
habran de ser mayores que los correspondientes al vuelco plastico.

La cimentacion debera comprobarse frente al vuelco. Respecto al tipo de calculo a efectuar, se
recomienda que, fundamentalmente en aquellos casos en los que el problema del hundimiento pue-
da ser critico, se realicen ambos calculos (vuelcos rigido y plastico) y se satisfagan en consecuen-
cia los coeficientes de seguridad minimos que se indican para cada uno de ellos.
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4.8. ESTIMACION DE MOVIMIENTOS

En muchas ocasiones no sera necesario realizar un calculo especifico del asiento o de otros
movimientos de las cimentaciones superficiales. Concretamente no serad necesario dicho calculo
cuando se den simultaneamente las siguientes circunstancias:

* La comprobacion de la seguridad frente al hundimiento se haya realizado por alguno de
los procedimientos que se indican en 4.5.1, 4.5.2 6 4.5.3.

* El area de apoyo de la cimentacion sea inferior a 100 m2.

¢ Que no existan en profundidad suelos mas blandos (de médulo de deformacién menor)
que los que controlan la capacidad portante, esto es, los comprendidos en una profundi-
dad igual a 1,5 B* bajo el plano de cimentacion.

Para realizar el calculo de asientos de los cimientos de pilas, estribos o muros, es preciso dis-
poner previamente los datos relativos a la deformabilidad del terreno.

A estos efectos, el terreno podra caracterizarse de acuerdo con el modelo elastico lineal, que
queda definido por los parametros E (mddulo de elasticidad) y v (mddulo de Poisson). Después po-
dra procederse como se indica en 4.8.1.

En muchas ocasiones no se dispone de informacién fehaciente respecto al médulo de Poisson.
En tales circunstancias puede admitirse que v = 0,3 en formaciones arenosas y que v =0,4 en sue-
los arcillosos blandos. En cualquier caso conviene realizar un analisis de sensibilidad a este dato
cuando no sea bien conocido.

Para terrenos arcillosos bastante deformables es posible determinar la deformabilidad me-
diante ensayos edométricos. En estos casos la deformabilidad de cada tipo de terreno, que previa-
mente se haya diferenciado, queda definida por los cuatro parametros siguientes:

e, = Indice de poros inicial.

C, = indice de compresion.

C, = indice de entumecimiento (o hinchamiento).
p, = Presion de preconsolidacion.

Con estos datos podran calcularse asientos, tal como se indica en 4.8.2.

En general, se caracterizara la deformabilidad del terreno por uno u otro procedimiento (mo-
delo elastico o modelo edométrico). Pero existiran situaciones en las que sera necesario considerar
simultaneamente ambos modelos. Son las soluciones «mixtas» que se describen en 4.8.3.

Finalmente, en 4.8.4 se indican procedimientos de calculo basados directamente en resultados
de ensayos de campo, que se consideran de aplicacion fundamentalmente para terrenos granulares.

4.8.1. CALCULOS CON EL MODELO ELASTICO

El céalculo de asientos con el modelo elastico debe realizarse con la ayuda de la hipotesis de
calculo siguiente: la distribucion de tensiones bajo la cimentacion es independiente de la posible he-
terogeneidad del terreno; es aplicable la solucidon de reparto tensional correspondiente al semies-
pacio homogéneo e isétropo de Boussinesq.

Las formulas analiticas que permiten el calculo de los movimientos de la cimentacion son las
que se incluyen en las figuras 4.10 y 4.11. Dichas férmulas estan pensadas para terrenos homogé-
neos por lo que su uso en caso de terrenos heterogéneos puede hacerse después de calcular el va-
lor medio equivalente del médulo de elasticidad.

e El valor del mddulo de elasticidad medio equivalente, puede determinarse con la expre-
sién siguiente:
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Donde:

E = Modulo de elasticidad medio equivalente.
E;= Mddulo de elasticidad del estrato i.
h; = Espesor del estrato i.
Ac; = Incremento de la presion vertical total, en el centro del estrato i, en la vertical del cen-
tro de la cimentacién, creado por la carga aplicada sobre la misma.

Para estimar los valores de Ac; a utilizar en la expresion anterior, se debe utilizar la solu-
cién de la teoria de la elasticidad correspondiente, que puede encontrarse en buen nu-
mero de textos técnicos®.

En general y a efectos de realizar la ponderacion que se menciona, se cree suficiente-
mente precisa la aplicacién de la siguiente expresion:

Ac = p-(1—-cos’ &)

Donde:

p = Presion media trasmitida por la cimentacion.
o = arctg (a/z), expresado en radianes.

. . S . A
a = Radio de la cimentacidn circular equivalente, a = [—
/4

A = Area de apoyo de la cimentacion.
z=Profundidad del punto en cuestion, bajo el plano de apoyo del cimiento.

Para aquellos casos en los que la cimentacion sea muy alargada (relaciones L/B > 10), se
puede utilizar la expresién aproximada siguiente:

2€ +sen2e¢
Ac=p ——
T

Donde:

p = Presién media transmitida por la cimentacion.

€ = arctg (B/2z), expresado en radianes.

B = Ancho de la zona cargada.

z = Profundidad del punto en cuestidn, bajo el plano de apoyo del cimiento.

¢ Como modulo de Poisson equivalente se puede tomar el valor de la media ponderada, uti-
lizando como pesos de ponderacion los mismos valores Ac; antes indicados. Es decir:

B SV, h - Ao,

e Ehz”AGi

8 Véase: JIMENEZ SALAS, J. A. y otros (1976): Geotecnia y Cimientos i, Editorial Rueda, Madrid, capitulo 3: «El sélido elastico».

112



CIMENTACIONES SUPERFICIALES

Cuando el terreno se encuentre saturado y su consolidacion requiera cierto tiempo, el movi-
miento calculado no se producird de forma instantanea, sino después de transcurrido el plazo de
consolidacion. El movimiento instantaneo puede calcularse mediante las mismas expresiones ya in-
dicadas pero utilizando los siguientes valores de los pardmetros elasticos:

1,5
1+v

E

corto plazo —

\% =05

corto plazo

Donde:

E = Médulo de elasticidad del terreno a «largo plazo».
v = Mddulo de Poisson del terreno a «largo plazo».

Debe advertirse que en todos los terrenos existen deformaciones de fluencia (o consolida-
cién secundaria) que ocurren lentamente. A falta de célculos especificos se debera suponer que
los movimientos calculados pueden aumentar, por este motivo, un 20% durante la vida util de la
cimentacion®,

Cuando el calculo de asientos resulte critico se recomienda el uso de modelos de céalculo nu-
mérico adecuados cuya descripcidn sale del alcance de esta Guia.

CIMENTACIONES FLEXIBLES

2 p(l-v?
s 2ppd=v)
el F
Area rectangular Donde:
o, ) ;
Asiento bajo el centro B R = B argsh n + L argsh -
S
Norta: argsh, es la funcién argumento
del seno hiperbdlico.
a
Area circular pal—v?)
p - E
Asiento bajo el centro
S

FIGURA 4.10. FORMULAS MAS USADAS PARA EL CALCULO DE ASIENTOS
DE CIMIENTACIONES SUPERFICIALES FLEXIBLES

® Salvo que el método de calculo en cuestion, utilizado en el caso concreto de que se trate, ya incluya expresamente las de-
formaciones del terreno a largo plazo, lo que no suele ser habitual en planteamientos de tipo elastico.
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CIMENTACIONES RIGIDAS
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Area rectangular Va-v?)
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Los valores indicados son aproximados (+ 10% de aproximacion).

FIGURA 4.11. FORMULAS MAS USADAS PARA EL CALCULO DE ASIENTOS, DESPLAZAMIENTOS

Y GIROS DE CIMIENTACIONES SUPERFICIALES RiGIDAS
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4.8.2. CALCULOS CON EL MODELO EDOMETRICO (SUELOS ARCILLOSOS)

Este tipo de calculos sera especialmente indicado cuando la causa de la deformacion sea la pre-
sencia de suelos arcillosos blandos bajo la cimentacion. Esto puede ocurrir en las cimentaciones de
los terraplenes o en los pasos inferiores y mas dificilmente en las cimentaciones de las pilas de los
puentes o en los muros de contencion.

4.8.2.1. Asiento a largo plazo

El calculo del asiento edométrico puede realizarse en una vertical, que normalmente sera la co-
rrespondiente al centro del area de apoyo.

El célculo se realizara por niveles horizontales cuyo espesor, L, conviene limitar. En términos
generales no se cree necesario considerar mas de diez niveles diferentes.

Para cada nivel se determinaran 6y 6/, que son las presiones verticales efectivas en el centro
del nivel en cuestion antes de aplicar la carga, 6/, y a largo plazo, después de aplicada, o;.
o f

La deformacion unitaria (o acortamiento) en el centro de cada uno de esos niveles viene dado
por alguna de las tres expresiones siguientes:

I o} ,
£ = C.log, | —- cuando O, 2 p,
I+e, | o,
! -C 1 o do o’ <
£ = 0go | —- cuando 0 <
i 1+€0 i s 1080 O'; f 2%
1 [ P, o , ,
= ——|C,log,y | — |+ C.log,o | — cuando 0, < p. <O}
I+e, | o, D.

Donde:

¢;= Deformacién o acortamiento unitario en el centro del estrato i.
e = Indice de poros.

€= indice de poros del terreno en la situacion inicial (antes de la aplicacion de la carga).
C,= indice de compresion (se obtiene del ensayo edométrico —véase figura 4.12—).

C, = Indice de hinchamiento, o entumecimiento (se obtiene del ensayo edométrico —véase fi-
gura 4.12—).

o’ = Presion vertical efectiva en el centro del nivel considerado.
6, = Presion vertical efectiva en el centro del nivel considerado antes de la aplicacion de la carga.

o/ = Presion vertical efectiva en el centro del nivel considerado después de la aplicacion de la
carga.

p, = Presion de preconsolidacion (véase definicion en el apartado 1.2).
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FIGURA 4.12. ENSAYO EDOMETRICO. PARAMETROS BASICOS DE CALCULO

Calculado el acortamiento unitario de cada capa, el asiento buscado es:

s=ay gL,

Donde:

L;=Espesor del estrato i.

o = Coeficiente adimensional que trata de considerar la mayor deformabilidad que existe en el
terreno por la posibilidad de expansion lateral y que no se produce en el ensayo edomé-
trico.

El parametro a puede estimarse en primera aproximacion mediante la ecuacion:

<15

H
a=1+——
B

| =

Donde:

H = Profundidad de la zona compresible bajo el plano del cimiento.
B = Ancho (o dimensién menor) del area cargada.

4.8.2.2. Asientos a corto plazo

El asiento calculado segun se indica en el apartado precedente corresponde al final del proce-
so de consolidacion primaria.

Para configuraciones geométricas que puedan asimilarse a la condicién edométrica unidimen-
sional (cargas de amplia extension superficial sobre estratos de arcilla de poco espesor) el asiento
instantdneo se puede considerar nulo.

En problemas de consolidacion no unidimensional, que ocurren cuando los espesores de arci-
lla compresible son importantes comparados con las dimensiones en planta del area cargada, se
produce, de forma simultanea con la aplicacion de las cargas, un asiento inicial o instantaneo que
debe calcularse.
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Cuando el problema del asiento instantaneo en cuestion no sea critico, éste puede calcularse
mediante el modelo elastico, utilizando como parametros:

E

corto plazo

=M-s,

\% =05

corto plazo

Donde:

s, = Resistencia al corte sin drenaje del terreno.

M = Constante de proporcionalidad que habra que determinar especificamente en cada caso
concreto. Su valor estd comprendido normalmente entre 100 y 200, pero, en ocasiones,
puede quedar fuera de dicho rango.

4.8.23. Tiempo de consolidacion

El tiempo de consolidacion de un estrato de suelo impermeable saturado puede estimarse en
primera aproximacion mediante la teoria de la consolidacion unidimensional de Terzaghi-Fréhlich™,
aplicable a problemas, en suelos sin deformacion lateral.

Esta teoria supone que el estrato de arcilla estd drenado al menos por una superficie plana.

Para aplicar esta teoria es preciso definir el grado de consolidacion medio U, que mide de for-
ma adimensional y en términos de asiento, el avance del proceso de asentamiento’".

La definicién matematica de U es la siguiente:

Donde:

U = Grado de consolidacion medio.

s;= Asiento al final de la consolidacion.

s, = Asiento instantaneo. En problemas de consolidacion claramente unidimensional, s,=0.
s = Asiento cuando el grado de consolidacion medio es U.

El tiempo que tarda en alcanzarse el grado de consolidacion medio U viene dado por la ex-
presion:

Donde:

t= Tiempo que tarda en alcanzarse el grado de consolidacion U.

H, = Distancia méaxima de un punto del estrato al plano de drenaje mas préximo. En estratos
drenados por una sola cara, H, coincide con el espesor del estrato. En estratos drenados
por las caras superior e inferior, H, es igual a la mitad del espesor del estrato. En estratos
con varios planos de drenaje intercalados, se deben considerar varios estratos indepen-
dientes o utilizar como valor de H, la mitad de la separacion maxima entre dos planos de
drenaje consecutivos.

10 Véase: JIMENEZ SALAS, J. A. y otros (1975): Geotecnia y cimientos I, Editorial Rueda, Madrid, capitulo 6: «Compresibilidad
e hinchamiento de los suelos sin deformacion lateral».

" En los casos en que ademas de la consolidacion unidimensional —vertical— (suelos sin deformacion lateral), deba con-
siderarse la radial —horizontal— (véase epigrafe 7.2.2), el coeficiente U, suele denominarse U,.
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C, = Coeficiente de consolidacion. Es una caracteristica de la arcilla relacionada con su modu-
lo edométrico, E,, y su permeabilidad k mediante la relacion siguiente:

_kE,
Yu

c

v

siendo v, el peso especifico del agua.
T, = Factor adimensional. La funcion T, = f (U) puede aproximarse mediante las expresiones si-
guientes:

nU?
T\/:f(U):T para U<0,6.
T,=1f(U)=-0,405In [1,233 (1 - U)] para U>0,6.

O bien recogerse de la tabla 4.10.

TABLA 4.10. VALORES DE T, EN FUNCION DEL GRADO DE CONSOLIDACION U

U (%) T, U (%) T,
0 0 55 0,238
5 0,0017 60 0,286

10 0,0077 65 0,342
15 0,0177 70 0,403
20 0,0314 75 0,477
25 0,0491 80 0,567
30 0,0707 85 0,684
35 0,0962 90 0,848
40 0,126 95 1,129
45 0,159 99 1,780
50 0,196 100 o0

Lo relativo a los asientos de fluencia (también llamados de consolidacion secundaria) que se

indica en 4.8.1, puede considerarse también aplicable a este caso.

4.8.3. CALCULOS CON AMBOS MODELOS

Es posible que bajo una misma cimentacion coexistan terrenos que hayan sido caracterizados

por diferentes procedimientos (modelo elastico en unos, y modelo edométrico en otros). En estas cir-
cunstancias se recomienda convertir los datos edométricos en datos del modelo elastico equivalente.

Un determinado nivel, donde el modelo edométrico haya quedado definido, permitira el cal-

culo del acortamiento ei correspondiente segun se indica en el epigrafe precedente. A partir del va-
lor &, se puede obtener el modulo de elasticidad E; equivalente, mediante la expresion:

E _Aai .(1+v)‘(1—2v)
e (1-v)

1
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El valor del médulo de Poisson v, a utilizar, puede obtenerse segun se indica en el apartado 4.8.

Tras efectuar la conversion anterior, se podra seguir el procedimiento indicado en el epigrafe 4.8.1.

4.8.4. CALCULO BASADO EN ENSAYOS DE CAMPO (TERRENOS GRANULARES)

El andlisis de algunos cientos de casos de cimentaciones de diverso tipo sobre arenas, inicia-
do por Burland y Burbidge'?, permite recomendar la siguiente expresion para el calculo de asientos

en terrenos granulares:
1,7 1,25L % op
SC =Z- 14 . o« —_— f;
N \L*+025B*) p,

Donde:

s, = Asiento bajo el centro del area cargada después de aplicar la carga p.
z=Profundidad de referencia, calculada como se indica a continuacion.
L*, B* = Dimensiones de la cimentacion rectangular equivalente (véase epigrafe 4.3.5).
N = Valor promedio del indice N del ensayo SPT calculado como se indica a continuacién.
p = Presién de célculo, determinada como se indica a continuacion.
p, = Presion de referencia. Se tomara igual a 1 MPa.
f,= Factor de minoracion por espesor de la capa de arena.

¢ La profundidad de referencia a emplear en la férmula, z, se calculara con la expresion:
(B >,<)0,75
z=L |—
0
L()

L, =Longitud de referencia que se tomara igual a 1 m, (L,=1 m).

Donde:

e E| valor de N a utilizar se determinara del siguiente modo:

— No se aplicara la correccion por efecto de la sobrecarga de tierras reflejada en la tabla 4.2.

— Si existiera informacion acerca del porcentaje de energia de golpeo con que se ha efec-
tuado el ensayo, éstos se transformaran a energia estandar del 60%. En caso contra-
rio no se efectuaran correcciones por dicho motivo'®,

— Si en lugar de en arenas, el ensayo se desarrolla sobre gravas, se mayoraran los re-
sultados de los golpeos obtenidos en un 25%.

N&@® =1 25N

— Una vez efectuadas las correcciones recién referidas, se tomara la media de los valo-
res del indice N del ensayo SPT comprendidos entre el plano de cimentacion y la pro-
fundidad de referencia, z calculada con anterioridad.

e Como presion de calculo p se adoptara el siguiente valor:

2
P=py =3P cuando p, > p,

1
p= gpv cuando p, < p,

12 BuRLAND, J. B. Y BURBIDGE, M. C. (1985): Settlement of Foundations on Sand and Gravel, Proc. Inst. CE. Part 1.78, pp. 1325-1381.
'3 Véase parrafo alusivo a este aspecto concreto, dentro del epigrafe 4.5.2.1.
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Donde:

p, = Presion vertical media que se define en el epigrafe 4.3.6.

p, = Presién de preconsolidacion al nivel del plano de apoyo, que hubiera podido deter-
minarse. Se supondra p,=0 en cimentaciones superficiales sobre terrenos normal-
mente consolidados.

¢ f.=Factor que tiene en cuenta el espesor de la capa de arena considerada en el calculo,
y que tiene por objeto minorar el valor del asiento obtenido con el célculo, cuando exista
un estrato rigido e indeformable por encima de la profundidad de referencia, z, calculada
previamente.

Alcanza los siguientes valores:

— Siz<H fi=1

. H, H,
— Siz>H, fi= (2— )
z

z

Donde:

z= Profundidad de referencia determinada segun se especifica en este epigrafe.
H, = Espesor de la capa granular bajo el plano de cimentacion a partir del cual puede
suponerse que el terreno es rigido e indeformable.

En todo caso debe hacerse la misma consideracion relativa a los asientos diferidos que se in-
dica en 4.8.1.

Para suelos arenosos que hayan sido reconocidos mediante ensayos de penetracion estatica,
es posible aplicar el método recién descrito, siempre que previamente se utilice una correlacion su-
ficientemente contrastada entre el resultado de estos ensayos, q,, y el valor del indice N del ensa-
yo SPT.

4.8.5. NOVIMIENTOS ADMISIBLES

Los movimientos que puede admitir una cimentacion sin causar dafno significativo a la estruc-
tura que soporta dependen de su tipologia. Por dicho motivo, este aspecto se considera en la Par-
te 6, al tratar de de las distintas obras de cimentacion que suelen presentarse con mayor frecuen-
cia en obras de carretera.

En general, para estructuras convencionales de hormigon y/o acero, se suelen recomendar cier-
tos limites. Son de amplio uso los siguientes valores:

¢ Asiento maximo de zapatas aisladas = 2,5 cm.
e Asiento maximo de losas de cimentacion =5 cm.

¢ Asiento diferencial maximo entre apoyos contiguos = L/200 a L/500 dependiendo de la ri-
gidez de la estructura (L = distancia entre apoyos).

¢ Inclinaciones maximas: entre 6 = 1/1000 y 6/1000.

Estos datos son sdlo orientativos y deben especificarse en cada Proyecto concreto.

4.8.5.1. Precision del calculo de los asientos

Los calculos de asientos, realizados con los procedimientos descritos en este apartado 4.8, se-
ran siempre imprecisos.

Generalmente habra que suponer que el asiento real puede estar comprendido entre la mitad
y el doble del calculado.
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Sélo en algunas circunstancias (fundamentalmente mediante la experiencia local) se puede
acotar mejor el valor del asiento. En aquellos casos en los que se requiera mayor precision en la es-
timacion de asientos debera recurrirse a la realizacion de ensayos de carga «in situ».

4.9. ESFUERZOS DE LOS ELEMENTOS DE CIMENTACION

El calculo de esfuerzos en los elementos de cimentacidn sale fuera del alcance de esta Guia. A
pesar de ello, se formulan algunas recomendaciones que pueden ser de utilidad en el mismo.

Para las cimentaciones rigidas se considera aceptable suponer que la distribucidn de tensiones en
el contacto hormigon-terreno es lineal. Aunque seria recomendable hacerlo, no se considera necesario
suponer, como se hace para los calculos de comprobacion de tipo geotécnico, que las presiones trans-
mitidas son de valor uniforme y que actdan Unicamente en el area cobaricéntrica definida en 4.3.5.

Las acciones de calculo a considerar para el proyecto estructural seran diferentes de las que
se utilizan para el calculo geotécnico, ya que los coeficientes de mayoracidn de acciones seran dis-
tintos. Incluso aunque se utilice el método de los coeficientes parciales descrito en el Apéndice 1 de
esta Guia, no habra coincidencia en este aspecto. El calculo estructural se realiza con una metodo-
logia diferente y debe incluir el estudio de esfuerzos en todos los elementos estructurales, incluso
los correspondientes al cimiento.

Para las cimentaciones flexibles es necesario considerar la deformabilidad del terreno en el
calculo de esfuerzos. Para ello es recomendable utilizar un modelo numérico adecuado que tenga
en cuenta este aspecto.

El modelo mas sencillo, cuya utilizacion se recomienda, seria el denominado modelo de Win-
kler en el que el terreno es sustituido por unos «resortes» cuya rigidez viene determinada por la ex-
presion siguiente:

R=K-A

Donde:

R = Rigidez del modelo de Winkler.
K'=Méodulo de balasto.
A = Area del terreno representada por el «resorte».

El mddulo de balasto K debe elegirse después de un calculo especifico de asientos de la ci-
mentacion que permita conocer, en cada parte de la zona de apoyo, tanto la presion local, p, como
el asiento, s. El modulo de balasto queda definido por el cociente:

k="
S

La determinacion precisa del modulo de balasto puede requerir calculos complejos de inter-
accion suelo-estructura cuya descripcion sale del ambito de esta Guia, no obstante lo cual en aque-
llos casos en los que este aspecto sea critico, serd necesario realizarlos. El mddulo de balasto no es
una caracteristica del terreno, es un valor que depende, ademas de la deformabilidad del terreno,
de la geometria de la cimentacion y de su rigidez.

En los calculos de esfuerzos en pilares y tableros de puentes puede ser conveniente represen-
tar la deformabilidad del terreno suponiendo que los apoyos, en lugar de ser rigidos, tienen cierta
deformabilidad que vendria dada por las expresiones incluidas en la figura 4.11.

En todo caso, sera preceptivo seguir, en el calculo de los esfuerzos en los puentes, lo especi-
ficado en la vigente IAP™, que en su apartado 3.2.2.3.2, requiere una consideracion explicita de los
posibles movimientos del cimiento.

4 Véase: Instruccion sobre las acciones a considerar en el proyecto de puentes de carretera-IAP aprobada por Orden Mi-
nisterial de 12 de febrero de 1998, (BOE del 4 de marzo de 1998).

121



CIMENTACIONES PROFUNDAS

b

5.1. TIPOS DE CIMENTACION PROFUNDA

La cimentacidon de puentes y otras estructuras en obras de carretera exige, en general, la trans-
mision de grandes cargas concentradas, por lo que en ocasiones la cimentacion directa (zapatas su-
perficiales) no es conveniente.

La presencia de espesores grandes de suelos blandos proximos a la superficie es una de las
razones principales para proyectar una cimentacion profunda, pero, ademas, existen otros motivos
que pueden hacerla mas recomendable. La prevision de posibles socavaciones en cauces fluviales
0 en zonas costeras o la presencia de heterogeneidades importantes (cavidades cérsticas, por ejem-
plo) son también motivos frecuentes para elegir una cimentacién profunda.

En todo caso, la eleccion del tipo de cimentacion, superficial o profunda, debe hacerse lo an-
tes posible, pues los reconocimientos geotécnicos necesarios para el Proyecto normalmente seran
diferentes en uno y otro caso. Generalmente, tales reconocimientos, en caso de duda, deben per-
mitir el proyecto de ambas alternativas.

Las pequenas obras de fabrica y los terraplenes no suelen requerir cimentacién profunda ex-
cepto en zonas de terrenos muy blandos. En esos casos se suelen realizar tratamientos de mejora
del terreno (véase Parte 7), aunque también pueden realizarse pilotajes de sustentacién, que suelen
ser pilotes de pequena capacidad unitaria espaciados regularmente.

Los tipos de cimentacion profunda que pueden resultar en un determinado proyecto son muy
variados, si bien, a efectos de ordenar las recomendaciones que siguen, pueden agruparse de la ma-
nera siguiente:

a) Pilotes aislados: También denominados pila-pilote. Suelen ser elementos de gran capaci-
dad portante que prolongan la estructura de la pila de apoyo dentro del terreno, hasta la
profundidad requerida. Es una solucién bastante extendida para puentes de luces mode-
radas. Se ha aplicado en muchas ocasiones con pilotes hincados.

b) Grupos de pilotes: Es la solucion mas usual. La carga de la pila se transmite a varios pilo-
tes a través de un encepado relativamente rigido, que enlaza sus cabezas.

¢) Zonas pilotadas: Pilotes regularmente espaciados que en ocasiones se usan para reducir
asientos o mejorar la seguridad frente al hundimiento de losas, terraplenes etc. Suelen ser
pilotes de escasa capacidad de soporte individual.

En cuanto a su forma de trabajo, los pilotes o los pilotajes pueden clasificarse en (véase figura 5.1):

a) Pilotes por fuste: En aquellos terrenos en los que la capacidad portante crece de una ma-
nera paulatina con la profundidad, sin existir un nivel claramente mas resistente, el pilo-
taje transmitira su carga al terreno fundamentalmente a través del fuste. Se suelen deno-
minar pilotes «flotantes».

b) Pilotes por punta: En aquellos terrenos en los que aparezca, a cierta profundidad, un es-
trato claramente mas resistente, las cargas del pilotaje se transmitirdn fundamentalmente
por punta. Se suelen denominar pilotes «columnan.

Es claro que entre esas dos situaciones pueden darse otras intermedias.
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FIGURA 5.1. ESQUEMA DE CIMENTACIONES PROFUNDAD (PILOTAJES)

Conviene citar también una tipologia de cimentacion similar al pilotaje que se usa cuando
existe un apoyo adecuado a escasa profundidad, pero no lo suficientemente somero como para
establecer una cimentacion superficial: son las cimentaciones semiprofundas o cimentaciones
«en pozo». Se trata de elementos de cimentacion similares a los pilotajes, pero con la relacion
profundidad/anchura mucho menor que en éstos ultimos, ejecutados ademas con técnicas dife-
rentes.

Las cimentaciones semiprofundas son aquellas cuya profundidad de cimentacion queda com-
prendida entre los limites razonables para considerarla superficial (D/B< 2), y el limite razonable de
definicion de las cimentaciones profundas (D/B > 5). En estas dos expresiones Dy B representan la
profundidad de la cimentacion y su anchura (ancho de la cimentacion —dimensién menor de la mis-
ma, en planta—, o diametro de pilote).

Siempre es posible aplicar, para las cimentaciones semiprofundas, los procedimientos de
analisis de las cimentaciones superficiales y profundas y seleccionar, de entre los resultados que
se obtengan, el mas desfavorable. Esto conducira a soluciones conservadoras. Para estudios es-
pecificos de este tipo de cimentacion deben consultarse los textos especializados existentes al
respecto’.

Las cimentaciones profundas habran de adecuarse a lo especificado en los articulos 670 «Ci-
mentaciones por pilotes hincados a percusién» o 671 «Cimentaciones por pilotes de hormigén ar-
mado moldeados “in situ”», segun el caso, del Pliego de Prescripciones Técnicas Generales para
Obras de Carreteras y Puentes (PG-3)

5.1.1. TIPOS DE PILOTE

El elemento esencial de la cimentacion profunda es el pilote. Este puede ser de naturaleza y
formas muy variadas. En general siempre serd un elemento aproximadamente cilindrico o prisma-
tico, cuya longitud es mucho mayor (al menos cinco veces) que la dimension transversal media
(diametro equivalente que se definird mas adelante). A los efectos de esta Parte de la Guia, convie-
ne considerar las siguientes clasificaciones de los tipos de pilote.

' Véase: JIMENEZ SALAS J. A. y otros (1980): Geotecnia y cimientos Ill, Editorial Rueda, Madrid, capitulo 2: «Cimentaciones
semiprofundas».

2 Véase: Orden FOM 1382/2002 de 16 de mayo (BOE del 11 de junio de 2002), por la que se actualizan determinados ar-
ticulos del pliego de prescripciones técnicas generales para obras de carreteras y puentes relativos a la construccion de ex-
planaciones, drenajes y cimentaciones.
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5.1.1.1. Segun el método constructivo
Se pueden considerar los dos grupos siguientes:

¢ Pilotes prefabricados hincados: Su ejecucion implica el desplazamiento del terreno y ello
puede inducir cierto aumento de la compacidad del mismo. Son los recogidos en el arti-
culo 670, «Cimentaciones por pilotes hincados a percusion», del PG-3.

e Pilotes perforados (o excavados) de hormigon «in situ»: Suelen hormigonarse en perfo-
raciones previas que pueden realizarse con técnicas bastantes diferentes entre si. Son los
recogidos en el articulo 671, «Cimentaciones por pilotes de hormigdén armado moldeados
“in situ”», del PG-3.

Existen pilotes de hormigon «in situ» que se excavan con técnicas que también implican el
desplazamiento del terreno y, a efectos de los calculos de comprobacion, pueden considerarse equi-
valentes a los pilotes hincados.

Existen también pilotes que se hincan en perforaciones previas y en consecuencia pueden no
densificar el terreno. Podrian considerarse en tal caso, similares a los pilotes excavados.

5.1.1.2. Segun el material del pilote

El material que constituye el pilote tiene importancia al evaluar su capacidad de soporte. Por
ello conviene distinguir los distintos materiales que se usan normalmente, que son los siguientes:

* Hormigdn «in situ»: Son los que se utilizan con mas frecuencia en Espana. Normalmente
se realizan mediante perforacion o excavacion previa, aunque también pueden ejecutarse
mediante desplazamiento del terreno o con técnicas mixtas (excavacién y desplazamien-
to parciales).

® Hormigdn prefabricado: Puede ser hormigdn armado (hormigones de alta resistencia) u
hormigon pretensado. Normalmente se utilizan para fabricar pilotes hincados.

e Acero: Suelen utilizarse secciones tubulares o perfiles en doble U, o en H. Los pilotes de
acero se suelen hincar con azuches (protecciones en la punta).

e Madera: Es una solucion comudn para pilotar zonas blandas amplias, para apoyo de es-
tructuras con losa o terraplenes. El tipo de madera mas usado es el tronco de eucalipto.

Es evidente que pueden usarse pilotes mixtos, particularmente cabe destacar los pilotes de
acero tubular rodeados y rellenos de mortero, lo que resulta una practica habitual en los «micropi-
lotes», que no son objeto de esta Guia.

5.1.1.3. Segun la forma de la seccion transversal

La forma de la seccion transversal del pilote suele ser circular o casi circular (cuadrada, hexa-
gonal u octogonal) de manera que no es dificil asimilar la mayoria de los pilotes a elementos cilin-
dricos de longitud L y de diametro D. La literatura técnica ofrece soluciones a determinados pro-
blemas para pilotes cilindricos.

La asimilacion a cilindros debe hacerse de una manera u otra segun el tema que trate de re-
solverse. Si se trata de evaluar la capacidad portante por la punta, debe hacerse la equivalencia
igualando las areas de la seccion transversal, es decir:

l4
Deq Z\/;A
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Donde:

A = Seccion transversal del area de apoyo.
D,, = Diametro equivalente.

Si lo que se trata es de evaluar la resistencia por fuste, debe hacerse la equivalencia en la lon-
gitud del contorno de la seccion transversal (o perimetro de la misma), L. Es decir:

D =

eq

-L

N[ -

Donde:

L = Perimetro de la seccion transversal.
D,, = Diametro equivalente.

En pilotes metdlicos en H, la longitud de contorno que conviene tomar es igual al perimetro
del rectangulo circunscrito a dicha H, es decir, el doble de la suma del ancho del ala mas el canto.

Como excepcidn a lo expuesto en este apartado, deben considerarse los pilotes-pantalla, que
son de uso muy extendido. Los pilotes-pantalla, o elementos portantes de pantalla, suelen ser de
hormigdn armado, con una seccidn recta rectangular de proporcion longitud-anchura tal que la asi-
milacion a la forma circular serd generalmente dificil. Los procedimientos de verificacion o analisis
deben ser especificos para este tipo de elemento de cimentacidn. En esta Guia se admite que, a efec-
tos de estimar la resistencia por punta que mas adelante se indicara, en el caso de pantallas se uti-
lice el factor reductor siguiente:

f= Factor de reduccion de capacidad de soporte por punta en pantallas de seccion recta rec-
tangular, B L:

f=06+04 B
) > L

Donde:

B = Ancho de la pantalla (dimension menor en planta).
L = Longitud de la pantalla (dimension mayor en planta).

La resistencia por fuste se puede calcular, en el caso de pantallas, del mismo modo que en los
pilotes excavados, contando, como longitud del perimetro de la seccion transversal, su valor real,
es decir, 2+ (B + L).

5.1.2 PROCEDIMIENTOS DE EJECUCION

Uno de los aspectos que mas importancia tiene en la calidad de un pilotaje y, en consecuen-
cia, en la seguridad de una obra es el procedimiento de ejecucién del pilote.

Las formas de hincar pilotes pueden ser diferentes segln se use vibracion (existen vibradores
capaces de hincar pilotes metalicos de dimensién considerable) o se use, como suele ser mas fre-
cuente, la hinca por percusion con golpes de maza.

Las formas de ejecutar pilotes de hormigon «in situ» son muy diversas, y ademas evolucionan
con relativa rapidez. Hoy conviene distinguir, en obras de carretera, los procedimientos de ejecucion
siguientes:

e Pilotes hormigonados al amparo de entubaciones metalicas («camisas») recuperables: Es

la practica mas habitual para construir pilotes de gran calidad. La entubacion metalica se
avanza hasta la zona de empotramiento donde el terreno ya ofrece paredes estables. Su
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fondo se puede limpiar e inspeccionar, incluso descendiendo personas a su punta, cuan-
do se trata de diametros grandes (D> 1,5 m, aproximadamente). La entubacion se retira
al mismo tiempo que se hormigona el pilote.

Existe la posibilidad de dejar una camisa metalica perdida (interior a la entubacion) para
evitar el posible «corte» del pilote en tramos de terrenos blandos.

¢ Pilotes excavados sin entubacion: Cuando las paredes de la excavacion resultan estables, los
pilotes pueden excavarse sin ninguna entubacion (excavacion «en seco»). Cuando las pare-
des son inestables, la perforacion del terreno puede estabilizarse con lodos bentoniticos (o
con polimeros), que después son expulsados por el hormigén al rellenar la excavacion.

¢ Pilotes barrenados: La contencion del terreno la produce el propio elemento de excava-
cion (barrenas o hélices continuas). Alcanzado el fondo, se pone en obra el hormigon, in-
virtiendo el sentido de giro de la barrena. La armadura que el pilotaje pueda necesitar se
coloca a posteriori, hincandola en el hormigon aun fresco.

Aunque soélo se hayan citado tres procedimientos «genéricos», ha de decirse que pueden exis-
tir muchos otros. En particular, deben mencionarse las técnicas de ejecucion de micropilotes, que
tienen un uso cada vez mas amplio en obras de carretera. Si bien no son el objeto de esta Guia,
quiere resenarse que la ejecucion de dichos elementos requiere, ademas de la perforacion y la co-
locacion de la armadura (redondos de acero o tubos metalicos), la fase final de relleno o inyeccion,
de la que depende su posterior capacidad de carga y su durabilidad.

5.2. COMPROBACIONES A REALIZAR

Para comprobar una cimentacion profunda es preciso considerar la posible ocurrencia de di-
ferentes estados limite. Entre ellos, los siguientes:

5.2.1. [ESTADOS LIMITE ULTIMOS
Siempre sera necesario comprobar los siguientes estados limite:

a) Estabilidad general o global de la zona de apoyo: Esta comprobacion requiere suponer va-
rias posibles lineas de rotura que engloben a toda la cimentacion o a parte de ella. Las téc-
nicas de andlisis son las mismas que se utilizan en el calculo de estabilidad de taludes.

Los requisitos a satisfacer y los procedimientos de evaluacion seran analogos a los indi-
cados en 4.4 para las cimentaciones superficiales.

b) Capacidad de soporte (o portante): La rotura de la cimentacion puede producirse por falta
de resistencia del terreno. El fallo puede producirse de diferentes formas (modos de fallo),
los que se describen en esta Guia son:

e Hundimiento: Se produce cuando las cargas verticales agotan la resistencia del terreno
a compresion.

e Arranque: Se produce cuando existen pilotes traccionados y se alcanza el agotamiento
por esfuerzo rasante en el fuste del pilote.

e Rotura horizontal del terreno: Se produce cuando las presiones horizontales (o en gene-
ral transversales al eje del pilote) agotan la capacidad del terreno, segiin un plano hori-
zontal (transversal a dicho eje).

¢) Rotura estructural: Puede producirse cuando las cargas transmitidas superan la resisten-
cia del pilote o del encepado. Estas situaciones han de analizarse por procedimientos es-
pecificos. En esta Guia se definen procedimientos para evaluar esfuerzos en pilotes; el ar-
mado correspondiente debe hacerse siguiendo las pautas del calculo estructural.

Debera asimismo estarse a lo especificado en el epigrafe 2.2.1.
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5.2.2. [ESTADOS LIMITE DE SERVICIO (O UTILIZACION)

Las cimentaciones profundas pueden fallar por deformaciones excesivas que, sin implicar la
ruina estructural de las mismas, impidan el correcto uso de la cimentacion o supongan empeora-
mientos estéticos o funcionales inadmisibles —véase epigrafe 2.2.2.

En esta Guia se incluyen recomendaciones relativas al célculo de asientos y otros movimien-
tos de las cimentaciones profundas.

5.2.3. OTRAS COMPROBACIONES

Aparte de las comprobaciones comunes a todas las cimentaciones profundas (véanse epigra-
fes 5.2.1 y 5.2.2), en algunas circunstancias serdn necesarias otras, de modo adicional. Entre ellas
pueden citarse las siguientes:

e Posibilidad de ruina de la cimentacion debido a socavaciones provocadas por cursos flu-
viales.
¢ Erosiones causadas por escorrentias locales.

e Vibraciones y danos estructurales, causados en construcciones proximas por la ejecucion
de pilotes hincados.

¢ Corrosion de los pilotes metalicos, particularmente en las zonas de variacion del nivel del
agua.

¢ Posible expansividad del terreno provocando el problema inverso al rozamiento negativo,
causando el levantamiento de la cimentacion.

¢ Heladicidad del terreno, que pudiera afectar a encepados poco empotrados en el mismo.
e Ataque quimico del terreno o de las aguas a los pilotes.

¢ Modificacion local del régimen hidrogeologico, por conexion de acuiferos ubicados a dis-
tinta profundidad que podrian quedar conectados al ejecutar los pilotes.

¢ Posible contaminacion medioambiental, debida a los lodos o polimeros que se utilizan en
la excavacion de pilotes de hormigon «in situn.

e Estabilidad de los taludes de las excavaciones y plataformas realizadas para construir el
pilotaje.

¢ Asientos, por mala limpieza del fondo, de las excavaciones de los pilotes perforados.
¢ Problemas de colapso en suelos que tengan una estructura metaestable.
¢ Posibles efectos sismicos y en particular la posible licuefaccion del entorno, que pudiera

englobar al propio pilotaje.

En el Proyecto deberd hacerse mencion expresa de la consideracion de cada uno de los as-
pectos indicados en la lista anterior, asi como de cualquier otra singularidad propia del emplaza-
miento de la cimentacion, adicional a las de la relacion anterior.

5.3. SITUACIONES DE PROYECTO

La comprobacion de las cimentaciones profundas debe realizarse sobre esquemas sencillos,
que representen con precision suficiente la complejidad de la cimentacion y que, al mismo tiempo,
sean susceptibles de analisis con procedimientos simples como los que se indican en esta Guia
—véase apartado 2.3.

Cualquier simplificacion que se haga debe conducir a una situacién que quede del lado de la
seguridad.
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En ocasiones, cuando la situacion sea dificilmente simplificable, puede ser conveniente recu-
rrir a procedimientos de calculo complejo mediante modelos numéricos cuya descripcion se sale del
alcance de esta Guia.

5.4. CONFIGURACION GEOMETRICA

Cuando el analisis se realiza para proyectar una determinada cimentacion, la disposicidon geo-
métrica se suele realizar por tanteos, disenando diferentes disposiciones de pilotes hasta alcanzar
una situacion optima. Cuando se trata de analizar una situacion ya existente, es imprescindible co-
nocer los datos geométricos de la disposicion de pilotes.

De cada uno de los pilotes sera necesario conocer:

¢ |Longitud total.

¢ Longitud del pilote dentro de cada uno de los distintos terrenos, en particular, la longitud
de empotramiento en el estrato resistente, en pilotes que trabajen por punta.

e Caracteristicas geométricas de la seccion transversal del pilote: Area A, didmetro D (o dia-
metro equivalente) y minimo momento de inercia respecto a los ejes que pasan por su
centro de gravedad, /,.

Del grupo de pilotes ha de conocerse:

¢ El nimero de pilotes.

e Su distribucion en planta. Son de especial interés los datos de separacion entre los ejes
de los pilotes, s,, s,.

Ha de conocerse también la forma y dimensiones del encepado e incluir su peso, asi como el
de las tierras que lo puedan recubrir, en el computo de acciones.

La configuracion geométrica del terreno debe quedar claramente establecida. Normalmente se
identificaran los diferentes terrenos que existen en funcion de la profundidad.

El terreno debe quedar definido, al menos, hasta las profundidades minimas que se indican en
3.6.8.2.

Resulta de especial importancia definir la ubicacion del nivel freatico o, en su caso, la red de
filtracion correspondiente. Puede ser conveniente realizar, en este sentido, diferentes hipdtesis (dis-
tintas situaciones de proyecto) para cubrir la posible variabilidad de este dato.

Como detalle de gran importancia en la configuracion geométrica, debe citarse el nivel del te-
rreno alrededor del pilotaje. El terreno superficial soporta lateralmente al encepado del pilotaje y por
ello es esencial su presencia. En aquellos casos en los que pueda existir socavacion habra que pos-
tular diferentes situaciones, una de ellas, de caracter accidental, debe representar la situacion co-
rrespondiente a la maxima socavacion prevista.

En todo caso, en aquellas cimentaciones profundas ubicadas en cursos de agua, el encepado
debe situarse a profundidad suficiente, de manera que no suponga un obstaculo al flujo de agua y
sus arrastres.
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FIGURA 5.2. EJEMPLO DE PILOTAJE

5.5. PARAMETROS DEL TERRENO
De cada tipo de terreno sera necesario disponer de la siguiente informacion:

e Datos generales que permitan clasificarlo: En esta Guia se detallan criterios de proyecto
aplicables a formaciones rocosas, a suelos granulares y a terrenos arcillosos impermea-
bles saturados. La informacion relevante que permite esa clasificacion se puede obtener
mediante ensayos de identificacion (mineralogia, granulometria, plasticidad de la fraccién
fina, etc.).

e Datos de estado: Seran generalmente necesarios los datos relativos a pesos especificos,
grado de saturacion, porosidad e indice de poros.

e Parametros resistentes: La resistencia se caracterizara con procedimientos acordes al tipo
de terreno en cuestion, después de lo cual habran de seguirse los procedimientos de com-
probacion correspondientes.

En general, para cualquier tipo de suelo se considera adecuado el uso del modelo resisten-

te de Mohr-Coulomb, definiendo la resistencia con los pardmetros de angulo de rozamiento y co-
hesion.
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Resulta admisible, también, caracterizar el terreno mediante parametros indirectos tales como:

N = Indice del ensayo SPT, especialmente indicado en arenas.
g, = Resistencia por punta a la penetracidn estatica.
p, = Presion limite de ensayos presiométricos.

En el caso de formaciones rocosas se debera proceder a una definicion especifica tal como se
indica en 4.5.3.

Para el estudio de los problemas de movimientos de las cimentaciones profundas es conve-
niente conocer la deformabilidad del terreno, lo que puede caracterizarse mediante modelos elasti-
cos (parametros E, v) o mediante modelos edométricos (parametros, C,, C, p,).

También es posible obtener parametros de deformacion a partir de correlaciones con los de
resistencia. En el texto de esta Guia se indican algunos procedimientos adecuados en este sentido
(véase apartado 5.13).

5.6. ACCIONES

Los pilotes han de soportar las cargas que la estructura en cuestion transmita al terreno, no
obstante lo cual, también pueden estar solicitados por pesos y empujes del terreno y/o del agua,
asi como por acciones derivadas del movimiento del propio terreno de cimentacion. A estos ultimos
efectos se les denomina con el sobrenombre de «parasitos».

Los efectos parasitos mas importantes se consideran en 5.6.2, 5.6.3 y 5.6.4.

Debe hacerse especial mencidon del empuje del agua en aquellos cimientos que se establezcan
en cursos de agua. En ese sentido se considera aplicable lo especificado en el epigrafe 4.3.3.

5.6.1. ACCIONES DE LA ESTRUCTURA

Las acciones que transmite la estructura a la cimentacion deben evaluarse segun los mismos
criterios que se indican en el epigrafe 4.3.3 para el caso de las cimentaciones superficiales.

5.6.2. ROzZAMIENTO NEGATIVO
5.6.2.1. Identificacion del problema

Normalmente la cabeza del pilote (o el encepado que une las cabezas, en los grupos de pilo-
tes) asienta algo mas que la superficie del terreno que lo circunda. Pero existen ocasiones en que
ocurre lo contrario.

El terreno que circunda a los pilotes, puede asentar mas que éstos, cuando se colocan sobrecargas
(rellenos de tierras) cerca de los pilotes después de haberlos construido, o cuando se construyen los pi-
lotes antes de que el terreno se haya consolidado bajo el peso de rellenos o cargas, que previamente se
hubieran podido colocar. En estos casos ha de considerarse la accion del rozamiento negativo.

El rozamiento negativo puede producirse también por rebajamientos del nivel freatico, asien-
tos en suelos arenosos poco densos a causa de vibraciones y por otros motivos menos frecuentes.

Dada la gran rigidez vertical de los pilotes, o de los grupos de pilotes, debe considerarse que
existe posibilidad de rozamiento negativo siempre que, tras la construccion de los pilotes, pueda
producirse un asiento significativo de la superficie del terreno. Un asiento de 1 cm puede producir
ya efectos notables.

El problema se puede paliar eficazmente con ciertas disposiciones constructivas asi, por ejem-
plo, el rozamiento lateral por fuste se puede reducir notablemente en pilotes prefabricados (hormi-
gon, metalicos o de madera), tratandolos con pinturas bituminosas.
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5.6.2.2. Compresion inducida por el rozamiento negativo

En los pilotes resistentes por punta es suficientemente aproximado, y conservador, suponer
que en todo el fuste se moviliza el rozamiento negativo cuando se teman asientos del terreno en
superficie.

A estos efectos, se puede estimar el rozamiento negativo suponiéndolo igual a la resistencia
por fuste, segun se indica en el apartado 5.10 de esta Guia.

Normalmente, el rozamiento negativo no se desarrolla en su totalidad. Por ello puede ser con-
veniente realizar un calculo de deformaciones relativas suelo-pilote, para encontrar la profundidad
hasta la que actua el rozamiento negativo. Una estimacién sencilla puede efectuarse con los con-
ceptos que se apuntan a continuacion, y que se ilustran en la figura 5.3.

El procedimiento que permite el calculo correspondiente puede ordenarse en los tres pasos
que siguen:

a)

b)

Dibujo del perfil de asientos del terreno sin pilotes.

El asiento del terreno debe calcularse primero, en la hipotesis de que no existan los pilo-
tes. Esta estimacion de asientos del terreno debe realizarse para puntos situados a dife-
rentes profundidades, dentro de una misma vertical, para conocer la ley de variacion de
asientos dentro del terreno, con la profundidad (véase figura 5.3, parte 1).

Para realizar este calculo, el terreno natural se dividird en varios estratos horizontales, y se
calculara el acortamiento individual de cada uno de ellos debido a la sobrecarga que se co-
loca en superficie. De esa forma, el asiento de un punto del interior del terreno situado a
una profundidad z sera la suma de los acortamientos de todos los estratos que queden
por debajo de esa profundidad.

Calculo del asiento del pilote.

Por otro lado, se debe estimar el asiento del pilote suponiendo el terreno inmdvil, y va-
riando las condiciones de sustentacion, para lo cual puede usarse cualquier método san-
cionado por la practica. El procedimiento que se indica en 5.13 se considera aplicable a
este caso.

Cualquiera que sea el procedimiento utilizado para calcular el asiento del pilote, serd ne-
cesario emplear, como datos de calculo, al menos los dos siguientes:

e Carga vertical que actua sobre el pilote.
e Longitud del pilote dentro del terreno (zona de sustentacion).

Para realizar estos calculos se supondra que, desde la superficie hasta una profundidad de-
nominada x, el terreno no existe (el pilote queda sustentado Unicamente por debajo de di-
cha profundidad) y que la carga sobre el pilote es igual a la suma de la carga actuante so-
bre su cabeza mas el peso del pilote y méas el rozamiento negativo hasta la profundidad x.
Es decir:

Pvirtuul =P+W+ R_(_X)
Donde:

P,+a = Carga vertical de referencia, incluyendo el rozamiento negativo.
P = Carga vertical que actua sobre el pilote.
W = Peso propio del pilote.

R (x) = Rozamiento negativo hasta la profundidad x.

El célculo del asiento del pilote se realizara, segun el método recién expuesto, para dife-
rentes valores de x. Con los resultados que se obtengan se podra dibujar la relacion que
existe entre el asiento (en cabeza) del pilote y la profundidad de cambio de signo del ro-
zamiento, denominada x (véase figura 5.3, parte 2).
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¢) Comparacion de asientos

El asiento del terreno alrededor del pilotaje serd, en general, menor que el calculado en el
subapartado a), si bien en este procedimiento se supone que los pilotes no reducen los
asientos del terreno y, en consecuencia, el calculo es aplicable. Por otro lado, el pilote,
considerado como sdlido rigido, experimentara un asiento cuyo valor depende del espe-
sor del terreno, x, que roza negativamente y que es objeto de este calculo.

Al comparar ambas curvas de asiento (la del terreno y la del pilote), se obtendra una pro-
fundidad donde el asiento del terreno coincide con el asiento del pilote sometido al roza-
miento negativo hasta esa misma profundidad x. Este punto definira la profundidad bus-
cada para la carga de servicio considerada.

La compresion maxima inducida por el rozamiento negativo sera igual a la integracion del
rozamiento por fuste que corresponde a la zona de pilote ubicada por encima del punto en
cuestion (punto de rozamiento nulo). Para cada carga de servicio existe un rozamiento ne-
gativo diferente. Siempre es conservador estimarlo para una carga de servicio baja, y apli-
carlo para cualquier otra situacion.

Para los pilotes interiores del grupo, si los hubiera, el rozamiento negativo quedara limitado
por el peso efectivo del terreno en el interior del grupo, que se puede estimar mediante el valor si-
guiente:

R. <|s.-s —ED2 -Y X
int, gpo x y 4 Y

Donde:
Rint, gno = Rozamiento negativo de los pilotes interiores del grupo.
s,. 5, =Espaciamiento de los pilotes internos, segun las direcciones x e y, (ortogonales entre
si), que definen la malla del grupo.
D = Diametro del pilote.
Y= Peso especifico del terreno. Se utilizara el peso especifico aparente,y,,, por encima del
nivel freatico y el peso especifico sumergido, y’, por debajo del mismo.
x = Profundidad del punto de rozamiento nulo, anteriormente calculada.

5.6.3. EMPUJES HORIZONTALES CAUSADOS POR SOBRECARGAS

La colocacién de cargas proximas a las cimentaciones profundas puede ser causa de roza-
miento negativo, tal como se ha descrito en 5.6.2. También puede inducir empujes horizontales
como se indica de forma esquematica en la figura 5.4.

El calculo del empuje horizontal es en general complicado y requiere del uso de modelos nu-
méricos cuya descripcion sale del alcance de esta Guia. Cuando este aspecto no resulte critico, se
recomienda utilizar el procedimiento simplificado que se describe a continuacién, que conduce a re-
sultados del lado de la seguridad.

El procedimiento que puede aplicarse es el conocido con el nombre de la «carga simétrica».
Su filosofia estriba en la hipotesis de desplazamiento horizontal nulo en los pilotes.

En un problema plano (bidimensional), una barrera de pilotes, de eje vertical, no se mueve ho-
rizontalmente por efecto de una sobrecarga cuando la sobrecarga es simétrica respecto a dicho eje.
Es por ello que en este procedimiento se propone suponer la existencia de una sobrecarga virtual
simétrica a la real utilizando como plano de simetria la vertical que pasa por el eje de la barrera de
calculo.

Con las dos sobrecargas colocadas (la real y la virtual), se calculara la presion horizontal ge-
nerada, 6,(2), a cierta profundidad, z en la vertical del plano de simetria. El calculo puede realizar-
se mediante soluciones analiticas, o tabuladas de la teoria de la elasticidad.
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Segun este calculo, el empuje horizontal que habria de soportarse, en el eje de la barrera ver-
tical seria la siguiente:

E=["B-0,(z)-dz
B

Donde:

E = Empuje horizontal que habria de soportarse en el eje de la barrera (plano de simetria).
z = Profundidad de céalculo medida desde la superficie, hacia el interior del terreno.
z,, z, = Limites de integracion, correspondientes al techo y al muro del estrato blando consi-
derado.
6,(2) = Incremento de presion horizontal generada por la carga real y la virtual (simétrica a la
real) a la profundidad z, en la vertical del plano de simetria definido previamente.
En todo caso, el valor de 6,(2), se limitara a un maximo igual a dos veces la resisten-
cia al corte sin drenaje del estrato blando (6,(2) <2 s,).
B = Ancho de célculo. Se tomara el menor de entre los siguientes:

a) El ancho de la zona cargada.
b) El ancho del grupo de pilotes, més tres veces el diametro del pilote, medidos am-
bos perpendicularmente a la direccion del empuje.

Para aquellos casos en los que la sobrecarga que genera el problema sea de gran extension
en planta (su dimension menor sea del orden del doble de la profundidad del terreno firme), se pue-
de optar por la formulacion aproximada siguiente:

E=K,-p-B-H

Donde:

E = Empuje que habria de soportarse en el plano de simetria.
p = Valor de la sobrecarga que crea el empuje horizontal.
K, = Coeficiente de empuje al reposo.

B = Ancho de calculo, definido en el parrafo precedente.

H = Espesor del estrato blando.

Cuando se trate de un grupo de pilotes con mas de una fila, el calculo ha de realizarse supo-
niendo que la barrera vertical del calculo esta ubicada en la primera fila de pilotes, que sera la mas
proxima a la carga, suponiendo que los demas no existen.

El empuje que asi se determine sera el que corresponda a todo el grupo de pilotes. Para cal-
cular el esfuerzo en cada pilote se repartira de dicho valor segun los criterios de reparto que se in-
dican en 5.6.5.

1) ESQUEMA DEL PROBLEMA 2) CALCULO CON LA CARGA SIMETRICA

terraplén 0
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FIGURA 5.4. ESFUERZOS HORIZONTALES CAUSADOS POR SOBRECARGAS
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5.6.4. EMPUJES HORIZONTALES SOBRE PILOTES PROXIMOS A TALUDES DE RELLENO

Existen situaciones en las que se ejecutan pilotajes en rellenos, situandolos proximos a los ta-
ludes de los mismos. Es el caso, por ejemplo, de los estribos de puente pilotados desde la corona-
cion de los terraplenes de acceso.

Siempre es una practica recomendable construir primero los terraplenes y, una vez consolida-
dos sus cimientos y estabilizados sus movimientos, ejecutar los pilotes. Si esa practica se sigue, y
si se observa un control fehaciente de los movimientos de los terraplenes, de manera que se pue-
da asegurar que los movimientos futuros, tras la construccion del pilotaje serdan minimos (unos po-
cos centimetros, nunca mas de 5 cm en el punto de mayor movimiento), entonces puede suponer-
se que no existiran esfuerzos parasitos inducidos.

De otra forma v, si por cualquier circunstancia, se sigue la practica, no recomendable, de cons-
truir los pilotes volados y después «enterrarlos» en los terraplenes de acceso, conviene realizar una
estimacion del esfuerzo horizontal inducido, y también del rozamiento negativo antes descrito.

Para evaluar el empuje horizontal que actua sobre los pilotes, pueden desarrollarse calculos es-
pecificos con modelos numéricos que permitan representar los detalles del caso en estudio. Estos
procedimientos salen fuera del alcance de esta Guia.

Cuando el problema en cuestion no resulte critico, se puede seguir el procedimiento simplifi-
cado que se describe en este epigrafe.

La estimacion del empuje del terreno sobre los pilotes, requiere realizar calculos de estabilidad
global utilizando métodos de equilibrio limite adecuados al caso. En general se recomienda el uso
del método de Bishop simplificado.

En primer lugar, debe calcularse la situacidn correspondiente al talud sin pilotes y, en funcion
del resultado, decidir sobre el paso siguiente del proceso, como se indica a continuacion:

e Si el coeficiente de seguridad resulta suficientemente elevado (F>1,7), se supondra que
no existe empuje sobre los pilotes.

e Si el coeficiente de seguridad es inferior a dicho valor (F< 1,7), la fuerza horizontal sobre
el conjunto de los pilotes es aquella que asegura un coeficiente de seguridad global sufi-
cientemente elevado.

En este segundo caso (F<1,7), el calculo puede realizarse de manera simplificada, mediante
los siguientes pasos:

¢ E| grupo de pilotes ha de ser representado por un solo elemento resistente situado en el
centro de gravedad del grupo.

e Fijar un punto en la vertical del elemento resistente a la profundidad, h; (véase figura 5.5),
tantear distintas lineas de rotura que pasen por dicho punto y realizar el calculo de esta-
bilidad suponiendo que no existen pilotes. Si el coeficiente de seguridad, en alguna de las
lineas tanteadas resulta inferior a 1,7, se supondra que sobre la masa deslizante actlia una
fuerza F=- E; (igual y contraria que el empuje de la masa deslizante sobre el pilote, que
se representa en la figura 5.5) aplicada a una profundidad igual a 2/3 h; cuyo valor se au-
mentara progresivamente hasta que los coeficientes de seguridad de todas las lineas de
rotura que pasan por el punto en cuestion, sean iguales o superiores a 1,7 (F;>1,7).

e Variar la profundidad, h; y repetir el proceso para obtener una relacion de parejas de va-
lores (E; h) que aseguran un coeficiente de seguridad siempre superior a 1,7, para cual-
quier linea de rotura, que corte al elemento resistente que constituye el pilotaje, a la pro-
fundidad h;

¢ Se entiende que la accion que produce el terreno sobre el elemento resistente es el valor
de E; que conduce a la situacion mas desfavorable. Se entiende también que, en general,
serd mas desfavorable aquella situacion cuyo producto E; - h; alcance el valor maximo (ma-
xima flexion en el pilote).
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E; = Empuje de la masa de
terreno deslizante sobre el pilote

— L Linea de rotura cuyo coeficiente
de seguridad vale F;

FIGURA 5.5. ESTIMACION DE EMPUJES SOBRE PILOTES EJECUTADOS EN RELLENOS

e El empuje E; que se obtiene es una fuerza por unidad de longitud transversal (perpendi-
cular a la seccion plana representada en la figura 5.5) y que habra que multiplicar por la
anchura para obtener el empuje total. A estos efectos se considera suficientemente apro-
ximado tomar, como ancho B de célculo, el menor de entre los tres siguientes:

a) El ancho del terraplén en la coronacion.

b) El ancho del grupo de pilotes, medido entre los ejes de los pilotes extremos, mas tres
veces el diametro del pilote.

¢) El producto del nimero de pilotes en una misma fila, en sentido perpendicular a la
fuerza E, por tres veces su diametro.

¢ El empuje total a distribuir entre todos los pilotes del grupo es:

E E -B

total = L

e La distribucion del empuje total entre los distintos pilotes del grupo puede efectuarse si-
guiendo el criterio indicado al respecto en el epigrafe 5.6.5.

Cuando sea necesario conocer la forma de reparto del empuje en la vertical del pilote, se po-
dra suponer un reparto triangular con valor nulo en la cabeza y maximo en la profundidad h.,.

5.6.5. EFECTO BARRERA EN GRUPOS DE PILOTES

Cuando existe una sola alineacion o fila de pilotes, se considera admisible repartir el empuje
total estimado en partes iguales entre cada pilote de la pantalla.

Cuando existen varias alineaciones o filas de pilotes, el problema es mas complejo. Los pilo-
tes mas expuestos a la generacion de esfuerzos horizontales parasitos son los que estan mas pro-
ximos a las cargas superficiales que los provocan, o los que estan mas proximos a la cabeza de los
taludes. Si el problema de la distribucion de cargas resultara critico, requeriria un analisis especifi-
co de interaccién (calculo con modelos numéricos).

Como norma general simplificada, se puede suponer que los esfuerzos totales antes estima-
dos se distribuyen entre las sucesivas alineaciones o pantallas que pudieran existir, asignando a
cada una de ellas un valor mitad que a la anterior. Véase figura 5.6.
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FIGURA 5.6. EFECTO GRUPO EN LOS ESFUERZOS PARASITOS HORIZONTALES

5.7. COMBINACIONES DE ACCIONES Y DISTRIBUCION DE CARGAS

Las combinaciones de acciones que deben realizarse para comprobar las cimentaciones pro-
fundas son aquellas que se indican en el apartado 2.6, salvo que se decida analizar el pilotaje se-
gun el método de los coeficientes de seguridad parciales, en cuyo caso seguira lo especificado en
el Apéndice 1.

Los esfuerzos parasitos debidos al rozamiento negativo, y a los empujes laterales que pudie-
ran existir, se tratardn como acciones permanentes, y seran incluidas en todas las combinaciones
de acciones.

El peso propio de los pilotes y del encepado que une sus cabezas sera incluido como una ac-
cién permanente.

En los grupos de pilotes, para cada combinacidn de acciones ha de realizarse un reparto de car-
gas entre los pilotes del grupo. En general, este reparto requerird un proceso iterativo.
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Los coeficientes de reparto entre pilotes dependen de la naturaleza del terreno y de la rigidez
de los pilotes y del encepado. En general, para los primeros tanteos de proyecto y para ciertas si-
tuaciones sencillas que no necesitan ser resueltas con precision, basta con la distribucion de cargas
que se obtiene al suponer que los pilotes estan articulados en cabeza y que el encepado es infini-
tamente rigido (véase figura 5.7). Este procedimiento de calculo de esfuerzos sobre las cabezas de
los pilotes no debe ser utilizado cuando las fuerzas horizontales son claramente condicionantes del
proyecto, como suele ocurrir en las cimentaciones profundas de estribos de puentes o de muros de
contencion.

En el epigrafe 5.13.4 se especifican otros procedimientos de reparto no tan simples, aunque ge-
neralmente mas precisos.

V=—Hz

Hx

y
mepememe e — X —— X

Resultante de las acciones

Vertical = V Horizontales = Hx, Hy Momentos = Mx, My, Mz

Reparto entre pilotes

A Ay A X
Compresion N=w— V- £l > - Mx + iXi My
DA XA S A X
A A2y
Cortantes Hx. = i H iYi

D W e S

Hy, = < Hy 4 K
ESA TS AR +y?)

Mz

FIGURA 5.7. DISTRIBUCION DE CARGAS EN LA HIPOTESIS DE ENCEPADO RiGIDO
Y PILOTES ARTICULADOS EN CABEZA
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5.8. CLASIFICACION DE LAS SITUACIONES DE PROYECTO

Las situaciones de proyecto quedaran establecidas una vez se definan las caracteristicas geo-
meétricas de la cimentacion y del terreno, los pardmetros que representan el terreno (resistencia, de-
formabilidad y, en su caso, permeabilidad) y las combinaciones de acciones correspondientes.

Cualquier situacién de proyecto debe quedar clasificada en alguno de los siguientes grupos:

a) Persistentes.
b) Transitorias y de corto plazo.
¢) Accidentales.

Esta clasificacion es necesaria, pues el coeficiente de seguridad correspondiente tendra que al-
canzar un minimo que se define en funcién del tipo de situacion.

El criterio que debe seguirse para clasificar las situaciones de proyecto se especifica en el apar-
tado 2.8.

5.9. CARGA VERTICAL REPRESENTATIVA, O CARGA DE SERVICIO

Una vez consideradas todas las posibles acciones, realizadas las combinaciones oportunas, y
repartidas las cargas totales del grupo de pilotes entre los pilotes individuales, conviene determinar
un valor representativo de la carga vertical que actia sobre un pilote del grupo. Si hubiese pilotes
de diferente diametro dentro de un mismo grupo, la carga representativa se determinara para cada
uno de los diametros (o diametro equivalente para formas no circulares) que se usen.

Se entiende como carga vertical representativa la mayor de las tres siguientes:

a) La carga vertical sobre el pilote mas solicitado en situacion persistente con la combinacion
de acciones casi permanente.

b) La carga vertical sobre el pilote mas solicitado en cualquiera de las situaciones y combi-
naciones de acciones que se indican a continuacién, dividida por 1,10.
¢ El mayor valor de entre los correspondientes a las combinaciones de acciones caracte-

risticas (en situaciones persistentes o transitorias y de corto plazo).

e El mayor valor de entre las situaciones transitorias y de corto plazo con la combinacion

de acciones casi permanente.

¢) La carga vertical sobre el pilote mas solicitado en cualquier situacién accidental, dividida
por 1,25.

La carga vertical, asi determinada, se denominara «carga vertical representativa», o abrevia-
damente «carga de servicio», y se representara por Q,,.

5.10. CALCULO DE LA CARGA DE HUNDIMIENTO

La carga de hundimiento de un grupo de pilotes puede alcanzarse por rotura general del te-
rreno bajo el grupo de pilotes, o por rotura local del terreno en el entorno de algun pilote. Ambas
comprobaciones habran de realizarse.

En adelante se indican procedimientos para calcular la carga de hundimiento de un pilote
aislado (véanse epigrafes 5.10.1 a 5.10.3), y para considerar el grupo en su conjunto (véase epi-
grafe 5.10.4).
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5.10.1. PILOTES EMPOTRADOS EN ROCA

La carga de hundimiento Q, de los pilotes que se empotran en roca tiene dos componentes
esenciales: la resistencia por punta Q, y la debida a la parte del fuste en contacto con la roca Q..

La resistencia por punta puede estimarse como el producto del area de la punta, A, por una
presion limite de rotura, q,,.

Qp zAp'qp

En el epigrafe 4.5.3 se indica un método de célculo de presiones admisibles en roca para ci-
mentaciones superficiales; en esta ocasion, interesa conocer la carga de hundimiento por punta para
el caso de cimentaciones profundas. Para tener en cuenta la diferente situacion, las presiones que
se indican en 4.5.3 deben adaptarse al caso (tipo de control posible en las discontinuidades, tipo de
limpieza, menores areas de apoyo, etc.). En consecuencia, se recomienda tomar como carga de hun-
dimiento para pilotes en roca el siguiente valor:

qp =2- Py adm

Donde:

P, .am = Presion admisible para una cimentacion superficial en roca, segun se especifica en el
epigrafe 4.5.3 de esta Guia, tomando B* = D (diametro real o equivalente del pilote).

Cuando el empotramiento sea importante, se puede utilizar el mismo procedimiento, multipli-
cando la carga de hundimiento por punta antes obtenida por el factor de empotramiento, d, defi-
nido por:

L
d;=1+04--<2
D

Donde:

d;= Factor de empotramiento en roca, de la zona de la punta.

L, = Profundidad de empotramiento en roca de la misma o mejor calidad que la existente en la
punta.

D = Didmetro real o equivalente del pilote.

La resistencia por fuste de pilotes en roca sera contabilizada, unicamente, dentro del empotra-
miento en roca sana® o con grados de alteracion Il y Ill, a lo sumo. El aprovechamiento del rozamien-
to del fuste a lo largo de los suelos o rocas mas alteradas, por encima de dicha profundidad, nece-
sita una deformacidn que, en general, no es compatible con la del empotramiento en roca.

Dentro de la zona de empotramiento en roca se puede considerar, para la evaluacién de la ca-
pacidad de carga de los pilotes perforados, una resistencia unitaria por fuste, t;, igual a:

Ty =0,1~qp

Donde:

1,= Resistencia unitaria por fuste, dentro del empotramiento en roca.
q, = Resistencia unitaria por punta que corresponderia a dicha roca segun se ha determinado
en este epigrafe, antes de ser afectada por el factor d;, en su caso.

En cualquier caso, y salvo justificacion expresa en contra, los valores de g, y 1, se limitaran a
unos valores maximos de 20 MPa y 2 MPa respectivamente.

% A estos efectos deben considerarse los grados de meteorizacion segln la ISRM (1981): Rock Characterization Testing
and Monitoring, Pergamon Press. Véase tabla 3.3.
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5.10.2. PILOTES PERFORADOS EN ROCAS ALTERADAS O EN SUELOS

La carga de hundimiento de pilotes excavados cuya punta no se empotra en roca (entendien-
do por tal la que se define en 4.5.3), puede calcularse como se indica a continuacion.

La carga de hundimiento, Q,, se considerara igual a la suma de dos cantidades, la parte co-
rrespondiente a la punta Q, y la parte que corresponde al fuste Q.

a) Carga de hundimiento por punta

La parte de la carga de hundimiento que corresponde a la punta, se deducira de las caracte-
risticas del terreno en la zona de influencia de la punta, que se indica en la figura 5.8.

EQUILIBRIO VERTICAL Q, + W= Q, + &

Qy

=

i _
z
ofl |t
! )
L az ‘
/’I \\ zona pasiva = 6D
zona de influencia
A ‘/ || “. | de la punta
[ zona activa = 3D

Q, = Carga vertical que, aplicada en la cabeza del pilote, produce su hundimiento.
W = Peso propio del pilote.

Q, = Parte de la carga que se supone soportada por la punta.

Q= Parte de la carga que se supone soportada por el contacto pilote-terreno, en el fuste.
D = Diametro real o equivalente del pilote.

z = Profundidad medida desde la superficie, hacia el interior del terreno.
L = Longitud total enterrada del pilote.

FIGURA 5.8. ESQUEMA DEL HUNDIMIENTO DE UN PILOTE AISLADO

El valor de céalculo del parametro resistente correspondiente a la resistencia por punta sera el
valor medio o semisuma del que se asigne a la zona activa inferior y el que se asigne a la zona pa-
siva superior (véase figura 5.8). A su vez, el valor que se asigne a cada una de estas zonas debe ser

una estimacion prudente del parametro en cuestion en el entorno de la punta, por debajo de ella
(zona activa) y por encima de la misma (zona pasiva).
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La carga de hundimiento por punta puede obtenerse mediante el producto del area de la pun-
ta, A, por una presion unitaria de hundimiento, g, que puede estimarse mediante alguno de los pro-
cedimientos que se indican a continuacion en los subapartados 5.10.2.1 a 5.10.2.5. Es decir:

Q,=4,"4,
Donde:

Q, = Carga de hundimiento por punta.
A, =Area de la punta.
q, = Carga de hundimiento unitaria, por punta.

b) Carga de hundimiento por fuste

La contribucion del fuste a la carga de hundimiento, Q;, puede estimarse como la integral de
la resistencia unitaria por fuste, 1, en todo el contorno de la parte enterrada. Es decir:

Qf:IOL”'D'Tf'dZ

Donde:

Q= Carga de hundimiento por fuste.

D = Diametro real o equivalente del pilote.

1,= Resistencia unitaria por fuste, a la profundidad z.

z = Profundidad medida desde la superficie, hacia el interior del terreno.
L = Longitud enterrada del pilote.

Los valores de 1, pueden obtenerse por alguno de los procedimientos que se indican en los
subapartados 5.10.2.1 a 5.10.2.5.

5.10.2.1. Meétodo basado en el SPT

Este método es de aplicacion en terrenos cuyo contenido en finos no exceda el 15% (suelos

fundamentalmente granulares), y que no contengan elementos gruesos” (contenido de particulas de
tamano superior a 5 cm).

El método no es aplicable a formaciones de calizas organicas (conchiferas o coralinas), puesto que
en ellas se pueden obtener indices N del ensayo SPT altos y, sin embargo, cargas de hundimiento ba-
jas debido a la rotura de la cementacion que puede producirse con cargas estaticas moderadas. En es-
tas situaciones serd recomendable conocer la experiencia local, y/o realizar ensayos de carga.

Los indices N del ensayo SPT deben ser corregidos por el efecto de la sobrecarga de tierra, nor-

malizados a la energia estandar del 60%, y promediarse en la zona de la punta, segun se especifi-
caen4.5.2.1.

5.10.2.1.1. Resistencia por punta

La resistencia por punta puede tomarse igual al siguiente valor:

qp:a.ﬁ60.fd

4 Para contenidos en tamanos de mas de 5 cm del orden del 30% o superiores, conviene contrastar el método con ensayos
de carga de pilotes, o bien ser prudentes en la interpretacion del valor de N.
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Donde:

q, = Resistencia unitaria por punta.
o = Factor que depende del tamano medio de los granos de arena y tiene el siguiente valor:

0.=0,1 MPa Arenas finas D5, < 0,2 mm
0.=0,2 MPa Arenas gruesas  D;,>0,6 mm

para valores intermedios de D;,, el valor de a puede interpolarse linealmente.

Ng,= Valor medio del indice N del ensayo SPT, promediado en la zona de la punta, normali-
zado a la energia estandar del 60%.
f,= Factor adimensional que tiene en cuenta el tamano del pilote (didmetro D) y puede esti-
marse mediante la siguiente expresion:

1 2
fi=1--D= 3 expresando D en metros

5.10.2.1.2. Resistencia por fuste

La resistencia unitaria por fuste en suelos granulares puede considerarse igual al valor si-
guiente:

T, = 2N, (kPa) < 90 kPa

Donde:

Ng, = Valor del indice N del ensayo SPT (con las correcciones especificadas en 5.10.2.1), co-
rrespondiente a cada profundidad de célculo.

5.10.2.2. Método basado en ensayos de penetracion dinamica continuos
Este método puede aplicarse en suelos granulares, con las mismas salvedades que se indican
en el apartado precedente.

Como paso previo se requiere correlacionar los datos de resistencia a la penetracién con valores
del indice N correspondientes. Dicha correlacion puede hacerse con ayuda de lo referido en 3.4.1.3.

Siempre es recomendable realizar, para cada emplazamiento, ensayos de contraste y ser pru-
dentes al establecer dicha correlacién.

Los valores de los indices N asi obtenidos seran corregidos por el efecto de la sobrecarga de
tierras y promediados en la zona de interés tal como se indica en 5.10.2.1.

5.10.2.3. Meétodo basado en ensayos de penetracion estatica

5.10.2.3.1. Resistencia por punta

El valor de la resistencia unitaria por punta de los pilotes perforados puede estimarse en fun-

cion del valor medio de la resistencia por punta medida en ensayos de penetracion estatica, q,. Las
profundidades en las que deberd promediarse dicha resistencia seran las referidas en 5.10.2.

El valor de la carga unitaria de hundimiento por punta que se recomienda utilizar es:

q4,=P 9.
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Donde:
g, = Valor medio de la resistencia, por punta, medida en ensayos de penetracion estatica.

q, = Carga unitaria de hundimiento por punta.
p = Factor de reduccion que se obtiene de la tabla 5.1.

TABLA 5.1.  VALORES DE p. ENSAYOS DE PENETRACION ESTATICA

DIAMETRO REAL O EQUIVALENTE DEL PILOTE

TIPO DE TERRENO

D<05m D>1m
Granular 0,5 04
Cohesivo 0,8 0,6

Para diametros de pilote comprendidos entre los valores de la tabla (0,5 m < D< 1 m), se debe interpolar linealmente entre
los resultados obtenidos de la misma.

5.10.2.3.2. Resistencia por fuste

La resistencia por fuste a considerar en el calculo es la determinada en el propio ensayo de pe-
netracion, f,, minorada segun se especifica a continuacion:

T, =075 f,

En defecto del dato f,, pueden tomarse los siguientes valores:

* 1,=0,01q, Suelos granulares.
* 1,=0,02 g, Suelos cohesivos.

En ningln caso el valor de 1, sobrepasara los siguientes valores maximos:
* 1, <90 kPa Suelos granulares.
* 1, <70 kPa Suelos cohesivos.
5.10.2.4. Meétodo basado en ensayos presiométricos
Es posible realizar otros ensayos de campo diferentes del SPT, o de los penetrometros estati-

cos o dinamicos, que simulen el efecto del hundimiento del pilote. Las experiencias recientes o de
caracter local, en ese sentido, pueden ser de gran interés en algunas aplicaciones particulares.

5.10.2.4.1. Resistencia por punta

En concreto, es posible utilizar presiometros o dilatdmetros que miden la presidn radial nece-
saria en la pared de un sondeo para plastificar el terreno. Esa presion limite, p, se ha relacionado,
en cualquier tipo de terreno, con la carga unitaria de hundimiento por punta de un pilote, g,. De ma-
nera aproximada, se puede suponer:

q9,=K-(p,—K, p,)
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Donde:

q, = Carga unitaria de hundimiento por punta.

K = Coeficiente de proporcionalidad que depende de la geometria del cimiento y del tipo de
terreno. Puede tomarse igual a 3,2 en suelos granulares e igual a 1,5 en suelos cohesivos.

p, = Presién limite del ensayo presiométrico (o dilatométrico).

p, = Presion vertical efectiva al nivel de la cimentacion en el entorno del apoyo (antes de cargar).

K, = Coeficiente de empuje al reposo. Valor usual K,=0,5.

En cualquier caso, el valor de p, a utilizar en dicha expresion debe ser la media de los valores

medios correspondientes a las zonas activa y pasiva en el entorno de la punta, tal como se indica
en 5.10.2.

5.10.2.4.2. Resistencia por fuste

Como resistencia unitaria por fuste, 1, se puede tomar el siguiente valor:

1

T,=—
" a0

Donde g, tiene el significado especificado en el parrafo precedente.

En cualquier caso, el valor de 1, debe limitarse en funcién del tipo de terreno a los siguientes
valores:

e 1, <90 kPa Suelos granulares.
* 1, <70 kPa Suelos cohesivos.
5.10.2.5. Meétodo basado en los parametros resistentes del modelo de Mohr-Coulomb
5.10.2.5.1. Resistencia por punta
Cuando se conozcan las caracteristicas resistentes del terreno en términos del modelo de
Mohr-Coulomb, se podra utilizar la siguiente expresidn para el célculo de la capacidad resistente por

punta:

qp :Nq *'O-Co +Nc *ec

Donde:
q, = Carga de hundimiento unitaria por punta.
6,, = Presion vertical efectiva al nivel de la punta del pilote.
Ng*, N,* = Factores de capacidad de carga para cimentaciones profundas.
¢ = Cohesion.

N*=1,5_1+sen¢.emg¢.f0 N,*:Nq*_l
1 1—sen¢ ‘ tg ¢

Donde:
o = Angulo de rozamiento interno.

Los valores de (c, ¢) a utilizar en esta expresion deben representar la resistencia del terreno en
el entorno de la punta (zonas activa y pasiva indicadas en la figura 5.8).
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Esta aproximacion se considera adecuada para profundidades de la punta inferiores o iguales
a 20 diametros (z,,,,, < 20 D). Para profundidades mayores (z,,,, > 20 D) se utilizara como valor de

’

6., la presion vertical efectiva a una profundidad igual a veinte diametros.

El factor f, tiene en cuenta el efecto del diametro del pilote en el coeficiente de capacidad de
carga, y puede estimarse mediante la expresion indicada en 5.10.2.1.1.

Para comprobar las situaciones de corto plazo, en las que se supone que 0,4, = 0, €l valor de
N * dado por las expresiones anteriores, debe tomarse igual a:

Nc * (qbca’lculo = O) = 9fD

Siendo f, el parametro anteriormente referido para tener en cuenta el efecto del diametro del
pilote.

5.10.2.5.2. Resistencia por fuste

La resistencia unitaria por fuste puede tomarse igual a:

T, =c+K, tg 5 0] <90 kPa

Donde:

1; = Resistencia unitaria por fuste al nivel considerado.
¢ = Cohesidn al nivel considerado.
K, = Coeficiente de empuje al reposo.
& = Angulo de friccion del contacto pilote-terreno.
6, = Presion vertical efectiva al nivel considerado.

Cuando no se disponga de informacion fehaciente, acerca de los valores de K, y/o del 4ngulo
d, se puede suponer:

K, tg6=03

Para el caso de pilotes cuyo fuste esté en contacto con suelos arcillosos saturados, y para el
analisis concreto de situaciones de corto plazo, se utilizara el valor:

P,
p,t+s,

T, =5, <70 kPa

u

Donde:

s, = Resistencia al corte sin drenaje al nivel considerado.
p, = Presion de referencia, que se toma igual a 100 kPa, (p, = 100 kPa).

5.10.3. PILOTES HINCADOS

La comprobacién de la carga de hundimiento de los pilotes hincados debe hacerse a priori uti-
lizando procedimientos semejantes a los que se han indicado en el epigrafe 5.10.2 para pilotes per-
forados, con las salvedades que se enumeran en 5.10.3.1.

Asimismo conviene realizar un estudio de la hinca, tal como se indica en 5.10.3.2, para permi-
tir la comprobacidn posterior de la carga de hundimiento, mediante el control dinamico que se re-
comienda en 5.10.3.3.
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5.10.3.1. Carga de hundimiento de pilotes hincados

Para calcular la carga de hundimiento de pilotes hincados se podran utilizar cualquiera de los
procedimientos indicados en el epigrafe 5.10.2 con las especificaciones que se indican en adelante.

5.10.3.1.1. Area de la punta

El area de la punta, A, que debe utilizarse en los calculos, depende del tipo de pilote y del tipo
de azuche que pueda disponerse en la punta para realizar la hinca.

En pilotes macizos, hincados sin azuche, se tomara como area de la punta el area de la sec-
cion transversal del pilote.

En pilotes hincados con azuche ciego se tomara, como area de la punta, la correspondiente a
la proyeccion del area del azuche sobre el plano perpendicular al eje del pilote.

El area de la punta que ha de considerarse para el calculo de los pilotes metalicos en H sera,
salvo que se justifique otro valor, o se disponga un azuche especial, el menor de entre los dos va-
lores siguientes:

a) El area del rectangulo circunscrito en dicha seccion.
b) Vezy media el cuadrado del ala.

En los pilotes huecos hincados, se tomara como area de la punta el total de la superficie en-
cerrada por el contorno externo. Es decir, se supondra que el pilote es macizo en su punta pues,
normalmente, durante la hinca se rellena de tierras y se comporta igual que los pilotes hincados con
azuche. De todas formas, es necesario comprobar este extremo.

Para ello ha de calcularse la longitud de tapon necesaria para que la presion de la punta, apli-
cada en una superficie igual al area hueca, no supere la resistencia al corte del tapon en su contac-
to con la pared del interior del pilote. Esta resistencia se puede estimar con los criterios que se in-
dican en adelante para evaluar la resistencia por fuste. Ademas, el proyecto debe especificar, en
estos casos, que se compruebe en obra la formacion del tapon cuya existencia se postula en los cal-
culos. En los pilotes huecos hincados es relativamente facil comprobar la longitud de dicho tapén
y su evolucion a medida que avanza la hinca.

5.10.3.1.2. Perimetro del fuste

En general, el perimetro del fuste a efectos de calculo sera el correspondiente a la figura geo-
métrica de menor contorno que pueda inscribir completamente a la seccion transversal del pilote.

En los pilotes metalicos con seccidn transversal en forma de H puede tomarse como longitud
de perimetro, p, el doble de la suma de las longitudes del alma, h, y del ala, b, esto es, la longitud
del contorno del rectangulo que circunscribe a la seccion transversal.

p=2-(h+b)

5.10.3.1.3. Resistencia por punta

Para tener en cuenta el hecho de la compactacion que puede producir la hinca de los pilotes
en los suelos granulares, el valor de la presion de hundimiento por punta que se calcule siguiendo
los métodos indicados en 5.10.2 puede multiplicarse por dos, siempre que se constate que el terre-
no contiene, en la zona de la punta, un porcentaje de finos inferior al 15%.

Para terrenos cohesivos (contenido de finos superior al 15%), las posibles diferencias provo-
cadas por la hinca deben ser pequenas. La resistencia por punta de los pilotes hincados, y la co-
rrespondiente de los pilotes perforados puede considerarse practicamente igual.
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Por lo expuesto en los parrafos precedentes, para los pilotes hincados se considerara la si-
guiente resistencia unitaria por punta.

pilote hincado

q) =n-q,

Donde:

gp'ete hincado = Resistencia unitaria por punta del pilote hincado
q, = Resistencia unitaria por punta del pilote perforado, calculada segun se especifica
en el epigrafe 5.10.2.
n = Factor de correccion que se obtiene de la tabla 5.2.

La advertencia efectuada en 5.10.2.1 respecto a la posible consideracién de cargas de hundimien-
to excesivamente optimistas en arenas conchiferas o coralinas es especialmente importante en el caso

de pilotes huecos hincados y, particularmente, en el caso de pilotes metalicos hincados sin azuche.

TABLA 5.2. RESISTENCIA POR PUNTA DE PILOTES HINCADOS. VALORES DEL FACTOR n

TIPO DE TERRENO n

Suelos granulares, y cualquier tipo de terreno en situaciones de largo plazo 2

Suelos cohesivos a corto plazo 1

5.10.3.1.4. Resistencia por fuste

El posible efecto beneficioso que se obtiene al desplazar el terreno y compactarlo durante la
hinca queda parcialmente compensado por el hecho de la menor friccion que se estima para las su-
perficies lisas de los pilotes hincados, respecto a la rugosidad esperable en los pilotes perforados.

Salvo que exista una experiencia local contrastada, se supondra que el pilote hincado tiene
una resistencia unitaria por fuste igual que la correspondiente al pilote perforado, que puede esti-
marse por cualquiera de los procedimientos indicados en 5.10.2, multiplicada por un coeficiente que
es funcion del material del pilote y del tipo de terreno. Es decir:

pilote hincado __ .
T I =m-T f

Donde:
g pilote hincado — Resistencia por fuste del pilote hincado.
1,= Resistencia por fuste del pilote perforado, calculada segun se especifica en el epi-

grafe 5.10.2.
m = Factor de correccion que se obtiene de la tabla 5.3.

TABLA 5.3. RESISTENCIA POR FUSTE DE PILOTES HINCADOS. VALORES DEL FACTOR m

TIPO DE TERRENO

TIPO DE PILOTE

GRANULAR COHESIVO
Pilotes de hormigon 1,3 0,9
Pilotes de acero 09 0,6
Pilotes de madera 1.4 1,0
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5.10.3.2. Estudio de la hinca

Los proyectos de cimentaciones que incluyan la utilizacion de pilotes hincados deberan con-
tener un estudio de ejecucion, que defina las caracteristicas del equipo de hinca y la relacion
que existe entre la carga de hundimiento y la penetracidn del pilote con un golpe de maza (cur-
va de hinca).

5.10.3.2.1. Caracteristicas del equipo de hinca

El equipo de hinca puede ser, a priori, cualquiera de los que existen en el mercado. El proyec-
tista elegira aquel que, después de realizar el analisis que a continuacién se indica, cumpla los si-
guientes requisitos:

* No dane a la estructura del pilote. Ello exigira calcular las tensiones inducidas durante la
hinca.
* Sea capaz de hincar el pilote en terrenos cuya resistencia al avance de la hinca, R, sea al

menos tres veces mayor que la carga de servicio (R,>3 Q,,).

Las caracteristicas del equipo de hinca quedan definidas, en lo relativo a los calculos que se
detallan a continuacion, por los siguientes parametros:

M = Masa de la maza movil que golpea al pilote.

W = Energia nominal del equipo de hinca.

N = Rendimiento medio del equipo de hinca.

K = Rigidez de la sufridera que se interpone entre la maza y la cabeza del pilote.

En los célculos que siguen el pilote queda representado por los dos parametros siguientes:

Z =Impedancia del pilote.
L = Longitud del pilote, desde la cabeza de golpeo, hasta la punta.

La impedancia del pilote se define como:

Z=A-p-c

Donde:

A = Area de neta la seccion transversal del pilote.
p = Densidad del material del pilote.
¢ = Celeridad de las ondas de compresion a través del material del pilote.

El valor de la celeridad, ¢, puede suponerse, a falta de informacidn especifica:

e ¢=4.000 m/s Pilotes de hormigén.
e ¢=5.100 m/s Pilotes de acero.

La ecuacion de la onda de choque correspondiente conduce a la siguiente expresidn de la fuer-
za de impacto:
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F=F,  sh(Q, t) e P!

Donde:
Kv, )
F = Fuerza de referencia.
Qd

K
Qy=.— Frecuencia natural.
M

Q,=Q, -vD? -1 Frecuencia amortiguada.

[2nw
v, = HV Velocidad de impacto.

KM . . . . .
D= 57 Amortiguamiento relativo (adimensional).

t = Tiempo contado desde el inicio del choque.

Normalmente, las hincas se realizan con equipos pesados, y sufrideras suficientemente rigidas
respecto al tamano del pilote, de manera que el valor de D, que juega un papel similar a la amorti-
guacion relativa en los problemas dinamicos, es siempre superior a la unidad. De otra forma, la
onda de choque tendria una expresion diferente, asi la funcion, sh, seno hiperbolico, pasaria a ser
la funcidn, sen, seno, y el radical (D?- 1), pasaria a ser (1 - D?).

La ecuacién de la onda permite el calculo del maximo valor de la fuerza de impacto, sin mas
que sustituir en ella el tiempo, t, en el que se alcanza dicho maximo. El tiempo buscado es:

1
t(F,_)=—argchD
(Frax) Q, g

Donde:

t(F,..) = Tiempo para el que se alcanza el pico de la fuerza.
argch = Funcion argumento del coseno hiperbdlico. Para D < 1 esta funcion pasa a ser arccos
(funcion arco coseno).
Q, = Frecuencia amortiguada.
D = Amortiguamiento relativo.

Al sustituir este tiempo, t(F,,,,), en la expresion de la onda de fuerza, resulta el siguiente valor
maximo:

Donde:

Fonax = Valor maximo (pico) de la fuerza.
z=Impedancia del pilote.
v, = Velocidad de impacto.

| = Coeficiente de impacto. Es una funcién dependiente de una sola variable, el amortigua-

miento D. Su valor se representa en la figura 5.9.
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FIGURA 5.9. COEFICIENTE DE IMPACTO /, EN FUNCION DEL AMORTIGUAMIENTO RELATIVO D

Valores especificos de I pueden calcularse con las expresiones siguientes:

D
¢ SiD>1 /=2D[D+M]< T)

D
- arccosD

i T ip?
e SiD<1 = 2D-e< N expresando D en radianes.

e SiD=1 I=2/e

siendo e=2,71828..., base de los logaritmos neperianos.

Por otro lado, la ecuacion de la onda indica que un determinado equipo no puede hincar un
pilote cuando la resistencia del terreno al avance de la hinca, R,, supera en mas de 2 veces el valor
del pico de la fuerza de impacto. Es decir, debe cumplirse que:

<2F

umax max

El ingeniero deberd comprobar, con estas ecuaciones u otras analogas, que la hinca es posi-
ble y que se puede superar ampliamente la hinca necesaria para garantizar la carga de servicio Q,,.
Esto se cumple cuando el valor maximo de R, es, al menos, tres veces mayor que la carga de ser-
vicio, lo que lleva a la condicion:

Fﬂ'lllX 2 1’5 QSV

Si el estudio del equipo de hinca condujera a valores menores de F,,,, éste se debera modifi-
car adecuadamente, o bien se justificaran las razones que conducen a no hacerlo. En ningln caso
se podra recomendar el uso de un equipo de hinca en el que F,,, < Q,,.

El Proyecto incluira un estudio especifico, que compruebe que la estructura del pilote es capaz
de soportar los esfuerzos de hinca.

Al inicio de la hinca, cuando la resistencia al avance es pequena, se pueden producir fuerzas de
traccion tan elevadas como F, . Para evitar la rotura del pilote se deben especificar hincas con ener-
gia reducida hasta alcanzar la debida resistencia al avance, que evite la generacion de tracciones.
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5.10.3.2.2. Curvas de hinca

Para definir la relacion que existe entre el golpeo que se mide y la carga de hundimiento espe-
rable en un pilote, es preciso realizar ciertos calculos que conduzcan a dibujar la «curva de hincan.

Se define como «rechazo» el avance o penetracion del pilote debido a un golpe de maza. Es fre-
cuente utilizar como medida de la velocidad de avance, en lugar del rechazo, un nimero asociado
con él, que es el nimero de golpes necesarios para avanzar la hinca una profundidad dada. Es fre-
cuente utilizar el indice N,,, que mide el nimero de golpes necesarios para avanzar la hinca 20 cm.
En obras de mayores proporciones puede usarse el valor Ny, correspondiente a un avance de 50 cm.

La relacion que se busca, entre la resistencia al avance y el rechazo, puede obtenerse median-
te la formula de Hiley.

n-w, h .Wm+e2~Wp

u 1
s+§(cl+02+c3) W, +W,

Donde:

n = Rendimiento del equipo de hinca.
W, = Peso de la maza.
h = Altura de la caida de la maza.
e = Coeficiente de restitucion.
W, = Peso del pilote (incluyendo sombrerete y sufridera).
¢,, Gy, €3 =Acortamientos del sombrerete y la sufridera, del pilote y del terreno.
s = Penetracion del pilote debido a un golpe de maza (rechazo).
R, = Resistencia del terreno al avance de la hinca.

En la expresién de Hiley se suelen utilizar los siguientes parametros de calculo:

e ¢= Coeficiente de restitucion. Depende de la elasticidad del golpe, y puede oscilar entre
0,2 y 0,4, para sufrideras de buenas caracteristicas mecanicas. Cuando no se colocan
sufrideras (hinca de pilotes de acero) el coeficiente de restitucion puede alcanzar el va-
lor, e=0,55.

e ¢, = Pardmetro de acortamiento del sombrerete. Representa el posible acortamiento del
sistema de transmision del golpe, y puede variar desde 1 mm en hincas cuyo siste-
ma apenas tiene holguras, hasta mas de 1 cm en caso contrario.

e ¢, = Parametro de acortamiento del pilote. El acortamiento del pilote puede calcularse con
la expresion siguiente:

Donde:

R, = Resistencia del terreno al avance de la hinca.
A = Area neta de la seccion transversal del pilote.
E = Modulo de elasticidad del pilote.

L* = Longitud del pilote equivalente.

Debera tomarse la correspondiente a la distancia de la cabeza del pilote hasta un
punto de la parte enterrada donde se estime que esta ubicado el centro de gra-
vedad de las resistencias. En pilotes que trabajen fundamentalmente por punta
esa longitud sera igual a la longitud total del pilote. En pilotes flotantes puede su-
ponerse que esa longitud es igual a la longitud exenta (fuera del terreno) mas dos
tercios de la longitud enterrada.
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maza de caida libre
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- -———————— sombrerete y sufridera

O

: -~ pilote

R,= R, + R;

FIGURA 5.10. HINCA DE PILOTES. ESQUEMA PARA LA APLICACION DE LA FORMULA DE HILEY

* ¢, = Parametro de deformacion elastica del terreno. Es un parametro empirico que tiene
en cuenta la deformacién del terreno antes de provocarse la rotura. Salvo informacién
especifica en otro sentido, se adoptara ¢; = 0,25 cm.

¢ E| resto de valores a utilizar en dicha férmula deberan ser conocidos a partir de las ca-
racteristicas del equipo de hinca utilizado.
Para realizar calculos con la formula de Hiley, se recomienda consultar textos especificos® don-

de se pueda encontrar informacion mas detallada.

Con la expresion de Hiley es posible suponer valores de R, y con ellos calcular el rechazo, s,
correspondiente. Ello permitira construir la curva de hinca que se busca.

También puede integrarse la ecuacion de la onda, empleando modelos numéricos sencillos,
discretizando el pilote y el terreno mediante masas rigidas, muelles y amortiguamientos, tal como
se indica en la figura 5.11.

® Véase: JIMENEZ SALAS, J. A. y otros (1980): Geotecnia y cimientos Ill, Editorial Rueda, Madrid, capitulo 3: «Pilotajes».
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maza
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sombrerete
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elementos de pilote libres

_____ P

amortiguador, C -~~~ % -----
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elementos de pilote enterrados
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L

FIGURA 5.11. MODELO DISCRETO PARA EL ANALISIS DE LA HINCA

Este procedimiento es mas preciso y permite tener en cuenta detalles de gran interés. Su uti-
lizacion se considera indispensable en obras de importancia.

La discretizacion del pilote en trozos de longitud de AL, y del terreno, debe hacerse de acuer-
do con los siguientes criterios:

¢ Masas: Cada masa seréa calculada de forma que represente un elemento del pilote.
M=A-p-AL

¢ Resortes del pilote: Cada dos elementos contiguos del pilote quedaran unidos por un re-
sorte cuya rigidez se calcula con la expresion, K= A- E/AL.

¢ Resistencia del terreno: La resistencia del terreno debe distribuirse entre la punta y el fus-
te de una forma semejante a la que se espera que ocurra en la realidad. A cada elemen-
to de longitud AL se le asignara un valor de la resistencia AR.

* Resortes del terreno: La rigidez del resorte que representa al terreno se define con la ex-
presion K= AR/ c,;, donde c, tiene el mismo significado que en la férmula de Hiley (véase
figura 5.11).

e Amortiguadores del terreno: Los amortiguadores del terreno se definen con una constante
de resistencia viscosa C=J - AR. Acerca de los valores de J, se trata mas adelante (véase fi-
gura 5.11).

Una vez formado el modelo, se supone que, en su cabeza, se inicia un golpe de maza con un
elemento rigido de masa igual a la de la maza, M, y que golpea con una velocidad v, (ya referida
en 5.10.3.2.1) sobre un resorte cuya rigidez corresponde a la de la sufridera.

Un esquema sencillo de integracion en diferencias finitas permite calcular el avance de la pun-
ta debido a un golpe de maza, es decir, el rechazo buscado, s.
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Para obtener la curva de hinca es preciso elaborar distintos modelos, cambiando el valor de R
(siendo R=2Y AR), de manera que la relacion R- s, quede suficientemente definida.

La diferencia fundamental entre el método de Hiley y el recién expuesto estriba en la posibili-
dad de introducir resistencias viscosas. La constante J mencionada anteriormente expresa dicha
viscosidad y tiene dimensiones de la inversa de una velocidad. Los valores que parecen mas ade-
cuados, segun demuestra la experiencia, son del siguiente orden de magnitud:

e Suelos arenosos: J=0,15a 0,20 s/m en el fuste.
J=0,20 a 0,50 s/m en la punta.

e Suelos arcillosos: J=0,50 a 0,70 s/m en el fuste.
J=0,10 a 0,50 s/m en la punta.

La influencia de este parametro J puede ser decisiva y, por ello, se recomienda consultar re-
ferencias especificas o experiencias locales. En caso de duda debe usarse un valor alto pues ello
siempre conduce a resultados conservadores.

5.10.3.3. Control de la hinca
La hinca de pilotes en obras de carretera debe controlarse adecuadamente, debiendo dejarse
constancia escrita de dicho control.

El documento de control de la hinca ha de describir las caracteristicas técnicas del equipo de
hinca y de los pilotes, entre ellas las que se mencionan en 5.10.3.1 y 5.10.3.2.

En el referido documento, figurara la «curva de hinca» que se haya utilizado para el control, y
los rechazos estipulados para detener la hinca de los pilotes.

De cada pilote, existira un parte de hinca en el que se haga constar, al menos, los datos si-
guientes:
e Fecha de fabricacion y fecha de hinca (horas de comienzo y terminacion de la misma).

¢ Ubicacion del pilote (posicion y nimero de identificacion en cada caso). Coordenadas de
replanteo.

e Grafico de penetracion, indicando el nimero de golpes necesarios para avanzar una lon-
gitud dada. Es conveniente que esa longitud esté comprendida entre 20 y 50 cm.

¢ Maza y sombrerete empleados.

¢ Estado de la sufridera al final de la hinca, indicando las horas de hinca que haya sido uti-
lizada.

e Energia suministrada por el equipo de hinca, que puede haber sido variable, utilizando
menores energias al principio de la hinca.

¢ Rechazo final y resistencia asignada al pilote.
¢ Longitud total hincada.
e Cualquier otro dato, incidencia u observacion que se estime conveniente.
Ademas, es recomendable que se realice el control electronico, basado en la medida de ace-
leraciones y deformaciones, en una seccion proxima a la cabeza del pilote durante la hinca. Para ello
deben colocarse dos acelerometros en generatrices diametralmente opuestas, ambos a la misma

cota, y dos deférmetros, ubicados de forma similar, en los extremos de un didmetro perpendicular
al que une los acelerémetros y a la misma cota que ellos.

Los equipos en cuestion registran el valor de la fuerza de compresion, F, y de la velocidad V, en la
seccion auscultada. Ambos seran el valor medio del que proporcionan los dos equipos de cada clase.
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Segun la teoria simple de la elastodindmica unidimensional, el valor de Fy el valor de V de-
ben resultar proporcionales:

F=ZV movimiento hacia abajo

Donde:

Z = Impedancia del pilote, definida en 5.10.3.2.1. La velocidad es positiva cuando la seccién del
pilote se mueve hacia abajo.

Cierto tiempo después de registrarse el pico de la fuerza y de la velocidad, que deben ocurrir
en el mismo instante, se registran otros valores de fuerza y velocidad, mas pequenos. Interesa con-
tinuar la observacion (longitud de registro) al menos hasta un tiempo t, definido como sigue:

2L *

c

t.=t,+

Donde:

t,= Tiempo hasta el que debe continuarse la observacion.
t,= Tiempo de punta, para el cual se alcanzaron los valores F,,,, V,

max’ max*

L* = Longitud de pilote comprendida entre el nivel de auscultacidon y la punta del pilote.
¢ = Celeridad de las ondas, definida en 5.10.3.2.1.

Este tiempo, t, es necesario para registrar el eco de la onda de choque.

Normalmente, el eco vuelve a ser una onda de compresion, es el reflejo provocado por el te-
rreno debido a la onda de choque, pero la velocidad, en este caso, sera negativa ya que la seccion
del pilote se mueve hacia arriba.

Cuando se hincan pilotes largos en terrenos cuya resistencia estad concentrada en la punta del
pilote, puede observarse un eco nitido en el cual Fy V vuelven a ser proporcionales pero, en esta
ocasion, con los signos cambiados.

F=-72-V movimiento hacia arriba, rebote

Para interpretar estos diagramas se deben sumar y restar los registros correspondientes a las fuer-
zas y al producto velocidad - impedancia, a lo largo de todo el periodo de observacion, para obtener:

Fy=1/2(F+ZV)
F, =1/2(F - ZV)

El significado de Fg, es el valor promediado (medido por cuatro equipos) de la fuerza de cho-
que generada por la maza. El valor de Fj,, es normalmente nulo, hasta que se observa el rebote de
la onda de choque. A partir de ese momento se mide precisamente la compresion generada en el
pilote debida a la respuesta del terreno.

Del primer registro interesa conocer el valor maximo, que se producira en el tiempo del pico, t,:
B = F(1,)

Del segundo registro interesa conocer el valor correspondiente al tiempo t, ya definido:
F, = Fy(t,)

La figura 5.12 incluye un ejemplo esquematico de estos registros. En ese caso concreto, la re-
sistencia del terreno comparada con la fuerza de impacto es pequena, y por ello resulta un valor ne-
gativo de F,.
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Resistencia a la hinca, R, = F; + F,
Leyenda:

F = Fuerza de compresioén (+) o traccion (=) en una seccion del pilote.
FT, Fl = Componente de la fuerza debida a ondas ascendentes (T) o descendentes ({).
F, = Fuerza de la onda directa.
F, = Fuerza de reflejo de F;.
Z = Impedancia.
V = Velocidad de un punto del pilote en la misma seccién donde se mide F.
c = Celeridad de las ondas de compresion en el material del pilote.
R, = Resistencia del pilote al avance de la hinca.
L* = Longitud de pilote comprendida entre el nivel de auscultacion y la punta.
t,= Tiempo de punta (o de pico).
i, = Tiempo hasta el que debe continuarse la observacion.

FIGURA 5.12. EJEMPLO ESQUEMATICO DE DIAGRAMAS DE CONTROL ELECTRICO DE LA HINCA
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Con los datos F,, F, se puede conocer:

e Resistencia al avance de la hinca: Es el valor maximo de la fuerza que ocurre en el terreno:

R, =F +F,

¢ Velocidad maxima de la punta del pilote:

Para calcular la carga de hundimiento, se suele eliminar una componente viscosa de la resis-
tencia, que dependeria de la velocidad de hinca en el terreno. La carga de hundimiento estatica que-
daria expresada mediante la ecuacidn siguiente:

R=R,~j-Z-V,

Donde j es un parametro adimensional sobre el que se deben buscar experiencias contrasta-
das. A falta de informacidn especifica se puede suponer, como valores tipicos:

e j=0,10 Suelos granulares.
® j=0,20a0,50 Suelos cohesivos.

El ingeniero puede calcular el valor de la componente viscosa mediante hincas a distintas ve-
locidades (diferentes energias de golpeo). El valor de la resistencia al avance serd mayor para hin-
cas mas rapidas (con mayor energia de golpeo), pero el valor estatico R debe permanecer constan-
te, independientemente de la energia del golpe.

La resistencia del terreno puede variar con el tiempo. Puede aumentar después de la hinca
pero también puede disminuir. Por ello, siempre es recomendable realizar algunas rehincas instru-
mentadas para investigar dicho aspecto.

Mediante el control de la hinca se puede obtener, ademas, informacion complementaria de
gran interés, como es la relativa a los aspectos siguientes:

¢ Energia del golpeo: Normalmente los equipos de control permiten integrar el producto de
F- V durante el tiempo de paso de la onda de choque. Esa integral es precisamente la
energia de hinca que atraviesa la seccion auscultada.

Este dato, que puede conocerse «in situ», mientras se hinca, permite controlar un aspec-
to esencial: los valores bajos de la energia, cuando se comparan con la energia nominal
del equipo de hinca, deben interpretarse como falta de rendimiento del equipo de hinca,
deterioro de la sufridera, u otro tipo de defecto en el sistema.

¢ Integridad de los pilotes: Si accidentalmente se rompiese un pilote durante la hinca, se ob-
servaria un eco prematuro procedente de la zona rota.

También es posible golpear pilotes no hincados (pilotes de hormigdn «in situ» por ejem-
plo) y registrar el eco del golpe. El analisis de los registros correspondientes puede indi-
car la existencia de defectos. En general se trata de cambios de impedancia cuya inter-
pretacién queda fuera del alcance de esta Guia.

Normalmente, el uso de estos sistemas de control, lleva asociada la utilizacion de céalculos con
modelos discretos, tal como el que se indica en el esquema de la figura 5.11.

Con los modelos numéricos se puede recurrir a la interpretacion detallada para obtener infor-
macion relativa a:
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e Forma de la distribucidn de resistencias del terreno en la punta y en los distintos ele-
mentos del fuste.

e Componente viscosa de la resistencia.
e Deformabilidad del terreno en condiciones de carga estatica.

No obstante, estos y otros parametros del comportamiento resultan ya de precision menos
cierta y requieren estudios que hoy no estan normalizados.

5.10.4. EFECTO GRUPO

Normalmente, las cimentaciones pilotadas requieren la disposicion de grupos de pilotes que
suelen quedar unidos por un encepado que recoge sus cabezas.

En los apartados precedentes, se ha descrito el modo en el que se puede calcular la carga de
hundimiento de un pilote aislado, y también la carga axial que lo solicita. Con esos datos se podra
estimar el coeficiente de seguridad frente a hundimiento del pilote individual.

En los grupos de pilotes sera necesario comprobar también la seguridad frente al hundimien-
to conjunto del grupo de pilotes. Este calculo se efectuard como se indica a continuacion.

En primer lugar, el conjunto de todos los pilotes del grupo se asimilara a un gran pilote cuya
seccion transversal sea tal que englobe (circunscriba) a todas las secciones transversales de los pi-
lotes y del terreno que existe entre ellos.

Como longitud de ese pilote virtual equivalente, se tomara la longitud media de los pilotes del
grupo.

Como contorno del pilote equivalente se considerara el correspondiente al de la seccion trans-
versal antes indicada, y sobre él se aplicara la resistencia por fuste. En la parte del contorno que sea
ocupada por el propio terreno —y no por pilotes—, se supondra que la resistencia unitaria por fus-
te es la misma que en el contacto real pilote-terreno.

Como peso del pilote equivalente debe tomarse la suma del correspondiente a cada uno de
ellos y el del terreno que los rodea, dentro del grupo.

El calculo de la carga de hundimiento de este gran pilote virtual, representativo del comporta-
miento conjunto, se realizara por alguno de los procedimientos anteriormente descritos.

5.11. CALCULO DE LA RESISTENCIA AL ARRANQUE

Normalmente, en las cimentaciones profundas de las obras de carretera no se utilizaran pilo-
tes que queden trabajando a traccion. No es una buena disposicion estructural, aunque en ocasio-
nes sera necesario hacerlo.

La resistencia al arranque puede calcularse con los procedimientos de calculo que se mencio-
nan en 5.10 para estimar la resistencia por fuste.

Segun indica la experiencia, la resistencia por fuste en condiciones de tiro es claramente me-
nor que en condiciones de compresion. Para tener esto en cuenta, se debe suponer que la resis-
tencia a traccion es sélo una fraccion de la resistencia por fuste:

Tmtura = 0’7 ’ Qf

Donde:

T,owra = Resistencia de rotura o arranque (por fuste) en condiciones de tiro (a traccion).
Q= Resistencia por fuste (a compresion).
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En todo caso, y siempre que este aspecto resulte critico, se recomienda realizar pruebas de
campo especificas para evaluar la resistencia al arranque de pilotes.

Cuando existan varios pilotes sometidos a traccién (grupos de pilotes a traccién) debe com-
probarse, ademas, la carga de traccion global de arranque del grupo. Para ello, debe considerarse
el pilote equivalente que se indica en 5.10.4.

5.12. CALCULO DE LA RESISTENCIA HORIZONTAL

Un pilote aislado sometido a esfuerzos horizontales (en general esfuerzos transversales a su
eje), suele fallar por agotamiento de su propia capacidad resistente. Pueden llegar a generarse es-
fuerzos de flexion y/o corte que agoten la seccion estructural del pilote, tal y como se especifica en
adelante.

Cuando los pilotes son cortos, y/o los terrenos débiles, y ademas la capacidad resistente del
propio pilote es suficientemente alta, puede producirse el fallo por rotura horizontal del terreno.

El mecanismo de fallo y el procedimiento sencillo que conviene seguir para analizarlo se indi-
can de manera esquematica en la figura 5.13.

D
H
(2
% [
7 i, 7 %2
z -
= Biz) ; j}dz ]
E -]
- »
de - :
~¢——R = |D

Datos del terreno c, ¢, y

Hipotesis admisible:

_ 1+sen ¢ )

e(z)—<90+3yz1_sen ¢> D
L-A R
E=jO e(z)-dz A:@

Condiciones de equilibrio:

1
H=E-R H-<e+L—1A)=E-<dE—7A)
2 2

Caso particular de desplazamiento rigido horizontal:

A=0, R=0 H=J:e(z)-dz

FIGURA 5.13. FALLO DEL TERRENO CAUSADO POR UNA FUERZA HORIZONTAL
ACTUANDO SOBRE UN PILOTE
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Para realizar el calculo correspondiente es preciso partir de un dato que puede tener gran in-
fluencia en el resultado. Se trata de la ubicacion de la fuerza horizontal, H, que podria provocar el fa-
llo, la cual se encuentra aplicada a una altura e, medida desde la superficie del terreno, que se indica
en la figura 5.13. Cuanto menor sea esta altura, mayor sera la resistencia que se obtiene.

Para el caso de las cimentaciones de las pilas de los puentes, se recomienda utilizar el valor
de e que corresponde, en la pila, al punto de momento flector nulo. Si la pila esta articulada en ca-
beza, el valor de e, sera igual que la altura de la pila.

Para el caso de cimentaciones de estribos de puentes, se recomienda tomar como valor de e
el correspondiente a la mitad de la altura del estribo, o un valor mayor.

Unicamente en situaciones excepcionales (pilas articuladas en la base por ejemplo) puede su-
ponerse un valor nulo para e.

Los valores negativos de ¢, y en particular el valor correspondiente a «desplazamiento rigido ho-
rizontal», s6lo pueden aplicarse cuando existen disposiciones estructurales especificas que permitan
pensar que la accidon horizontal tiene su eje de accidn a una profundidad igual a la que exige ese tipo
de movimiento. En tal caso, e seria negativo, y préximo a los dos tercios de la longitud del pilote.

Conocido el valor de ¢, los parametros resistentes del terreno y su peso especifico (aparente,
saturado o sumergido, segun proceda), se puede estimar el valor de la fuerza horizontal de rotura,
H, por alguno de los dos procedimientos siguientes, el indicado en la figura 5.13, o utilizando los
abacos de Broms recogidos en las figuras 5.14% y 5.157.

{1 —— Carga actuando al nivel indicado
2====== Hipdtesis de traslacion rigida horizontal del pilote (e negativo)
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v = Peso especifico del terreno.
K, = Coeficiente de empuje pasivo. Puede suponerse:
k=tg'as +4)

siendo ¢ el angulo de rozamiento interno.

M E| abaco sélo es aplicable directamente cuando el nivel freatico coincide con la superficie del terreno, en cuyo caso el va-
lor de v a utilizar seréa el peso especifico sumergido y’. También es de aplicacion cuando el nivel freatico quede bajo la pun-
ta del pilote, en cuyo caso se utilizard como valor y el peso especifico aparente 7,

FIGURA 5.14. CARGA DE ROTURA HORIZONTAL DEL TERRENO PARA
TERRENO PURAMENTE GRANULAR (¢ =0)

6 Véase: BRowms, B. (1964): «Lateral Resistance of Piles in Cohesionless Soils», Journal of Soil Mechanics and Foundation
Engineering, pp. 123-156, vol. 90, SM3. ASCE.

7 Véase: BrRoms, B. (1964): «Lateral Resistance of Piles in Cohesive Soils», Journal of Soil Mechanics and Foundation En-
gineering, pp. 27-63, vol. 90, SM2. ASCE.
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1 ———— Carga actuando al nivel indicado
2=—===== Hipotesis de traslacion rigida horizontal del pilote (e negativo)
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s, = Resistencia al corte sin drenaje

FIGURA 5.15. CARGA DE ROTURA HORIZONTAL DEL TERRENO PARA
TERRENO PURAMENTE COHESIVO (¢ = 0)

El calculo que se indica en la figura 5.13 cubre el caso general (¢ # 0, ¢ # 0), mientras que el que
se indica en los abacos (figuras 5.14 y 5.15) s6lo cubre dos situaciones particulares:

e La correspondiente a un terreno puramente granular (¢ =0), que puede usarse cuando se
estime que la cohesion no contribuye de manera importante en el resultado.

* La correspondiente a un terreno puramente cohesivo (¢ = 0), que puede usarse para el
analisis de situaciones de corto plazo en terrenos arcillosos saturados.

Para confeccionar los graficos de calculo de las figuras 5.14 y 5.15, se ha supuesto ya, que exis-
te una parte superior de terreno que no colabora en la resistencia, por lo que, en consecuencia, el
efecto de separacidn terreno-pilote en la zona superior no ha de considerarse nuevamente antes de
entrar en ellos. Es decir, no ha de descontarse ninguna altura de terreno, previamente al uso de los
abacos, en los que se entrara con el valor de L, como longitud del pilote realmente enterrada, en
cada caso.

El espesor de terreno que se puede considerar que no contribuye a la resistencia es aproxi-
madamente igual a vez y media el diametro del pilote. Es conveniente realizar una hipoétesis simi-
lar, cuando se utilice el método indicado en la figura 5.13, si existe la posibilidad de que el terreno
superior no colabore (pilotes en cursos fluviales, cargas horizontales alternativas que separen el pi-
lote del terreno, etc.).
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Las cimentaciones profundas suelen experimentar movimientos muy pequenos cuando se ve-
rifican los requisitos de seguridad frente a los estados limite ultimos que se especifican en el apar-
tado 5.15. No obstante lo anterior, en ocasiones sera necesario conocer sus deformaciones.

La distribucion de cargas entre los pilotes de un grupo depende de la deformabilidad del te-
rreno. En el apartado 5.7 se ha indicado un procedimiento de reparto, que es independiente de la
deformabilidad del terreno, el cual resulta suficientemente preciso para realizar los calculos de com-
probacion de la seguridad que se indican en los apartados 5.10, 5.11 y 5.12. No obstante, en oca-
siones, pueden ser necesarios calculos mas precisos para analizar el problema de la capacidad re-
sistente del propio pilote como elemento estructural.

También por motivos estructurales puede ser necesario conocer la deformabilidad del terreno,
ya que los esfuerzos en la parte enterrada de los pilotes dependen de dicha deformabilidad.

La deformabilidad de las cimentaciones profundas resulta, asimismo, de gran interés cuando,
en el contexto del célculo estructural, se quiere representar la deformabilidad de la cimentacion (as-
pecto que siempre es recomendable), para realizar calculos de interaccidon suelo-estructura.

5.13.1. DEFORMABILIDAD DEL PILOTE INDIVIDUAL
5.13.1.1. Rigidez vertical

El asiento, s, de la cabeza de un pilote vertical aislado, sometido a una compresidn vertical, N,
depende fundamentalmente de la deformabilidad del terreno en la zona proxima al contacto con el
pilote. Aunque se han propuesto métodos muy diversos para relacionar la rigidez vertical con los
parametros del terreno, se ha observado que dicha correlacién es débil.

Por dicho motivo, se recomienda calcular el asiento con una expresion universal, inde-
pendiente de las caracteristicas de deformabilidad del terreno, basada en un dato empirico: el
asiento de los pilotes aislados sometidos a su carga de servicio suele estar en el entorno del
uno por ciento del didmetro, siempre que la situacidon de servicio esté suficientemente lejos del
hundimiento.

Esa condicidon se cumple cuando se supone la siguiente rigidez vertical:

N 1

_'r _ _
K= D L
7_{_
400, AE

Donde:

K, = Rigidez vertical del pilote aislado.

N, = Compresion vertical a la que se encuentra sometido el pilote.

s = Asiento de la cabeza del pilote aislado, al estar sometido a una compresion vertical de va-
lor N,

D = Diametro del pilote.

L, = Longitud de calculo, que seréa igual a la longitud del pilote (pilotes por punta) o igual a esa
misma longitud, disminuida en un tercio de la longitud de la parte enterrada (pilotes por
fuste).

Q, = Carga de hundimiento, determinada segun se indica en 5.10.

A = Area neta de la seccion transversal del pilote.

E = Modulo de elasticidad del pilote.
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5.13.1.2. Rigidez transversal

El movimiento de la cabeza de un pilote vertical, debido a la actuacidon de una carga horizon-
tal, depende de la deformabilidad del propio pilote y, sobre todo, de la deformabilidad del terreno
circundante. En este caso, ademas, el efecto local del terreno inmediatamente proximo al contacto
no es tan marcado como el indicado en lo relativo a la deformabilidad vertical.

La deformabilidad del terreno puede representarse mediante curvas presion-desplazamiento,
curvas (p, y). En lo que sigue, se recomiendan unos valores que pueden ser de aplicacién a falta de
informacion mas especifica.

Para suelos arenosos, puede suponerse que la relacion fuerza-desplazamiento (constante del
muelle que representa el terreno en una longitud de pilote AL) es:

K,=n,-z-AL

Donde:

K, = Rigidez horizontal del pilote aislado para suelos arenosos.
n, = Coeficiente que puede obtenerse de la tabla 5.4.
z=Profundidad bajo la superficie del terreno del centro del tramo de pilote (de longitud AL)
en cuestion.
AL = Longitud del tramo de pilote considerado (cuyo centro se encuentra a la profundidad z).

TABLA 5.4. VALORES DE n, (MPa/m)

SITUACION DEL PUNTO (A PROFUNDIDAD z)
COMPACIDAD RESPECTO AL NIVEL FREATICO

DE LAS ARENAS?®

POR ENCIMA DEL NF POR DEBAJO DEL NF
Muy floja 1,0 0,6
Floja 2,0 1,2
Media 5,0 3,0
Densa 10,0 6,0
Muy densa 20,0 12,0

Para suelos arcillosos, puede suponerse el siguiente valor:

K,=75-5,-AL

u

Donde:

K, = Rigidez horizontal del pilote aislado para suelos arcillosos.
s, = Resistencia al corte sin drenaje del terreno (valor medio en la longitud AL, considerada).
AL = Longitud del tramo de pilote.

Los ensayos presiométricos resultan especialmente indicados para caracterizar la deformabili-
dad del terreno en estos casos. Cuando se disponga de informacion respecto al médulo presiomé-
trico, E,, se puede suponer:

8 | a calificacion de la compacidad de las arenas puede hacerse en funcién del resultado del ensayo SPT. Véanse notas al
pie de la tabla 3.2.
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e K, =3 Ep - AL Suelos arenosos.

* K,=15E,-AL Suelos arcillosos.

Como puede apreciarse, en cualquiera de estos casos, la constante del muelle que representa
al terreno es independiente del diametro del pilote, lo cual es razonable para los tamanos conven-
cionales (0,56 m < D<1 m). Las constantes de rigidez pueden ser mayores que las indicadas, en pi-
lotes de gran didmetro, y menores en pilotes pequenos.

El calculo del movimiento del pilote, «sujeto» por muelles como los indicados, puede consi-
derarse aceptable siempre que los coeficientes de seguridad frente a rotura horizontal del terreno
(véanse apartados 5.12 y 5.15) sean suficientemente elevados y el problema se encuentre en una
zona de deformacion elastica.

En situaciones de terreno homogéneo el calculo precedente puede evitarse utilizando las so-
luciones semianaliticas que se indican a continuacion.
5.13.2. SOLUCIONES SEMIANALITICAS

El calculo de deformaciones transversales de pilotes en suelos homogéneos ha sido realizado
mediante técnicas de diferencias finitas para el caso de terrenos homogéneos, arenosos y arcillosos.

Para el caso de terrenos arenosos, se supone que la deformabilidad del terreno viene dada por
el parametro n,, definido en el epigrafe precedente. Con ese dato se debe calcular la longitud elas-
tica del pilote, T, definida por la siguiente expresion:

El 1/5
T=—
n,
Para el caso de suelos arcillosos en los que se conozca el valor medio de la resistencia al cor-

te sin drenaje se supondra:
El 174
T =
75s,

Donde:

T = Longitud eléstica del pilote.
n, = Parametro definido en 5.13.1.2 (tabla 5.4) para arenas.
s, = Resistencia al corte sin drenaje (valor medio).
E = Modulo de elasticidad del pilote.
/= momento de inercia de la seccion recta horizontal, respecto a un eje que pasa por el cen-
tro de gravedad y es perpendicular a la direccion de la accidn. En secciones circulares ma-
cizas de diametro D, resulta:

1 4
I=—mn-D
64

Las soluciones «exactas» de este problema estan bien difundidas mediante abacos y curvas®.
En esta Guia se considera suficientemente preciso utilizar la solucion aproximada que se describe
a continuacién y que puede aplicarse para pilotes cuya parte enterrada tenga una longitud, L, cla-
ramente mayor que el valor de T. Para valores de L < 2,5T este método no debe aplicarse.

Segun estas soluciones semianaliticas, el pilote y el terreno pueden asimilarse a un pilote sin
terreno, compuesto de dos partes:

® Véase: JIMENEZ SALAS, J. A. y otros (1980): Geotecnia y cimientos lll, Editorial Rueda, Madrid, capitulo 3.4: «Interaccién
pilotes-terreno. Acciones laterales exteriores».
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e Parte exenta (si la hubiere), que sera representada por una barra de iguales caracteristi-
cas mecanicas que las que tuviera el pilote.

* Parte enterrada, que sera representada por una longitud de calculo L., mas corta que la
longitud real de la parte enterrada del pilote, L, pero formada por un elemento rigido e in-
deformable.

El pilote equivalente quedaria sujeto en la parte inferior por unos resortes que representan la
deformabilidad del terreno.

Los valores de la longitud, L,,, de la barra rigida que es necesario suponer y los valores de las
constantes de resorte correspondientes se indican en la figura 5.16.

Para calcular la ley de momentos flectores correspondientes a la parte enterrada de los pilotes
debe partirse de los esfuerzos de flexion, M, y corte H,, calculados al nivel del terreno, y utilizarse
los graficos de la figura 5.17. Se calcularan, de manera independiente, los momentos flectores pro-
vocados por cada uno de los dos esfuerzos que acttan al nivel del terreno (M,, H,) y después se su-
maran los diagramas correspondientes.

E = Mddulo de elasticidad del material que forma el pilote.

/= Momento de inercia de la seccién transversal que contiene al centro de gravedad del pilote (la definida por
un plano normal al eje del mismo, que contiene al centro de gravedad del pilote), respecto al eje de giro com-
prendido en el referido plano, que pasa por dicho centro de gravedad y es perpendicular a la direccion del
empuje.

A = Area de la seccién transversal del pilote.
T = Longitud elastica del pilote (véase epigrafe 5.13.2).
h = Longitud libre del pilote.
L = Longitud enterrada del pilote.
L., = Longitud de empotramiento equivalente.

VALORES DE LOS PARAMETROS DEL PILOTE EQUIVALENTE

L
Ly = (1,10—0,15 InT>~T >0,8T

L\ ElI El
Kh s 0,68+0,20 |n* 73S73

T T T

L\ El El
Ky ={030+020In= |- —<06—

T) T T

K, = Véase epigrafe 5.13.1

FIGURA 5.16. BARRA EQUIVALENTE PARA EL CALCULO DE MOVIMIENTOS
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Z,=(0,25 + 0,80 In%) T<1,3T
max = 0,64 Ho - Z,

T = Longitud elastica del pilote (véase epigrafe 5.13.2)

M

FIGURA 5.17. ATENUACION DE ESFUERZOS EN LA PARTE ENTERRADA DE LOS PILOTES

5.13.3. DEFORMABILIDAD DE GRUPOS DE PILOTES
La rigidez (inversa de la deformabilidad) de un grupo de pilotes es, en general, menor que la

rigidez que resulta de componer los valores correspondientes a los pilotes aislados. Existe un efec-
to grupo que hace al conjunto algo mas flexible.
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Para tener en cuenta este aspecto, y siempre que el efecto no resulte critico en el proyecto, se
pueden seguir las recomendaciones que se indican en este apartado.

5.13.3.1. Deformabilidad vertical del grupo

El asiento, s, de un grupo de pilotes depende de varios factores, entre ellos:

e La carga vertical que actua sobre el grupo.

e Las caracteristicas geométricas del grupo.

La deformabilidad general del terreno en la zona de apoyo.

La deformabilidad local del terreno, en la zona proxima al contacto del terreno con los pi-
lotes (zona de maxima deformacion, que tiene unos pocos centimetros de amplitud).

La carga vertical que actua sobre el grupo, N, puede representarse por el valor que mejor se
asimile a la situacion de proyecto en cuestion. Cuando proceda, debe incluir el peso de las tierras que
puedan gravitar sobre el encepado y el rozamiento negativo que pudiera existir (véase epigrafe 5.6.2).

El grupo de pilotes puede quedar representado por una malla con un nimero de filas, n, y un
numero de columnas, m, en cuyos vértices se ubican los pilotes con didmetro D, longitud L y con
separacion, s, entre filas y columnas. En ese caso el ancho (dimension menor en planta) y la longi-
tud (dimensién mayor en planta) del grupo serian:

Bgz(n—l)s+D Lg=(m—1)s+D

Para disposiciones no rectangulares pueden definirse otras dimensiones geométricas similares
gue engloben al conjunto de los pilotes en planta.

La deformabilidad local del terreno no se puede definir facilmente y por ello su efecto se con-
siderara de manera indirecta.

Para la definicion de la deformabilidad global del terreno, se recomienda el uso de las aproxi-
maciones que se indican en el apartado 4.8, obteniendo unos parametros de modelo elastico del te-
rreno, definido por el valor medio de E y de v en la zona de interés, que resulta ser el volumen de
terreno comprendido entre los dos niveles que se indican:

* Por encima de las puntas, hasta una altura igual a un tercio de la longitud enterrada de
los pilotes. Si los pilotes estan empotrados en roca una altura menor, se considerara uni-
camente la zona de empotramiento en roca. Esta altura se denominara H,.

* Por debajo de las puntas, una profundidad igual al ancho del grupo, B, salvo que a ma-
yor profundidad existan suelos especialmente blandos, en cuyo caso se ampliara esta pro-
fundidad hasta dos veces el ancho del grupo.

El asiento de los grupos de pilotes es similar al de las cimentaciones superficiales equivalen-
tes cuyo plano de apoyo estuviese ubicado practicamente en a la zona de las puntas, con dimen-
siones en planta algo mayores que las del grupo —segun se indica en el denominador de la formula
que se incluye a continuacidn—, para tener en cuenta el reparto lateral de compresiones transmiti-
das por el fuste. Con esta equivalencia pueden utilizarse los métodos de calculo indicados para el
caso de las cimentaciones superficiales (véase apartado 4.8).

En consecuencia, el asiento del grupo de pilotes puede estimarse mediante la expresion si-
guiente:

Ne(1 —v?)
E [(Bg + Hl)(Lg + Hl)]l/2

s, = 8o + 0,8
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Las variables que entran en esta expresion quedan definidas en los parrafos precedentes vy el
valor de s,, es el asiento que tendria un pilote, considerado como pilote aislado y sometido a una
carga axial igual a la media de las que corresponden a cada uno de los pilotes del grupo.

Esta expresion esta indicada para grupos de pilotes con formas no muy alargadas (L, = B,), la
relacion longitud/anchura del grupo debe ser en todo caso menor o igual que cinco (L, / B, <5). Para
cimentaciones muy alargadas, el asiento queda controlado por la deformabilidad de las zonas mas
profundas, y debe analizarse especificamente.

Conocido el asiento, s, y la carga que lo provoca, N,, se puede definir la rigidez vertical de la
cimentacion (grupo de pilotes), que puede utilizarse en los calculos de interaccion suelo-estructura:

Donde:

K, = Rigidez vertical del grupo de pilotes.
N, = Carga vertical aplicada sobre el grupo.
sy = Asiento del grupo.

La rigidez vertical de un pilote del grupo, cuando se considera aislado del resto de los pilotes,
K, es diferente de la del grupo. Como media, resulta siempre algo mayor que cuando se conside-
ra formando parte del grupo, K, *.

La rigidez vertical del pilote aislado puede calcularse como se ha indicado en 5.13.1, mientras
que la rigidez vertical del pilote individual, considerado como integrante de un grupo, puede calcu-
larse mediante la expresion siguiente:

K, - p;
Kvi* = Kve ’
i ZKW' .pi

Donde:

K,* = Rigidez vertical del pilote individual, considerado como integrante de un grupo.
K,; = Rigidez vertical del pilote individual, considerado aisladamente (véase K, en 5.13.1).
K., = Rigidez vertical del grupo de pilotes, calculada como se ha indicado en este mismo epi-
grafe.
Y = Sumatorio extendido a todos los pilotes del grupo.
p; = Factores de participacion individuales.

Los factores de participacion dependen de la ubicacion del pilote dentro del grupo. A falta de
informacion mas especifica se puede suponer:

* p;=15-0,10 —g >1  Pilotes de esquina.

* p;=1,25-0,05 % >1 Pilotes de las caras laterales del grupo (excepto los de esquina).
* pi=1 Pilotes interiores al grupo.

Donde:

s = Separacion entre filas y columnas del grupo.
D = Diametro de los pilotes del grupo.
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5.13.3.2. Deformabilidad horizontal del grupo

La determinacion del movimiento horizontal de un grupo de pilotes es un problema complejo,
si bien se propone a continuacion un método para su calculo aproximado. En ocasiones puede ser
necesario un analisis detallado que excede del alcance de esta Guia.

Para casos no criticos, se puede adoptar el procedimiento simplificado que se detalla a conti-
nuacion.

Cada pilote del grupo se puede considerar sustituido, en su parte enterrada, por una varilla ri-
gida virtual soportada por los resortes indicados en la figura 5.16, pero afectando a la longitud elas-
tica estimada en la hipotesis de «pilote aislado» por un coeficiente de mayoracion.

T

pilote dentro del grupo

=a-T

pilote aislado

A falta de datos concretos mas fiables se recomienda utilizar los valores de o indicados en la
figura 5.18.

Uttima fila Primera fila

l l

Direccion del esfuerzo »
horizontal principal

&
o
o
o

RN

X

D 2
a=1+05 - <110

Primera fila

D\ DY\ o
oa=|1+05(—| |-|1+{— ] [£130 Filas siguientes
S, s,

1) D= Diametro del pilote.

2) s;=Separacion entre ejes (véase figura).
3) Relaciones vélidas para espaciamientos s,, s, superiores a 2,5 D (s,, 5,2 2,5 D).

4) Relaciones validas para pilotes cuya longitud dentro del terreno sea superior a 2,5 T.

Reaccion
del terreno

FIGURA 5.18.

CONSIDERACION DEL EFECTO GRUPO EN LA RIGIDEZ TRANSVERSAL,
PARA EL CALCULO DE MOVIMIENTOS
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Con este modelo estructural se puede calcular el giro medio del encepado, 6, originado por
un momento flector que actte sobre el grupo, M, y también el desplazamiento horizontal, 5, que
produce una fuerza horizontal, H,. Con tales datos se podrian definir las constantes de resorte
globales.

Estas constantes pueden ser de utilidad en los calculos de interaccion suelo-estructura.

5.13.4. REPARTO DE CARGAS ENTRE PILOTES DE UN GRUPO

El reparto de cargas entre pilotes de un mismo grupo puede hacerse, en primera aproximacion,
por el procedimiento indicado en 5.7, si se requiere mayor precision, se recomienda proceder como
se indica a continuacion.

Cada pilote debe ser analizado para definir los pardmetros de rigidez individual, considerandolo
como si estuviese aislado del grupo. Los pardmetros que definen esa rigidez son los indicados con
los simbolos K,, K, K, y longitud de la zona rigida, L,, (véase epigrafe 5.13.2).

Después, se debe considerar el efecto del grupo para modificar su rigidez. Esto conduce a va-
lores de K,*, K,*, K,* ya modificados para tener en cuenta la ubicacion relativa dentro del grupo y
la longitud de la zona rigida, L,, correspondiente.

Conocidos estos datos se debe preparar un modelo estructural que represente al encepado y
a los pilotes, y someterlo a las acciones que se quieren distribuir entre los pilotes. El resultado del
célculo debe conducir a los esfuerzos en cabeza que corresponden a cada pilote.

Para poder conocer los esfuerzos en profundidad, pueden utilizarse los dbacos de la figura 5.17.

5.14. PRUEBAS DE CARGA

Los célculos asociados al estudio de las cimentaciones profundas son poco precisos, y por ello,
la realizacién de pruebas de carga «in situ» resulta especialmente recomendable.

Las pruebas de carga deben realizarse sobre pilotes de tamano semejante (longitud y didme-
tro) a aquéllos a cuyo estudio vayan a aplicarse los resultados; de esa forma no sera necesario in-
troducir imprecisiones importantes a la hora de considerar el efecto escala.

Las pruebas de carga deben realizarse sobre pilotes construidos en terrenos semejantes (pre-
feriblemente, en la propia obra) al caso en estudio y, sobre todo, deben ser construidos con técni-
cas analogas.

La maxima utilidad de los ensayos de carga «in situ», se obtiene cuando los pilotes ensayados
son los propios pilotes cuyo comportamiento se quiere conocer. El ensayo sobre los propios pilo-
tes de obra, sin embargo, impide alcanzar la carga de rotura, pero permite definir la deformabilidad
de la cimentacion, especialmente la deformabilidad horizontal.

Los ensayos de carga horizontal son, en general, de ejecucion muy simple, pues basta empu-
jar unos pilotes contra otros (o tirar de unos anclando en otros), o cargar encepados de pilotes ho-
rizontalmente aprovechando la reaccion de encepados proximos.

Los ensayos de carga vertical, hasta provocar el hundimiento, son costosos, principalmente
por el inconveniente importante que supone proporcionar una reaccion vertical suficiente.

Normalmente la reaccion vertical se realiza con lastre, o utilizando elementos de traccidon cons-
truidos en el entorno (otros pilotes o anclajes dispuestos con este propdsito).

Existen procedimientos de carga interna, tales como células de carga colocadas junto a la pun-
ta, que permiten empujar a ésta hacia abajo y al fuste hacia arriba, por ejemplo. La medida de car-
gas y movimientos, debidamente interpretada, conduce a un conocimiento bastante preciso de la
resistencia por punta y fuste.
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5.15. REQUISITOS DE SEGURIDAD

Los modos de fallo que se han considerado explicitamente en los apartados precedentes per-
miten definir una serie de coeficientes de seguridad, que seran los cocientes entre la resistencia y
la accion correspondiente.

En todo caso, ademas de los problemas concretos que se han considerado en esta Parte 5 de
la Guia, se deben comprobar los posibles estados o situaciones de proyecto especificos (véase Par-
te 6) que puedan producirse en cada caso particular.

También debe considerarse el pilote como elemento estructural y comprobar su seguridad tal
como se indica en este apartado.

5.15.1. TOPE ESTRUCTURAL

La capacidad portante de un pilote esta limitada por el terreno y por el propio pilote. Normal-
mente, a un determinado tipo de pilote (material y seccion transversal) se le suele asignar una de-
terminada carga méaxima vertical de servicio, que se denomina en ocasiones «tope estructural». Se
trata de un valor nominal de amplio uso en la practica geotécnica.

Partiendo del tope estructural, el ingeniero decide la longitud del pilote que se necesita para
poder aprovechar suficientemente la capacidad estructural del pilote. Cuando se trata de pilotes flo-
tantes, se alarga la longitud hasta que la resistencia por fuste, una vez reducida convenientemente
por su coeficiente de seguridad, sea similar al tope estructural.

Cuando se trata de pilotes columna, el ingeniero proyecta el empotramiento en la punta de ma-
nera que se pueda utilizar una carga de servicio similar al tope estructural.

No seria razonable utilizar pilotes para soportar cargas que estén muy por debajo del «tope es-
tructural», pues se estaria desaprovechando el material del pilote. Esto sélo es necesario cuando
existen condiciones de carga muy especifica (grandes cargas horizontales, por ejemplo) o cuando
los propios equipos de ejecucion aconsejan limitar la profundidad del pilotaje.

El «tope estructural» es la carga vertical de servicio maxima a la que se puede cargar un pi-
lote. El ingeniero, una vez que conoce cual es el tope estructural, deberd comprobar que, en su
Proyecto, las cargas verticales sobre cada pilote no superen dicho tope. Para hacer esa verifica-
cién, seria necesario realizar todos los calculos de distribucion de acciones entre los pilotes (en
caso de grupos de pilotes), para todas y cada una de las situaciones de proyecto. En esta Guia se
admite calcular un valor representativo de la carga vertical maxima que se denomina «carga de
servicio» y que se define en el apartado 5.9. La carga de servicio no debe superar al valor del tope
estructural.

El tope estructural, depende de:

La seccion transversal del pilote.
El material del pilote.

El procedimiento de ejecucion.
El terreno.

Los valores del tope estructural que se recomiendan, son los que se indican en la tabla 5.5.
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TABLA 5.5. VALORES RECOMENDADOS PARA EL TOPE ESTRUCTURAL DE LOS PILOTES
Qiope estructural = 0 * A, A= drea de la seccion transversal

TIPO DE PILOTE VALORES DE ¢ (MPa)

Hormigon pretensado 0,30 (f,~0,90 f,)
Hormigon armado 0,30 £,
Hincado
Metélico 0,33 1,
Madera 5
Entubado 5 6
Con lodos 4 5
Perforado de hormigdn «in situ»
En seco 4 5
Barrenado 4 No aplicable

NoTAS:

e Con un control de ejecucion especialmente intenso, los pilotes perforados y empotrados en roca pueden ser utilizados
con topes estructurales un 20% mayores que los indicados en la tabla.
e En la tabla precedente se usan las notaciones siguientes:

f,.= Resistencia caracteristica de proyecto del hormigdn (a compresion).
f, = Tension (compresion) introducida en el hormigén por el pretensado.
f, = Limite elastico del acero.

e El area A, de la seccion transversal, es el area real del pilote, que puede ser claramente distinta (pilotes metalicos, sec-
ciones tubulares o en H, etc.) de la utilizada para calcular la carga de hundimiento del mismo (véase apartado 5.10).

5.15.2. COEFICIENTE DE SEGURIDAD FRENTE AL HUNDIMIENTO

El coeficiente de seguridad frente al hundimiento de una cimentacién profunda constituida por
un grupo de pilotes, se define, para cada situacion de proyecto, como el cociente entre la carga de
hundimiento del grupo, calculada como se indica en 5.10.4, y la carga vertical que actua sobre el
grupo en dicha situacion.

En los pilotes aislados, y para cada pilote del grupo (en caso de grupos de pilotes), se calcu-
larad también la carga de hundimiento individual, suponiendo que s6lo existe un pilote. Ese célculo
se realizara siguiendo las recomendaciones que se formulan en 5.10.1, 5.10.2 y 5.10.3, segun el caso.

La carga actuante sobre cada pilote individual debera determinarse tal como se indica en 5.13.
En obras sencillas o en grupos de pilotes sencillos (menos de seis pilotes, por ejemplo) se puede
utilizar el procedimiento simplificado que se describe en 5.7.

El cociente de las cantidades obtenidas segun se describe en los parrafos precedentes (carga
de hundimiento, dividida por la carga vertical actuante) es el coeficiente de seguridad individual
frente al hundimiento.

Aunque el valor minimo de los coeficientes de seguridad debe decidirse para cada proyecto con-
creto, teniendo en cuenta las condiciones especificas (grado de detalle del conocimiento del terreno,
experiencia previa contrastada, etc.), se recomienda respetar, tanto para la seguridad frente a hundi-
miento del grupo, como para cada uno de los pilotes, el valor minimo que se indica en la tabla 5.6.
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TABLA 5.6. HUNDIMIENTO: COEFICIENTES DE SEGURIDAD MiNIMOS PARA CIMENTACIONES PROFUNDAS

COEFICIENTE DE SEGURIDAD FRENTE AL HUNDIMIENTO
PROCEDIMIENTO

DE ANALISIS UTILIZADO EN COMBINACION COMBINACION COMBINACIONES

CARACTERISTICA ACCIDENTALES

LA ESTIMACION DE LA CARGA CASI
DE HUNDIMIENTO PERMANENTE (*)
Fy F, Fs

Cualquier tipo de pilotaje

Método del SPT en suelos granulares 3 2,6 2,2

Método basado en el penetrometro es-
tatico 25 2,2 1,8

Métodos basados en datos de penetro-
metros dindmicos continuos y uso 315 3 2,6
de correlaciones

Método basado en la resistencia a com-
presion simple de la roca (sélo para 3 2,6 2,2
pilotes empotrados en roca)

Método basado en formulas analiticas y
ensayos de laboratorio para medir el
angulo de rozamiento (o de laborato- 3 2,6 2,2
to, o campo, para medir la resistencia
al corte sin drenaje de arcillas)

Basado en ensayos de carga 2 1,7 1,5

Pilotes hincados

Con control del avance y aplicacion de

la formula de Hiley (6-5)>3 (5—95)>26 (4—9)2>22
Con control de avance y aplicacion de

la ecuacion de la onda (5-5)2>25 (4-5)>2,2 (3-s)>1,8
Con control electronico de la hinca 2 1,7 1,5

Con control electrénico de la hinca y
contraste con pruebas de carga 1,7 1,5 1,2

(*) Como valor del coeficiente de seguridad para la combinacion de acciones casi permanente, en situaciones transitorias y
de corto plazo, podra adoptarse el coeficiente de seguridad F, (véase apartado 2.10).
Donde:

s = Avance por golpe al final de la hinca, expresado en milimetros.

5.15.3. COEFICIENTE DE SEGURIDAD FRENTE AL ARRANQUE

Las cargas de rotura del terreno en cimentaciones pilotadas se deben calcular por procedi-
mientos semejantes a los indicados para evaluar las resistencias por fuste. Véase apartado 5.10.

Los coeficientes de seguridad que se obtengan al comparar resistencias con solicitaciones de-
ben ser superiores o iguales a los que se indican, para el caso de hundimiento, en la tabla 5.6.

5.15.4. COEFICIENTE DE SEGURIDAD FRENTE A LA ROTURA DEL TERRENO POR EMPUJES HORIZONTALES

La carga horizontal que puede romper el terreno debe calcularse segun se indica en el aparta-
do 5.12. Siguiendo dichos calculos, se obtendra la resistencia horizontal del grupo de pilotes, que
es la Unica que se precisa conocer, para comprobar la seguridad frente a este modo de fallo.
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El cociente entre la resistencia calculada, como se acaba de exponer, y la resultante horizontal
de la accion sobre el grupo, en la situacion de proyecto correspondiente, debe conducir a un coefi-
ciente de seguridad superior al que se indica en la tabla 5.7.

TABLA 5.7. ROTURA DEL TERRENO POR EMPUJES HORIZONTALES: COEFICIENTES DE SEGURIDAD MiINIMOS
PARA CIMENTACIONES PROFUNDAS

COEFICIENTE DE SEGURIDAD FRENTE
ROTURA HORIZONTAL DEL TERRENO

COMBINACION DE ACCIONES

Casi permanente (¥) F,>3,00
Caracteristica F,>2,60
Accidental F;>2,20

(*) Como valor del coeficiente de seguridad para la combinacion de acciones casi permanente, en situaciones transitorias y
de corto plazo, podra adoptarse el coeficiente de seguridad F, (véase apartado 2.10).

En proyectos donde este aspecto resultase critico para el dimensionamiento del pilotaje, se re-
comienda realizar pruebas de carga que permitan una estimacion mas exacta de la carga de rotura.

En caso de utilizar pruebas de carga en la estimacién de la carga horizontal de rotura, se po-
dran reducir los coeficientes de seguridad en funcidon de la importancia de las pruebas. El coefi-
ciente de seguridad no sera, en cualquier caso, inferior al 70% del valor antes indicado.

Las cargas ciclicas horizontales pueden aumentar las deformaciones o incluso crear despegues
permanentes en suelos cohesivos. Este efecto se tendrd en cuenta también al considerar los as-
pectos deformacionales.

5.15.5. SEGURIDAD ESTRUCTURAL
5.15.5.1. Consideracion del pandeo

Una de las comprobaciones de seguridad estructural de marcado caracter geotécnico es la co-
rrespondiente al pandeo de pilotes que atraviesan formaciones de escasa resistencia. Cuando se
produzca dicha situacion, debera calcularse la carga axial que puede producir el pandeo, mediante
la siguiente expresion:

pandeo

Donde:
N,ande0 = Carga teorica de pandeo.
s, = Resistencia media al corte sin drenaje en el estrato blando.
E = Modulo de elasticidad del material del pilote.
I=Momento de inercia de menor valor en la seccion transversal del pilote.

El coeficiente de seguridad frente al pandeo se define como el cociente entre la carga axial que
provoca el pandeo y la que actua sobre el pilote, Q.

Este coeficiente habra de calcularse para cada situacion de proyecto, y el valor que resulte debe
ser superior a los minimos que se indican en la tabla 5.8.
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TABLA 5.8. PANDEO: COEFICIENTES DE SEGURIDAD MINIMOS PARA CIMENTACIONES PROFUNDAS

COEFICIENTE DE SEGURIDAD FRENTE

COMBINACION DE ACCIONES

AL PANDEO
Casi permanente (¥) F,>3,00
Caracteristica F,>2,60
Accidental F;>2,20

(*) Como valor del coeficiente de seguridad para la combinacion de acciones casi permanente, en situaciones transitorias y
de corto plazo, podra adoptarse el coeficiente de seguridad F, (véase apartado 2.10).

5.15.5.2. Otras comprobaciones estructurales

El calculo estructural del pilote estad fuera del alcance de esta Guia. Las consideraciones indi-
cadas en este apartado deben seguirse Unicamente con caracter orientativo y en ausencia de otras
recomendaciones mas especificas.

En el calculo estructural seran necesarias otras comprobaciones y la utilizacién de otros mé-
todos. En concreto, para los pilotes de hormigon, se aplicara lo dispuesto en la Instruccion de Hor-
migdn Estructural, EHE'™,

Se estara, asimismo, a lo especificado en 5.15.1.

La definicion de las acciones de calculo, los coeficientes de mayoracidn/minoracion, las com-
binaciones de acciones, etc. seran las correspondientes al calculo estructural (véase Parte 2).

Para realizar dichos céalculos se recomienda el uso del modelo mecanico de pilotes enterra-
dos que se incluye en el apartado 5.13, el cual permitira determinar los esfuerzos de los pilotes
para las situaciones que correspondan al calculo estructural y, con ello, decidir las armaduras ne-
cesarias (o espesores de los pilotes metalicos en su caso).

10 Real Decreto 1247/2008, de 18 de julio (BOE del 22 de agosto de 2008).
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DISPOSICIONES ESPECIFICAS
PARA OBRAS DE CARRETERA

6.1. RECOMENDACIONES GENERALES

El proceso que conduce a una cimentacién adecuada queda descrito en las Partes precedentes
de este documento. Los reconocimientos geologico-geotécnicos necesarios, tanto en la fase de es-
tudios previos como en la etapa de Proyecto de construccidn, las comprobaciones que han de rea-
lizarse para verificar la seguridad y la satisfaccion de las condiciones de servicio han sido descritos
en los apartados precedentes para los distintos tipos de cimentacion (superficial o profunda).

En esta Parte se pretende anadir otra serie de recomendaciones relativas a las cimentaciones
en funcion del tipo de construccion de la que forman parte, considerando una serie de situaciones
que suelen darse con cierta frecuencia en el proyecto y la construccion de carreteras.

Para cada uno de estos casos, se hace una descripcion de la situacidn y se incluyen después
unas recomendaciones que tratan de considerar los aspectos principales del proyecto, la construc-
cién y la explotacion (inspeccion y conservacion) de cada construccion especifica.

Dentro de las obras consideradas (pilas de puente a media ladera, estribos de puentes, muros
de fabrica y de suelo reforzado, pasos inferiores, canos y otros conductos transversales), se han in-
cluido una serie de recomendaciones relativas a la cimentacién de rellenos y también acerca del uso
de micropilotes y anclajes como elementos de cimentacion.

Las reglas de buena practica, de tipo general, que quieren destacarse en primer lugar son las
siguientes:

¢ E| proyecto, la construccidn y la explotacion deben tener una continuidad técnica. Como
quiera que tal continuidad, en general, no podra ser establecida a través de las personas
(permanencia del mismo personal en cada una de las etapas), se debe conseguir a través
de la documentacion técnica. Cada obra debe disponer de un «archivo técnico» donde
quede constancia detallada de cada estudio asociado a ella. El archivo debe comenzar con
los primeros estudios de viabilidad y su custodia se ira transmitiendo a los sucesivos res-
ponsables de la carretera.

¢ E| autor material de cada estudio técnico debe poseer la titulacion y experiencia suficien-
te en la materia. Cada estudio vendra firmado por su autor indicando de manera clara-
mente legible el nombre vy titulacion académica del firmante. El Director de los trabajos
(estudios previos, proyecto, obra, conservacion) debe velar por la idoneidad y dedicacién
de los autores de cada parte del mismo.

¢ Cada actividad técnica debe ser prevista y valorada con suficiente antelacion, de manera
que después pueda ser realizada en el momento adecuado y con la calidad debida.

e Ciertas actividades de conservacion deben quedar definidas antes de concluir la cons-
truccion. En la etapa de proyecto deben marcarse las lineas generales que requiera esta
actividad, pero la experiencia adquirida durante la construccion debe aprovecharse para
completar los rasgos principales fijados en el Proyecto. El programa de auscultacion, con-
servacién y vigilancia de la obra, en su caso, debe incluir la parte correspondiente a las ci-
mentaciones.
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En el caso de los puentes y de ciertos pasos inferiores la deteccion de patologias en las ci-
mentaciones durante la vida util de la carretera, y la necesidad en su caso de auscultacion de las
mismas, se derivara, salvo circunstancias excepcionales, de los resultados de las inspecciones del
Sistema de Gestion de Puentes o programa que lo sustituya.

6.2. PILAS DE PUENTE A MEDIA LADERA

Los apoyos de los puentes que han de salvar valles o barrancos con grandes diferencias de ni-
vel suelen elegirse de manera que se alcance un éptimo en el Proyecto. El encarecimiento progresi-
vo del tablero del puente, que ocurre al distanciar los apoyos, debe equilibrarse con el coste de eje-
cucion de los cimientos. En lugares con topografia abrupta, el nimero de apoyos suele ser reducido,
dadas las dificultades de ejecutar la cimentacion de los apoyos en zonas con fuertes pendientes.

En este apartado se incluyen algunas recomendaciones especificas que conviene considerar en
el proyecto y la construccion de cimientos de puentes en zonas de fuerte pendiente. Se entienden
por tales aquellos lugares donde la inclinacion del terreno juega un papel importante, ya sea por la
gran pendiente (pendiente >50%, por ejemplo), ya sea por los problemas de estabilidad que la ci-
mentacion o sus excavaciones pueden plantear o, incluso, por los problemas asociados a las difi-
cultades de acceso a la zona de trabajo.

Las recomendaciones formuladas en este apartado con caracter general, independientes de la
inclinacion del terreno, se entienden asimismo aplicables a cimentaciones de pilas de puente en te-
rrenos llanos.

6.2.1. RECONOCIMIENTO DEL TERRENO

En las ocasiones que en adelante se consideran, el acceso a las zonas de apoyo en general no
resulta facil y, en consecuencia, los reconocimientos geoldgico-geotécnicos de detalle son dificiles
de realizar. Si, en términos generales, el reconocimiento del terreno conviene realizarlo en distintas
fases, con grado de detalle creciente, en este caso esa practica resulta ain mas recomendable.

El reconocimiento del terreno debe realizarse en primera instancia mediante trabajos fotogeo-
l6gicos, con apoyo de la cartografia geoldgica y el estudio de los afloramientos rocosos existentes,
el censo de sus litoclasas y la cartografia de cualquier signo de movimientos de ladera.

El estudio de la situacion del agua en la ladera (piezometria) es un aspecto de especial interés.
Con este reconocimiento se debe llegar a una descripcidn de la zona suficientemente aproximada
para decidir la ubicacidn de las zonas de apoyo y para anteproyectar la estructura del puente.

Definidos los puntos de apoyo, se debe preparar una red de accesos, de manera que se pue-
da llegar a cada uno de ellos para realizar los oportunos reconocimientos y sondeos, en su caso,
segun se indica en la Parte 3 de esta Guia.

Un aspecto esencial que ha de investigarse en esa fase es la estabilidad natural de la ladera en
cada zona de apoyo. No deben proyectarse apoyos en aquellas zonas que tengan una estabilidad
natural dudosa, salvo si se toman las precauciones indicadas en el epigrafe 6.2.2.

El objetivo de este reconocimiento de detalle es la obtencion de las caracteristicas locales del
terreno necesarias para decidir la tipologia y fijar las dimensiones del apoyo en cuestion. Durante
esta fase se completard asimismo la descripcion geoldgica y se podra precisar con mas elementos
de juicio la estabilidad natural de la ladera. En ocasiones sera necesario realizar algunas prospec-
ciones adicionales en zonas préximas, aunque en ellas no existan apoyos, para desvelar la estruc-
tura interna del macizo rocoso y enjuiciar su estabilidad.

6.2.2. [ESTABILIDAD DE LA LADERA

La construccion de apoyos de puentes en una ladera podria provocar como consecuencia una
mejora de su estabilidad natural, pero esa no es la situacion mas frecuente. Mas bien, al contrario,
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los apoyos de los puentes, salvo que estén disenados expresamente para ello, no mejoran o inclu-
so empeoran localmente las condiciones de estabilidad.

El juicio que se emita acerca de la estabilidad natural de las laderas en las zonas de apoyo de
los puentes es decisivo a la hora de proyectar una cimentacion de este tipo. Al enjuiciar este aspecto
han de considerarse no solo la situacion actual, sino también aquellas que puedan producirse en el
futuro. En especial, se deben tener en cuenta situaciones de posibles condiciones hidrogeoldgicas
(y sismicas, en su caso) adversas, en particular en zonas afectadas por rios o embalses que puedan
inundar las zonas de apoyo tras la construccion y generar situaciones de descenso brusco del nivel
de inundacion.

Es recomendable que, antes de proyectar apoyos de puentes en zonas de fuerte pendiente, se
realicen los estudios necesarios para evaluar la estabilidad de la ladera. Esta evaluacion de la se-
guridad suele caracterizarse mediante coeficientes de seguridad al deslizamiento. Si dichos coefi-
cientes cumplen las condiciones especificadas en el apartado 4.4 puede considerarse la ladera su-
ficientemente estable, en otro caso la situacion no debe darse por satisfactoria para proceder al
proyecto correspondiente de los apoyos de los puentes.

Si la estabilidad de la ladera en la zona de apoyo del puente es precaria, debe procederse a
una de las dos opciones siguientes:

¢ Reubicar la zona de apoyo.
¢ Aumentar la seguridad natural de la ladera.

En cualquier caso, debe evitarse el apoyo de los puentes en zonas cuya estabilidad no quede
suficientemente garantizada.

Las técnicas de contencion de laderas se encuentran fuera del ambito de esta Guia y por ello,
aunque el problema enunciado es de gran importancia, no se entra en el detalle de las posibles so-
luciones. Unicamente quiere apuntarse que, en términos generales, puede ser mas facil reubicar los
apoyos que estabilizar las zonas correspondientes y, por dicho motivo, en estos casos casi siempre
es recomendable huir de las operaciones de estabilizacion.

6.2.3. TIPOLOGIA DE LA CIMENTACION

Las cimentaciones a media ladera pueden realizarse, igual que las de terrenos llanos, median-
te zapatas o mediante pilotes. En estos casos, sin embargo, cuando ambas soluciones son viables
técnicamente, las dos tipologias pueden no resultar de costes tan diferentes, pues si las cimenta-
ciones profundas son en general mas caras, el ahorro que a veces se consigue en las excavaciones
a realizar puede compensar o incluso cambiar de signo la diferencia.

La eleccidén de uno u otro tipo de cimentacion debe basarse en un estudio comparativo, eva-
luando ventajas e inconvenientes de las dos tipologias posibles. En ocasiones, el resultado de es-
tos estudios resulta obvio, pues alguna de las dos soluciones es claramente descartable por algun
motivo.

6.2.4 CIMENTACIONES SUPERFICIALES

Para construir cimentaciones superficiales de pilas de puente a media ladera, es preciso que el
Proyecto incluya los planos de detalle correspondientes junto con las mediciones que sirvan para
confeccionar el presupuesto de las partidas que se van a necesitar.

En la figura 6.1 se incluye un esquema de una situacion tipica donde se indican algunas dis-
posiciones constructivas recomendables.

Las excavaciones en materiales sueltos (tierra vegetal, coluviones y zonas de gran alteracion
de la roca de apoyo) deben ejecutarse con taludes suaves. La caja de cimentacion en la roca de apo-
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suelo

Zona de excavacion en suelos.

Zona de excavacion en roca.
Excavacion de la caja de cimentacion.
Zapata de apoyo.

Proteccion de la zapata.

Cunetas de evacuacion de escorrentias.
Auscultacion (en su caso).

Ancho de cimiento.

Altura de excavacion.
Resguardo horizontal (R > B).
Empotramiento en roca.
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FIGURA 6.1. ESQUEMA DE CIMENTACION SUPERFICIAL DE UNA PILA DE PUENTE
A MEDIA LADERA

yo (o suelo firme, en su caso) debe ser, sin embargo, lo méas vertical posible. El hormigonado de la
zapata debe hacerse contra los taludes de esta excavacion.

Los cimientos deben proyectarse de manera que apoyen en un terreno de cierta calidad, la
cual habra que contrastar durante la ejecucion. Debe disponerse un resguardo suficiente entre el
borde externo del cimiento y el talud de la ladera. Se recomienda que el resguardo sea al menos
igual al ancho total del cimiento (R> B). La parte de ese resguardo que corresponda a roca (o sue-
lo firme) de calidad similar a la de la base de apoyo sera, en todo caso, mayor que 2 m. Es conve-
niente que, tras la construccidn, el cimiento quede cubierto con tierras.

6.2.4.1. Excavaciones

Las excavaciones en suelos (o materiales ripables) deben hacerse con taludes suaves. El Pro-
yecto debe incluir un estudio de su estabilidad. A titulo orientativo, se recomienda no sobrepasar
los valores de la tabla 6.1 cuando las condiciones hidrogeoldgicas son favorables.

TABLA 6.1. TALUDES RECOMENDABLES PARA LAS EXCAVACIONES DE LAS CIMENTACIONES SUPERFICIALES
EN PILAS DE PUENTE A MEDIA LADERA

ALTURA (m) TALUD MAXIMO

<b 1H:1V
5-10 1,5H:1V
> 10 1,7H:1V
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Cuando las condiciones hidrogeoldgicas son desfavorables (véase epigrafe 6.8.1), o cuando
se quieran utilizar taludes mas pronunciados que los mencionados, se debe proceder a proyec-
tar las medidas de contencion correspondientes, salvo que se justifique fehacientemente que las
excavaciones, tanto de los accesos como de los taludes de la caja de cimentacion, son estables
de otra manera.

Las excavaciones en roca para crear la caja de cimentacion deben realizarse preferentemente
sin explosivos, al objeto de no danar la roca de apoyo. Si se utilizaran explosivos, se prescribiran
técnicas de precorte que eviten lo maximo posible el dano a la roca que no se excava.

Las excavaciones locales en roca necesarias para encajar la zapata de cimentacion deben rea-
lizarse con taludes lo mas verticales posibles. A modo orientativo se mencionan los siguientes:

En roca: 2V:1H. Por encima del empotramiento de la zapata.
5V:1H o vertical. En la zona de empotramiento de la zapata.

Si estos taludes no resultaran estables segun las estimaciones del Proyecto, se tomaran las me-
didas de contencion necesarias por ejemplo mediante gunita y bulones, o incluso mediante la cons-
truccion de muros anclados, si fuera necesario.

En rocas rapidamente meteorizables (margas, por ejemplo) se limitara el tiempo que transcu-
rre entre la excavacion y el hormigonado, en funcidn de la rapidez del fendmeno que se observe en
las primeras excavaciones y, en todo caso, se evitara la presencia de agua encharcada.

Los productos de excavacion deben transportarse a los vertederos autorizados. No es conve-
niente cargar las laderas con los productos sobrantes de dicha excavaciones, pues danan al entor-
no y reducen la estabilidad natural de las mismas.

6.2.4.2. Aceptacion del cimiento

Antes de proceder al hormigonado, el cimiento ha de ser aceptado, asi lo debe exigir el co-
rrespondiente Pliego de Prescripciones Técnicas Particulares. Para ello, debe inspeccionarse la ex-
cavacion, realizar las oportunas tareas de cartografia del fondo e incluso realizar los ensayos de
aceptacion a que hubiera lugar. Se recomienda que en los cimientos de gran extensidon (mayores
gue 5 m en alguna de sus dimensiones) se realicen, como ensayos de confirmacién, reconocimien-
tos geofisicos mediante sismica de refraccion, que son rapidos y sencillos, para dejar constancia de
la rigidez del apoyo.

En todo el apoyo de la zapata, la calidad de la roca debe ser homogénea; esto puede obligar a
utilizar una cota de apoyo mas baja en la zona exterior (mas proxima al borde de la ladera) que en
la zona interior. Para anchos de zapata inferiores a 3 m no es recomendable, en principio, escalo-
nar la cimentacion.

En caso de existir discontinuidades que puedan debilitar localmente el cimiento (fallas, por
ejemplo) deberan realizarse los saneos oportunos, sustituyendo el terreno flojo por hormigon. En
general, esa sustitucion debe alcanzar hasta profundidades del orden del doble de la anchura ma-
xima de la zona débil.

En cualquier caso, se recomienda que el empotramiento de la zapata en la roca de cimenta-
cién sea, al menos, 1/5 de la dimension menor de ésta y siempre superior a 0,50 m.

6.2.4.3. Zapata de cimentacion

Las dimensiones de la zapata de cimentacidn se decidiran en funcidn de los resultados de los
célculos de la seguridad que deben realizarse. Para las cimentaciones a media ladera siempre es
conveniente realizar un calculo explicito de la seguridad.

En general, los estudios que deben realizarse, los métodos que deben emplearse y los coefi-
cientes de seguridad que deben obtenerse son los que aparecen en la tabla 6.2.
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TABLA 6.2. COEFICIENTES DE SEGURIDAD MINIMOS PARA PILAS DE PUENTE A MEDIA LADERA
(CIMENTACION MEDIANTE ZAPATAS)

CONBINACION COMBINACION COMBINACION IEoD0 2=
21 i CARACTERISTICA ACCIDENTAL SLLUEIO)
DE FALLO PERMANENTE(*) (APARTADO DE

ESTA GUIA)
Estabilidad global 1,50 1,30 1,10 4.4
Hundimiento 3,00 2,60 2,20 4.5
Deslizamiento 1,50 1,30 1,10 4.6
Vuelco plastico 1,50 1,30 1,10 4.7
Vuelco rigido 2,00 1,80 1,50 47

(*) Como valor del coeficiente de seguridad para la combinacion de acciones casi permanente, en situaciones transitorias y
de corto plazo, podra adoptarse el coeficiente de seguridad F, (véase apartado 2.10).

Debe llamarse la atencidn sobre la estrecha conexion que existe entre los estados limite ulti-
mos de estabilidad global y de hundimiento. Ambos mecanismos de rotura son similares, aunque
en el analisis de estabilidad global se analizan lineas de rotura con rango de variacion mas amplio
que el mecanismo mas concreto del hundimiento.

A pesar de que ambos modos de fallo son similares, los coeficientes de seguridad exigibles son
muy diferentes, ya que los métodos de calculo correspondientes obedecen a definiciones de la se-
guridad diferentes. En el primer caso el coeficiente de seguridad se define como cociente entre re-
sistencias (existente y necesaria) y en el segundo se define como cociente entre cargas (la que pro-
duce la rotura dividida entre la carga actuante).

Ambos procedimientos conducen, en general, a condiciones de proyecto semejantes y po-
dria pensarse en omitir alguno de los dos en las comprobaciones a realizar. Siempre conviene
efectuar todas las comprobaciones que se indican en aras de obtener las mayores garantias de
seguridad.

Debe llamarse la atencion acerca de la gran influencia que tiene el resguardo, R, en la estabi-
lidad de las cimentaciones a media ladera. A medida que la distancia horizontal entre el borde ex-
terno de la zapata y la ladera aumenta, la capacidad portante se amplia notablemente; puede du-
plicarse con sélo aumentar el recubrimiento unos pocos metros.

Esta circunstancia debe ser aprovechada por el proyectista para dimensionar la solucion mas
adecuada. También debe servir esta llamada de atencion para evitar situaciones peligrosas en las
que el recubrimiento sea escaso y, como consecuencia, la cimentacion sea inestable.

A efectos de comprobar los estados limite ultimos correspondientes al deslizamiento, hundi-
miento y vuelco de la cimentacion, se debe anadir, a la carga horizontal que transmite la estructu-
ra, una carga adicional que tenga en cuenta el posible empuje sobre el alzado de la zapata (y even-
tualmente sobre su cara superior y sobre la pila) en la zona interna de la ladera. A falta de una
estimacion mejor, se puede tomar como valor el dado por la siguiente expresion':

1 2
E, =S YK,LH

' Véase: Direccion General de Carreteras. (1998): Recomendaciones para el disefio y construccion de muros de escollera en
obras de carreteras, capitulo 3. Véase también: Direccion General de Carreteras. (2002): Tipologia de muros de carretera, capi-
tulo 5.
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Donde:

E, = Empuje horizontal a considerar.

v = Peso especifico aparente medio del terreno que produce el empuje.
K, = Coeficiente de empuje activo, teniendo en cuenta la inclinacion y el tipo de terreno.
H = Altura de excavacion (véase figura 6.1).

L = Longitud de la zapata (en direccion perpendicular al plano del papel en la figura 6.1).

Alternativamente, se puede disponer un sistema de soporte independiente que evite este
empuje.

Si la roca de excavacion es suficientemente sana, este empuje puede ser mucho mas bajo y
conviene analizarlo con mayor precision.

6.2.5. CIMENTACIONES PROFUNDAS

Los planos y especificaciones para la ejecucion de las cimentaciones deben recoger todos los
detalles significativos de las mismas, entre ellos, los siguientes:

e Detalle de las excavaciones a realizar para preparar la plataforma de trabajo y los cami-
nos de acceso.

¢ Pilotes y encepado: los criterios de aceptacion de pilotes (ensayos sénicos, u otros) deben
quedar suficientemente descritos.

¢ Sistema de proteccion e inspeccion de la obra durante la construccion.

Para proyectar y construir estos elementos, se deben considerar las recomendaciones que se
formulan a continuacion.

6.2.5.1. Excavaciones

Las excavaciones se ejecutaran, usualmente, en suelos aunque en los caminos de acceso pue-
de ser necesario atravesar algunas zonas de roca. Los taludes y las precauciones de ejecucion re-
comendados son los que se indican en 6.2.4.1.

La excavacién para alojar el encepado debe realizarse después de ejecutar los pilotes. Al
tiempo que se preparan sus cabezas para unirlas al encepado, se debe excavar el terreno hasta
la base del encepado y limpiar su fondo (hormigén de limpieza), para colocar debidamente la ar-
madura. Esta ultima fase de excavacion debe realizarse con los taludes de excavacion lo mas ver-
ticales posibles, si posteriormente, contra ellos, se realiza el hormigonado del encepado sin en-
cofrar lateralmente.

Los productos de excavacidn se deberan transportar a un vertedero adecuado, para reducir el
dano al entorno y para no mermar la estabilidad de la ladera.

6.2.5.2. Plataforma de trabajo

La plataforma de trabajo debe ser suficientemente amplia, de manera que los equipos de eje-
cucion de pilotes operen con cierta facilidad y se pueda mantener un tajo ordenado.

La anchura de la plataforma de trabajo sera igual que la anchura del encepado mas los huel-
gos interior y exterior. El huelgo interior minimo debe ser tal que no se inestabilice el talud de ex-
cavacion al realizar la caja para el encepado y que, ademas, permita el paso de los trabajadores. Se
recomienda que el huelgo interior sea, al menos, de 2 m (véase figura 6.2).
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FIGURA 6.2. ESQUEMA DE CIMENTACION PROFUNDA DE UNA PILA DE PUENTE A MEDIA LADERA

6.2.5.3. Ejecucion de los pilotes

Las longitudes de los pilotes quedaran definidas en Proyecto, pero en general deben requerir
una comprobacion ulterior en obra. Esa comprobacion debe quedar estipulada en Proyecto en fun-
cién del tipo de pilote.

Las comprobaciones que, como minimo, habran de realizarse son las siguientes:

¢ Golpeos, en caso de pilotes hincados.

e Empotramiento en roca o terreno firme, en pilotes perforados.

¢ Longitud predefinida y comprobacion de la calidad del terreno atravesado.
e Otros procedimientos de aceptacion.

Se estara en todo caso a lo especificado en los articulos 670 «Cimentacion por pilotes hincados
a percusion», o 671 «Cimentaciones por pilotes de hormigdn armado moldeados “in situ”», segun el
caso, del Pliego de Prescripciones Técnicas Generales para Obras de Carreteras y Puentes (PG-3)2.

Sea cual fuere el procedimiento de aceptacion del pilotaje (aparte de los datos de control de cali-
dad de materiales y de ejecucion), siempre deben existir datos objetivos concretos (ensayos sonicos,
partes de hinca, medicion de longitud empotrada en roca, etc.) que avalen la aceptacion realizada.

Las longitudes de los pilotes de las cimentaciones a media ladera pueden resultar diferentes si
la zona de empotramiento tiene su limite inclinado; esa situacién puede ocurrir con frecuencia. En
cualquier caso se recomienda que las diferencias de longitud no sean excesivas; dentro de los pi-
lotes de un mismo encepado es conveniente que AL/B<tg B, segun se especifica en la figura 6.2.

2 Véase: Orden FOM 1382/2002, de 16 de mayo (BOE del 11 de junio de 2002), por la que se actualizan determinados articulos
del pliego de prescripciones técnicas generales para obras de carreteras y puentes, relativos a la construccion de explanaciones,
drenajes y cimentaciones.
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DISPOSICIONES ESPECIFICAS PARA OBRAS DE CARRETERA

Una vez descabezados los pilotes, el hormigdn sano de los mismos debe sobresalir de 5a 10 cm
por encima del hormigon de limpieza, con objeto de garantizar un apoyo correcto. Este empotra-
miento debe figurar en los planos del encepado y ser tenido en cuenta en los calculos, ya que redu-
ce el canto util de la seccion. Por otra parte, las armaduras del pilote deben quedar convenientemen-
te ancladas en el encepado.

Las longitudes de los pilotes y la capacidad portante del grupo deben ser suficientes para ga-
rantizar los coeficientes de seguridad siguientes:

TABLA 6.3. COEFICIENTES DE SEGURIDAD MINIMOS PARA PILAS DE PUENTE A MEDIA LADERA
(CIMENTACION PROFUNDA)

COMBINACION  ¢,viBINACION ~ COMBINACION e DOLDE
e CASI CARACTERISTICA ACCIDENTAL il dblon]
DE FALLO PERMANENTE(*) (APARTADQ DE
F, ESTA GUIA)
Estabilidad global 1,50 1,30 1,10 5.2.1
Hundimiento 3,00 2,60 2,20 5.10
Resistencia horizontal 3,00 2,60 2,20 5.12

(*) Como valor del coeficiente de seguridad para la combinacion de acciones casi permanente, en situaciones transitorias y
de corto plazo, podra adoptarse el coeficiente de seguridad F, (véase apartado 2.10).

Para los célculos de comprobacion del hundimiento y de la resistencia horizontal del terreno
ha de suponerse, ademas de las acciones horizontales que transmite la estructura, una accién hori-
zontal adicional causada por el empuje del terreno, del siguiente valor (véase epigrafe 6.2.4):

1 2
E, = vK,LH

Donde:

E, = Empuje horizontal causado por el terreno.

v = Peso especifico aparente del terreno que produce empuije.
K, = Coeficiente de empuje activo, teniendo en cuenta la calidad e inclinacion del terreno.
H = Altura de excavacion.

L = Longitud del encepado (en direccion perpendicular al plano del papel en la figura 6.2).

Este valor es una estimacion del empuje activo que habria en la vertical de la arista interna del
encepado y que, a largo plazo, se podria transmitir a la cimentacion.

Si esta fuerza horizontal resultase excesiva para ser transmitida a los pilotes, se puede pres-
cindir de ella a cambio de construir un dispositivo permanente de contencién en el talud de exca-
vacion (anclajes, por ejemplo) que transmita esa carga a la propia ladera, lejos de la zona de afec-
cién del pilotaje.

6.2.6. PROTECCION DE LA CIMENTACION Y SUS ACCESOS

Para que la cimentacién quede protegida frente a posibles erosiones, es recomendable cu-
brirla con tierras una vez endurecido el hormigdn y disponer unas cunetas de evacuacion de las po-
sibles aguas de escorrentia (véase figura 6.2). El relleno en cuestion puede realizarse con los mis-
mos productos de la excavacion tapizados externamente con tierra vegetal y revegetados
artificialmente.
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Los taludes de la caja de excavacion y de los caminos de acceso deben tener caracter perma-
nente. A esos efectos, y como ya se ha mencionado, deben ser estables y deben protegerse contra
la erosidn con algun procedimiento (revegetacion, por ejemplo).

Los caminos de acceso deben mantenerse operativos para facilitar posteriores operaciones de
inspeccion y conservacién a que hubiera lugar.

6.2.7. INSPECCION, AUSCULTACION Y CONSERVACION

Durante la construccion, en ocasiones puede ser aconsejable auscultar el conjunto pila-ci-
miento (véase 8.1.1.1) con nivelacion de precision, para detectar posibles movimientos (asientos y/o
giros). Tan pronto sea factible (endurecimiento del hormigdn) se dispondran al menos cuatro pun-
tos de referencia para la nivelacion en la cara superior de la zapata y se tomaran medidas de cota
con una frecuencia mensual (o mas detallada si la construccion del puente, hasta mas del 90% de
su peso propio, se realiza en menos de cuatro meses). La inspeccion y auscultacion de las zapatas
se seguird durante todo el tiempo que dure la obra.

Las actividades de conservacion en las pilas deberan encuadrarse en el marco de las diferentes
inspecciones previstas en el Sistema de Gestion de Puentes, o programa que lo sustituya. La necesi-
dad en su caso de instalacién de equipos de auscultacién, o la adopcién de otro tipo de medidas, de-
bera derivarse por lo general de los resultados obtenidos en las inspecciones previstas en el mismo
y requerira, salvo casos excepcionales, de la realizacién de un estudio especifico previo al efecto.

Entre las operaciones de conservacion mas frecuentes (de caracter geotécnico), en el entorno
de este tipo de obras se quieren citar las siguientes:

Integridad de la proteccion de la zapata.

Estabilidad de los taludes de los caminos de acceso.

Limpieza de las cunetas de drenaje de los caminos de acceso y de la caja de excavacion.
Integridad del sistema de auscultacion, cuando lo hubiere.

6.3. ESTRIBOS DE PUENTES

Lo relativo a las caracteristicas generales, y a la clasificacidén de los estribos en las estructuras, se
aborda en la publicacion Obras de paso de nueva construccion. Conceptos generales de la Direccidn
General de Carreteras®. En los epigrafes que siguen se incluyen una serie de aspectos relativos a los
mismos, abordados desde el punto de vista fundamentalmente geotécnico.

6.3.1. RECONOCIMIENTO DEL TERRENO

La informacidn necesaria para poder proyectar un estribo de puente, es semejante a la que se
necesita en cualquier otro elemento de apoyo de los mismos (pilas), aunque en este caso, dada la
mayor superficie de apoyo (incluyendo las posibles aletas que se construyen en ciertas tipologias),
es preciso abarcar, con la definicion del subsuelo, una mayor extension.

En ocasiones, la accesibilidad a la zona de reconocimiento puede resultar dificil. En tales cir-
cunstancias, se debe realizar el reconocimiento geotécnico en dos fases claramente diferenciadas. En
una primera etapa se realizarian reconocimientos geoldgicos de detalle (fotogeologia y censo de dia-
clasas y tipos de roca en afloramientos proximos). Con esta informacion se debe decidir la ubicacion
del estribo, delimitando la zona donde habria de producirse el apoyo de la estructura. Con ese cono-
cimiento se prepararian los accesos necesarios para el reconocimiento especifico del apoyo.

Cuando el estribo quede situado en una zona de ladera se tendran en cuenta las recomenda-
ciones que se indican en el apartado 6.2. Los estribos de los puentes deben ubicarse en zonas na-
turalmente estables o, de otra forma, estabilizadas artificialmente (véase a este respecto el epigra-
fe 6.2.2) hasta conseguir coeficientes de seguridad adecuados.

3 Véase: Direccion General de Carreteras (2000): Obras de paso de nueva construccion. Conceptos generales.
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DISPOSICIONES ESPECIFICAS PARA OBRAS DE CARRETERA

6.3.2. TIPOS DE ESTRIBO

Los apoyos extremos de los puentes (estribos) son estructuras a medio camino entre los mu-
ros y las pilas, en el sentido de soportar ciertos empujes laterales como los muros y las acciones
del tablero del puente como las pilas. Desde ese punto de vista, las recomendaciones que se for-
mulan en esta Guia acerca de las pilas (véase apartado 6.2) y sobre los muros (véase apartado 6.4)
deben considerarse de aplicacion también, en lo que proceda, para los estribos.

Posible pilotaje.
Zapata/encepado.
Alzado del estribo.
Apoyo del tablero.
Junta tablero-estribo.
Trasdosado del estribo.
Pilas.

Relleno delantero.
Proteccién externa.
Peto o dintel.

)
ESTRIBO CERRADO . @P .\j@ /®

COONOOTAWN

—

ESTRIBO ABIERTO

DURMIENTE
(SILLA-CARGADERO)

ESTRIBO DE SUELO
REFORZADO

NOTA: En estos esquemas no se indican los elementos de «transicion» ni de drenaje que resultan de gran importancia. Véase texto.

FIGURA 6.3. PRINCIPALES TIPOS DE ESTRIBOS
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6.3.3. ESTRIBOS CERRADOS

Consisten en un muro vertical que arranca de una zapata, eventualmente pilotada (entonces la
zapata constituye un encepado), y se corona en una zona horizontal donde apoya el tablero. La vin-
culacion estructural que se establece entre el tablero y el estribo y, consecuentemente, buena par-
te de las acciones que aquél transmite a éste dependeran del tipo de apoyo que se utilice.

Para los calculos de estabilidad del cimiento, cuando se contemplan los estados limite ultimos
de estabilidad global, deslizamiento, vuelco y hundimiento del muro, se recomienda considerar que
el empuje sobre el muro es el que corresponde a la situacion activa.

En esas condiciones, los coeficientes de seguridad minimos a obtener y los procedimientos de
evaluacidn seran los que se indican en la tabla 6.4.

TABLA 6.4. COEFICIENTES DE SEGURIDAD MINIMOS PARA ESTRIBOS CERRADOS

COMBINACION ¢, \BINACION  COMBINACION ulaelvlole]
MODO ik CARACTERISTICA ACCIDENTAL SR
DE FALLO PERMANENTE(*) (APARTADO DE
ESTA GUIA)
Estabilidad global 1,50 1,30 1,10 4.4" 52,12
Hundimiento 3,00 2,60 2,20 45" 5102
Deslizamiento 1,50 1,30 1,10 4.6
Resistencia horizontal 3,00 2,60 2,20 5.12@
Vuelco plastico 1,50 1,30 1,10 47"
Vuelco rigido 2,00 1,80 1,50 47"

(*) Como valor del coeficiente de seguridad para la combinacion de acciones casi permanente, en situaciones transitorias y
de corto plazo, podra adoptarse el coeficiente de seguridad F, (véase apartado 2.10).

) S6lo en cimentaciones superficiales.

@ Sélo en cimentaciones profundas.

Resulta especialmente importante, en este tipo de estribos, realizar una comprobacion del es-
tado limite de utilizacion de cierre de la junta del tablero con el peto trasero del alzado (elemento
n.° 5 en la figura 6.3). Resulta usual independizar la estructura del puente (tablero y pilas) de la del
estribo. Es decir, como hipotesis basica de funcionamiento, se suele suponer que los estribos so-
portan todo el empuje de tierras sin transmitir esfuerzos horizontales a través del tablero a las pi-
las del puente. Por ello, salvo que se habiliten disposiciones constructivas especificas, se debe com-
probar que, con las cargas de servicio, la junta mencionada permanece abierta, sin contar con el
posible movimiento horizontal entre el estribo y el tablero.

Como quiera que el calculo detallado es complejo, se recomienda adoptar las disposiciones
constructivas que siguen:

a) Que la amplitud de la junta sea al menos igual al 0,4% de la altura total del muro.

b) Ejecutar el peto o dintel, y el relleno del trasdds del referido peto, al final del proceso cons-
tructivo.

¢) En casos especiales podran disponerse medidores de apertura de junta para verificar
que, al final de la construccidn, la apertura de junta es al menos el 0,2% de dicha al-
tura.
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DISPOSICIONES ESPECIFICAS PARA OBRAS DE CARRETERA

Cuando el terreno de apoyo sea de capacidad de soporte adecuada a tal efecto (presion de
hundimiento, p,,, > 1 MPa para el ancho de la base del estribo), o cuando el estribo sea pilotado, los
margenes de apertura de junta anteriormente mencionados se podran dividir por dos.

Cuando la capacidad portante del terreno sea menor que en el caso anterior (del orden de
p,,< 0,5 MPa) o cuando la cimentacion sea pilotada y atraviese suelos blandos (s, < 100 kPa) los
margenes anteriores de apertura de junta se duplicaran.

En los estribos apoyados sobre pilotes, resultan de especial importancia los esfuerzos parasi-
tos de rozamiento negativo, y de empujes horizontales, a los que habra que dar un tratamiento pre-
ferente (véanse epigrafes 5.6.2 a 5.6.4 de esta Guia).

Con la salvedad efectuada para el dintel o peto, se recomienda que el trasdosado del resto del
estribo se realice antes de construir el tablero de manera que, cuando éste se haya ejecutado, se
hayan producido ya la mayor parte de los movimientos del estribo.

6.3.4. [ESTRIBOS ABIERTOS

El empuje de tierras sobre los estribos cerrados puede ser muy elevado si la altura del estribo
es grande. Para paliar este inconveniente, se puede recurrir a la tipologia de estribo abierto, en la
cual el alzado consiste en una o varias pilas. En este caso la suma de los empujes horizontales so-
bre las pilas suele ser inferior al empuje total en los estribos cerrados.

La estimacion del empuje horizontal de las tierras sobre las pilas de los estribos abiertos es un
problema dificil de interaccion suelo-estructura, cuya solucion depende, entre otros factores, del
tipo de situacion que se analice.

Para el analisis de la estabilidad global del conjunto terreno-estribo, no es preciso evaluar el
empuje de tierras sobre las pilas, puesto que, al tratarse de una fuerza interna, no interviene en el
proceso.

Para el estudio de los estados limite de hundimiento, deslizamiento (cimentaciones superficia-
les), vuelco (cimentaciones superficiales) y resistencia horizontal (cimentaciones profundas), se pue-
de suponer que el empuje sobre las pilas es el siguiente (véase epigrafe 6.2.4):

1 2 2
E=_yBKH —KJi*)

Donde
E= Empuje horizontal a considerar sobre cada pila.
v= Peso especifico aparente del material del terraplén.
K,= Coeficiente de empuje activo, teniendo en cuenta la geometria del terreno.
K,= Coeficiente de empuje al reposo. Debe considerarse la correspondiente inclinacién

del talud externo de las tierras.

H, h=Alturas de tierras en el trasdds e intradds de las pilas.

B= Anchura (perpendicular a las secciones de la figura 6.3) del estribo en la corona-
cion, o tres veces la suma de los anchos de las pilas —se adoptara el valor que re-
sulte menor de entre ambos.

Con esta estimacion del empuje horizontal (o con otra mas precisa que el proyectista pudiera
justificar) se comprobara que los coeficientes de seguridad son iguales o superiores a los indicados
en la tabla 6.5.

Para considerar el cierre de la junta del tablero con el peto posterior del estribo, se recomien-
da seguir lo especificado en este sentido en el epigrafe 6.3.3. También es aplicable, en este caso, lo
alli resenado respecto al proyecto de cimentaciones pilotadas.
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TABLA 6.5. COEFICIENTES DE SEGURIDAD MINIMOS PARA ESTRIBOS ABIERTOS

el e COMBINACION COMBINACION laeE s
Han. it CARACTERISTICA ACCIDENTAL e
DE FALLO PERMANENTE(*) (APARTADO DE
ESTA GUIA)
Estabilidad global 1,50 1,30 1,10 44" 521
Hundimiento 3,00 2,60 2,20 45" 510
Deslizamiento 1,50 1,30 1,10 4.6"
Resistencia horizontal 3,00 2,60 2,20 5.122
Vuelco plastico 1,50 1,30 1,10 47"
Vuelco rigido 2,00 1,80 1,50 4,70

(*) Como valor del coeficiente de seguridad para la combinacion de acciones casi permanente, en situaciones transitorias y
de corto plazo, podra adoptarse el coeficiente de seguridad F, (véase apartado 2.10).

" Sélo en cimentaciones superficiales.

2 Sélo en cimentaciones profundas.

6.3.4.1. Proceso constructivo

En aquellos lugares en los que sean de esperar movimientos mayores que los considerados
como moderados (véase epigrafe 6.3.5) resulta de especial importancia construir el terraplén hasta
cierta cota (la correspondiente al relleno externo acabado, por ejemplo), antes de construir la parte
alta del estribo. Esta precaucion, siempre aconsejable, incluso cuando el cimiento sea poco defor-
mable, evitara que surjan esfuerzos adicionales en las pilas.

6.3.5. DURMIENTES (SILLAS-CARGADERO)

Una de las soluciones mas econdmicas, en general, es la colocacion de un durmiente (viga flo-
tante sobre la que se apoya el tablero en todo su ancho), pilotado o no, segun el caso, en la coro-
nacion del terraplén de acceso. Cuando la cimentacidn es superficial este tipo de solucion se suele
denominar estribo flotante. Esta tipologia es, sin embargo, susceptible de ciertas patologias espe-
cificas, que conviene considerar en la fase de proyecto y durante la construccién.

La estimacion de movimientos postconstructivos es dificil de realizar. Siempre pueden utili-
zarse procedimientos analiticos basados en métodos de célculo y ensayos de laboratorio que in-
vestiguen la fluencia del material del terraplén y del cimiento.

A falta de esos procedimientos, se recomienda utilizar los siguientes datos a titulo orientativo:
s=o-H

Donde:

s = Asiento diferido del relleno bien compactado.

H = Altura del relleno.
o. = Coeficiente que puede obtenerse de la tabla 6.6.

En general, a falta de otros datos, puede suponerse que la mitad del asiento diferido ocurre en
el primer ano tras la construccion y que, cada ano adicional, el asiento que ocurre es la mitad del
correspondiente al ano anterior.
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TABLA 6.6. ASIENTOS DIFERIDOS EN DURMIENTES. VALORES DE «.; s=0.- H

TIPO DE RELLENO* VALOR DE o (%)
Pedraplén 0,3
Terraplén
Suelos seleccionados 0,5
Suelos adecuados 1,0
Todo-uno 0,5a20

(dependiendo de la naturaleza del material)

Los valores indicados corresponden a terraplenes compactados hasta alcanzar aproximada-
mente un 95% de la densidad seca maxima del ensayo Prdctor modificado.

No deben usarse durmientes apoyados directamente sobre rellenos realizados con rocas de ca-
racter evolutivo, tales como, a modo de ejemplo, esquistos, pizarras o margas.

No deben emplearse durmientes sobre terraplenes realizados con suelos cuyo contenido en ar-
cillas pueda suponer una deformabilidad diferida importante.

Tampoco es aconsejable esta tipologia cuando exista la posibilidad de erosidn del pie del te-
rraplén de apoyo (cursos de agua). Ademas, la posible saturacion inducida por una inundacion
parcial del relleno, que pudiera ocurrir tras la construccion, puede originar un asiento adicional
no considerado en la tabla precedente, por lo que, salvo justificacion expresa en contra, no se
deben utilizar durmientes sobre terraplenes que puedan ser afectados por una inundacion con la
estructura en servicio (zonas de cauces de inundacidn, zonas costeras, zonas préximas a los em-
balses que queden dentro del area de inundacion, etc.). Si, a pesar de ello, se adoptara esta so-
lucidn, se supondra que el asiento de humectacion es igual al 1% del espesor de relleno afecta-
do por la inundacion.

Hasta este punto se ha considerado que el cimiento del terraplén es indeformable. Los asien-
tos diferidos causados por la deformacién del cimiento habran de evaluarse aparte y sumarse a
los anteriores. Para ayudar a esa estimacion, se considera admisible calcular los asientos instan-
taneos y de consolidacion a que hubiera lugar en el cimiento y suponer, después, que el asien-
to diferido es igual al 10% de la suma de ambos. La parte del asiento del cimiento que puede
afectar al estribo sera la suma de las siguientes cantidades:

¢ Asiento de consolidacion aun pendiente, en el momento de colocar el tablero.
e Asiento diferido completo.

Se puede suponer, en una primera aproximacién, que los desplazamientos horizontales son
aproximadamente un 60% del asiento total, en la direccion del eje del puente y del orden de un 40%
del mismo en la direccion transversal, en cualquiera de los dos sentidos.

Si, como resultado de las estimaciones precedentes, el movimiento postconstructivo resulta
moderado, segun el criterio especificado al final del presente epigrafe, se puede proceder a dispo-
ner una tipologia de estribo durmiente con cimentacion superficial. Si los movimientos resultasen
mayores, pero aun moderados (segun el mismo criterio), se puede proyectar un estribo durmiente
pilotado. No se debe proyectar este tipo de solucion en terraplenes que vayan a experimentar mo-
vimientos importantes (véase el parrafo siguiente).

4 Véase: Orden FOM 1382/2002, de 16 de mayo (BOE del 11 de junio de 2002), por la que se actualizan determinados ar-
ticulos del pliego de prescripciones técnicas generales para obras de carreteras y puentes, relativos a la construccion de ex-
planaciones, drenajes y cimentaciones.
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Independientemente de lo antedicho, debe ser el calculo estructural del puente el que, consi-
derando los movimientos estimados en el estribo, decida sobre la posibilidad de este tipo de solu-
cién. Se advierte que es posible admitir movimientos importantes (asientos de hasta L/300, siendo
L la longitud del tramo de puente que apoya sobre el estribo) en puentes isostaticos. Esta limita-
cion, impuesta por razones de uso y estéticas, puede ser menos restrictiva (s < L/125) en obras de
poca importancia.

6.3.5.1. Comprobaciones a realizar

Las comprobaciones necesarias de proyecto son las usuales en la tipologia de cimentacion que
se elija (véanse Partes 4 y 5 de esta Guia) anadiendo las singularidades que se apuntan a conti-
nuacion.

En el caso de durmientes apoyados sobre terraplenes, o sobre desmontes proximos al borde
del talud externo, siempre es recomendable un calculo explicito de los coeficientes de seguridad que
corresponden a cada modo de fallo y a cada situacion de proyecto.

Para el calculo de estabilidad global se supondra que el durmiente esta solicitado por una car-
ga exclusivamente vertical. Salvo que las disposiciones constructivas asi lo permitan, no se conta-
ra con ninguna colaboracién del propio puente en la mencionada estabilidad del conjunto terra-
pléndurmiente.

Para el calculo de la seguridad frente a los estados limite ultimos de deslizamiento, vuelco y
hundimiento (cimentaciones superficiales), se contara, Unicamente, con la accion vertical del table-
ro y con la accién horizontal desfavorable que el apoyo pueda transmitir. Para dichos estados limi-
te ultimos, el empuje sobre el trasdos del durmiente se considerara en situacion activa, y no se con-
siderara la reaccion pasiva en la cara externa, salvo que se tome alguna disposicién constructiva
especial en ese sentido.

Para la comprobacién del hundimiento y de la resistencia horizontal de las cimentaciones pi-
lotadas, se debe contar con los siguientes efectos:

a) La carga vertical del tablero y el peso propio del durmiente.

b) Rozamiento negativo y otros esfuerzos parasitos causados por el terraplén, cuando sean
esperables segun se especifica en los epigrafes 5.6.2 a 5.6.4.

¢) Un empuje horizontal igual al empuje activo sobre la altura del durmiente.

d) Un tiro horizontal adicional correspondiente a la maxima fuerza que pueda transmitir el ta-
blero.

Para estimar los esfuerzos en los pilotes, en la combinacién de acciones casi permanente se
anadird un movimiento horizontal impuesto en la cabeza con amplitud igual al maximo desplaza-
miento diferido estimado. El esfuerzo correspondiente se calculard suponiendo que, para este efec-
to, no existe terraplén, asi el pilote quedaria unido al terreno Unicamente bajo el contacto terraplén-
cimiento.

Los coeficientes de seguridad exigibles para esta tipologia de estribo son los que se especifi-
can en la tabla 6.7.
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DISPOSICIONES ESPECIFICAS PARA OBRAS DE CARRETERA

TABLA 6.7. COEFICIENTES DE SEGURIDAD MINIMOS PARA ESTRIBOS DE TIPO DURMIENTE

HenEl O] COMBINACION COMBINACION e b
ane G CARACTERISTICA ACCIDENTAL e
DE FALLO PERMANENTE(*) (APARTADO DE
ESTA GUIA)
Estabilidad global 1,50 1,30 1,10 44" 5212
Hundimiento 3,00 2,60 2,20 45" 510
Deslizamiento 1,50 1,30 1,10 4.6
Resistencia horizontal 3,00 2,60 2,20 5.122
Vuelco plastico 1,50 1,30 1,10 47"
Vuelco rigido 2,00 1,80 1,50 47"

(*) Como valor del coeficiente de seguridad para la combinacion de acciones casi permanente, en situaciones transitorias y
de corto plazo, podra adoptarse el coeficiente de seguridad F, (véase apartado 2.10).

M Sélo en cimentaciones superficiales.

2 'Sélo en cimentaciones profundas.

6.3.5.2. Proceso constructivo

El proceso constructivo, en este caso concreto, tiene una importancia especial. El terraplén debe
concluirse antes de construir el durmiente. Incluso es aconsejable construirlo con cierto sobreancho
(resguardo mayor que el definitivo, para dejar bien compactado el terraplén en la zona de afeccién
del durmiente). Posteriormente se excavaria el sobreancho y se construiria la proteccion del talud.

Los estribos con cimentacion superficial deben construirse sobre zanjas excavadas en el terra-
plén, después que la construccidon de éste haya concluido. Es aconsejable retrasar lo mas posible la
construccidn de los estribos flotantes, de manera que el terraplén de apoyo haya sufrido la mayor
parte posible del asiento postconstructivo.

Los pilotajes de los estribos flotantes (o durmientes) deben realizarse desde la coronacién del te-
rraplén. El encepado se excavara y hormigonara posteriormente.

6.3.6. ESTRIBOS DE SUELO REFORZADO

En esta tipologia pueden producirse ciertos movimientos que conviene considerar a la hora
de proyectar. Los empujes sobre estos muros pueden producir, después de la construccion, mo-
vimientos horizontales de la coronacion importantes, cuando se utilizan en su construccion o en
su trasdosado suelos arcillosos o rocas de caracter evolutivo (margas, pizarras o esquistos) que
deben evitarse. También pueden producirse movimientos importantes cuando su terreno de apo-
yo es débil.

Para evitar estos posibles problemas, y salvo justificacién especial en otro sentido, esta tipo-
logia de estribo se utilizara, Unicamente, cuando los cimientos sean suficientemente firmes (mas
adelante se recomendaran unos coeficientes de seguridad minimos que cubren este aspecto), y
cuando en su construccion (muro y trasdosado) se utilicen suelos seleccionados o rocas durables.

Los asientos postconstructivos debidos al propio cuerpo del muro pueden ser del orden de los
indicados en el epigrafe 6.3.5.

Los calculos de comprobacion a realizar en esta tipologia de estribo son los usuales en mu-
ros de contencion, y los coeficientes de seguridad minimos exigibles son los que se especifican
en la tabla 6.8.
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TABLA 6.8. COEFICIENTES DE SEGURIDAD MINIMOS PARA ESTRIBOS DE SUELO REFORZADO

el e COMBINACION COMBINACION lEIeE s
Han. it CARACTERISTICA ACCIDENTAL e
DE FALLO PERMANENTE(*) (APARTADO DE

F, ESTA GUIA)
Estabilidad global 1,50 1,30 1,10 4.4
Hundimiento 3,00 2,60 2,20 4.5
Deslizamiento 1,50 1,30 1,10 4.6
Vuelco plastico 1,50 1,30 1,10 4.7
Vuelco rigido 2,00 1,80 1,50 4.7

(*) Como valor del coeficiente de seguridad para la combinacion de acciones casi permanente, en situaciones transitorias y
de corto plazo, podra adoptarse el coeficiente de seguridad F, (véase apartado 2.10).

Ademas de estas comprobaciones, han de efectuarse las inherentes al proyecto del propio
muro de acuerdo con su tipologia®.

6.3.7. DRENAJE DE LOS ESTRIBOS

El efecto del agua en los movimientos de los estribos puede ser muy importante. De hecho, es
dificil encontrar algun comportamiento patoldgico en el cual el agua no haya jugado un papel im-
portante. Por este motivo, el drenaje del trasdos del estribo, en las soluciones de estribos cerrados,
y el drenaje de la base del terraplén, en las otras soluciones, debe considerarse con especial aten-
cion durante la fase de proyecto y durante la construccion (véase figura 6.4).

El drenaje de los muros cerrados suele hacerse mediante un dren vertical (ya sea realizado con
arena, con un geocompuesto o con otros procedimientos) en la cara del trasdds del muro, un co-
lector y un sistema de evacuacion al exterior (véase figura 6.4.a). Opcionalmente, si se desea una
mejor estética del paramento visto, se puede impermeabilizar el muro (juntas de construccién con
bandas impermeables y sellado del paramento del trasdos).

El drenaje de los muros de suelo reforzado puede conseguirse utilizando un material drenan-
te en su trasdosado, tal y como se indica en la figura 6.4.b.

El drenaje de los cimientos de los terraplenes puede hacerse mediante una disposicion ade-
cuada de materiales granulares, y drenes colectores como se indica en la figura 6.4.c. Para mas de-
talles véase epigrafe 6.8.4.

6.3.8. CuNAS DE TRANSICION EN TRASDOSES DE ESTRIBOS

El trasdds de los estribos resulta mas dificil de compactar que los rellenos normales, alejados
de las estructuras. Es una mala préctica iniciar los rellenos de trasdds sobre un terreno sin sanear
que puede presentar una compacidad reducida y a veces incluso restos o vertidos no controlados,
procedentes en ocasiones, de la propia actividad de construccion, depositados en la base de los re-
llenos de trasdds. Como consecuencia, pueden aparecer asientos diferenciales importantes en la
transicion relleno-estructura.

Para evitar ese defecto potencial, se recomienda limpiar y sanear bien la base donde ha de apo-
yarse el relleno de trasdos en la zona proxima al estribo (cuna de transicion) y realizarlo con mate-
riales granulares, que se compactan con mayor facilidad. En las zonas mas bajas, donde no se pue-

S Véase: Direccion General de Carreteras (1989): Manual para el proyecto y ejecucion de estructuras de suelo reforzado.
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DISPOSICIONES ESPECIFICAS PARA OBRAS DE CARRETERA

a) DRENAJE DE ESTRIBO CERRADO

bandas de estanqueidad
(opcionales)

«

mechinal

éen

(arena 6 geocompuesto)

colector

b) DRENAJE DE ESTRIBO DE SUELO REFORZADO

Terreno natural.

Linea de saneo. Abancalada cuando tg § > 0,1.
Drenes con salida transversal.

Material granular libremente drenante.
Pedraplén (no evolutivo) o suelo seleccionado
o adecuado (véase PG-3).

Eventual pilotaje (véase texto).

Relleno general.

Capas del firme.

ah 0D

(e o)

i

dren colector

c) DRENAJE DEL CIMIENTO DE UN TERRAPLEN CON ESTRIBO DURMIENTE

FIGURA 6.4. ESQUEMA DE DRENAJE DE ESTRIBOS

da compactar adecuadamente (zona M-1 en la figura 6.5) puede resultar conveniente tratar con ce-
mento el material granular empleando sistemas constructivos de firmes.

En todo caso se estard a lo dispuesto en el articulo 332, «Rellenos localizados», del Pliego de
Prescripciones Generales para Obras de Carreteras y Puentes (PG-3). En particular los materiales tipo
M-1, M-2 y M-3, de la figura 6.5, deberan cumplir las condiciones indicadas en dicho articulo®.

6 Véase: Orden FOM 1382/2002, de 16 de mayo (BOE del 11 de junio de 2002), por la que se actulizan determinados articulos
del pliego de prescripciones técnicas generales para obras de carreteras y puentes, relativos a la construccion de explanaciones,
drenajes y cimentaciones.
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CUNAS DE TRANSICION
a) ESTRIBOS CERRADOS

Capas del firme

2H L

b) ESTRIBOS ABIERTOS 74

Capas de firme

T - ]

D %;////é///

¢) MUROS DE SUELO REFORZADO

2H L

® ”’//////' '

NS

//

7 .

1. Linea de terreno natural. %

2. Linea desbroce y saneo.

H.  Altura del muro.

L. Ancho de la cufia en coronacién (L + 2H > 10 m)®.

M1. Material granular (tratado con cemento en su caso)®.

M2. Material granular (suelos adecuado o seleccionado, tratados con cemento en su caso) compactado hasta
una densidad relativa aproximada D, > 95% (y,> 0,95 Y, en el ntcleo; y,> yg,en coronacion)®.

M3. Suelo adecuado o seleccionado (y,2= 0,95 vz, en el nucleo; v, = yp,€n coronacion).

M4. Relleno general®.

) Gj existe losa de transicion de longitud L, segln el eje de la calzada soportada, debera cumplirse la condicién que dé lugar a una
mayor longitud (L + 2H) de coronacion de la cufa de transicion.

e [ +2H>10m
e L+2H>21L,

20 Véase articulo 332, «Rellenos localizados» del PG-3.
) Véanse articulos 330, 331 6 333 del PG-3, segun el caso.

FIGURA 6.5. ALGUNOS EJEMPLOS DE CUNAS DE TRANSICION

198



DISPOSICIONES ESPECIFICAS PARA OBRAS DE CARRETERA

6.3.9. PROTECCION DEL PARAMENTO EXTERNO

En las inmediaciones de los estribos han de interrumpirse las cunetas de drenaje, de recogida
de aguas superficiales. El desvio de estas cunetas debe hacerse cuidadosamente para evitar ero-
siones posteriores.

En el caso de estribos durmientes o de muros abiertos, resulta de especial importancia prote-
ger el relleno delantero, pues éste juega un papel estructural importante en el soporte del estribo.
La proteccion puede hacerse con alguno de los procedimientos siguientes (o con cualquier otro san-
cionado por la practica o justificado debidamente):

e Cubricion con escollera o mamposteria careada (encachado).
® Losa de hormigdn.
* Vegetacion de crecimiento forzado.

6.3.10. INSPECCION, AUSCULTACION Y CONSERVACION

Probablemente, los aspectos mas importantes del comportamiento de los estribos desde el
punto de vista geotécnico, y a su vez mas facilmente controlables, son el funcionamiento del siste-
ma de drenaje y los movimientos (véase 8.1.1.2).

La inspeccion del sistema de drenaje debe hacerse dentro del contexto del resto de los drena-
jes profundos de la obra. A estos efectos, los colectores de drenaje de los estribos deben tener las
salidas realizadas de tal forma que se facilite su inspeccion.

Las actividades de conservacion de los estribos deberan encuadrarse en el marco de las dife-
rentes inspecciones previstas en el Sistema de Gestion de Puentes, o programa que lo sustituya.

Desde el punto de vista geotécnico, puede resultar interesante controlar:

¢ Asientos. Mediante nivelacion.

¢ Desplazamientos horizontales respecto al tablero en al menos dos puntos de la junta co-
rrespondiente. Se pueden utilizar ternas de base, que proporcionan las dos componentes
del movimiento horizontal relativo, en caso necesario.

¢ Inclinacion. En aquellos estribos donde se esperen movimientos importantes, pueden co-
locarse al menos dos bases de medida para clinometro, para controlar el giro con res-
pecto a los ejes longitudinal y transversal de la estructura.

Capas de firme (P

-
Ll

-————————— apoyo

Ternas de bases para
la apertura de juntas.

2. Nivelacion.

3. Bases de clinédmetro.

FIGURA 6.6. EJEMPLOS DE POSIBLE AUSCULTACION DE UN ESTRIBO
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6.4. MUROS DE CONTENCION Y SOSTENIMIENTO

6.4.1. TIPOS DE MUROS DE CONTENCION Y SOSTENIMIENTO

Otras publicaciones’ de la Direccion General de Carreteras abordan de manera mas detallada
el analisis de la tipologia de muros. En este apartado de la Guia, Unicamente se consideran los mu-
ros de contencidon de hormigon en masa o armado. Los muros de suelo reforzado se consideran en
el apartado 6.5.

La eleccion, de una solucion de hormigdn frente a otro tipo de muro, es un tema principal-
mente econdmico. Normalmente, para alturas importantes (del orden de 5 m) resultard mas con-
veniente realizar estructuras de hormigdn armado.

A los efectos de esta Guia, se distinguen dos tipos de muro, de acuerdo con la mision que se
les encomiende:

a) Muros de contencion de desmontes.
b) Muros de sostenimiento (o de contencion de rellenos).

Los muros que contienen taludes de desmonte sin edificaciones u otras estructuras sobre su
coronacion, pueden sufrir algun desplazamiento sin que ello suponga una merma de la calidad de
servicio. Los que contienen rellenos sobre los que se construye después la calzada (también llama-
dos de sostenimiento) tienen una limitacion de movimientos mas severa; su movimiento puede in-
ducir un agrietamiento del firme.

6.4.2. RECONOCIMIENTO DEL TERRENO

Los muros de contencidn son estructuras que entranan cierto riesgo de rotura por fallo del te-
rreno, por lo que suelen exigir un reconocimiento detallado del cimiento y del material a utilizar en
su trasdos.

El reconocimiento geotécnico del cimiento de los mismos debe realizarse con ayuda de la car-
tografia geologica, en primera instancia, y después mediante un reconocimiento de detalle de la
zona de apoyo. Este Ultimo reconocimiento debe explorar el cimiento hasta una profundidad igual
o superior a la altura prevista en el muro, salvo que a menor profundidad se compruebe la exis-
tencia de roca sana, tal como se define en el epigrafe 3.6.8.

El reconocimiento hidrogeoldgico local (medida de niveles freaticos, censo de fuentes, etc.) re-
sulta de importancia capital en este tipo de estructuras, habida cuenta de la importancia del agua
en las acciones de empuje.

Para estudiar y definir la cimentacion de los muros de contencidn, es recomendable realizar los
reconocimientos geotécnicos segun perfiles transversales al muro. En esos perfiles, se debe explo-
rar el terreno por delante, debajo y detras del muro para poder preparar las secciones de verifica-
cién adecuadamente.

Es conveniente investigar el perfil correspondiente a la mayor altura de muro y otros perfiles
representativos. El nimero de perfiles a reconocer en detalle sera, como minimo, tres si el muro es
de menos de 50 m de longitud y debe incrementarse en un perfil mas por cada 20 m de longitud
adicionales. La heterogeneidad del terreno vy las dificultades previstas en la cimentacién pueden re-
querir la intensificacion de estos reconocimientos minimos. Véase apartado 3.6.

En muros de méas de 10 m de altura, la caracterizacidn del cimiento debe realizarse con, al me-
nos, tres puntos de reconocimiento por perfil. En cada perfil, y dependiendo de la homogeneidad
del terreno, puede ser suficiente la informacidén que se obtenga con un sondeo y dos calicatas. Con
la ayuda de otras técnicas de reconocimiento (geofisica, penetrdmetros, etc.) se debe completar e
interpolar la informacion que se obtenga de los sondeos de reconocimiento y de los ensayos de la-
boratorio que se realicen con las muestras obtenidas en ellos.

7 Véase: Direccion General de Carreteras (2002): Tipologia de muros de carretera.
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DISPOSICIONES ESPECIFICAS PARA OBRAS DE CARRETERA

trasdos

intradds
alzado
resguardo H = altura del muro
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talén tacon zapata |puntera

Terreno natural.

Linea de excavacion.

Plano de apoyo (a inspeccionar).

Drenaje de tradds.

Obra de salida del drenaje (inspeccionable).
Relleno de trasdos.

Cuneta de evacuacion de aguas superficiales.
Relleno de proteccién del pie.

Auscultaciéon (en su caso).

©CoONOOGO AN

FIGURA 6.7. ELEMENTOS DE UN MURO DE CONTENCION

6.4.3. EL EMPUJE DEL TRASDOS

El empuje de tierras sobre el trasdos de los muros de contencidén debe calcularse, de cara
al anélisis de los estados limite Ultimos del cimiento, utilizando la teoria de Coulomb para el em-
puje activo, y suponiendo que los rellenos artificiales que se utilizan para su trasdosado no tie-
nen cohesion.

Se entienden como situaciones normales aquéllas mas proximas a la situacion esperada y
como accidentales aquéllas en las que existen condiciones desfavorables que solo actuaran excep-
cionalmente.

Al empuje de tierras habria que sumar el empuje del agua que pueda existir en el trasdoés. A
esos efectos deberan considerarse dos hipotesis de calculo:

e Situaciéon normal: Funcionamiento correcto del sistema de drenaje.
e Situacidn accidental: Fallo del sistema de drenaje.

En la situacion normal, habra que contar con el rebajamiento del nivel fredtico como conse-
cuencia del correcto funcionamiento del sistema de drenaje. Cuando el mismo garantice que toda
la cufa activa se encuentre en seco, se podra admitir la inexistencia de empujes debidos al agua
sobre el trasddés del muro.

En la situacion accidental, y salvo justificacién en contra que avale otra forma de proceder, ha-
bria que suponer el fallo del sistema de drenaje, y por tanto que el muro es una barrera imperme-
able, y deducir la ley de empujes con esta condicion.

Si esta Ultima condicion resultara limitante en el dimensionamiento del muro, el Proyectista po-
dra disponer medidas de drenaje que garanticen de manera fehaciente una situacion mejor que la
recién descrita, y proceder en consecuencia.
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Por todo lo expuesto debera asegurarse la efectividad de los sistemas de drenaje del muro, tan-
to en su trasdds como en el interior de la cuna activa, disponiendo en consecuencia mechinales, dre-
nes profundos, geosintéticos, tubos porosos, etc., cuyo funcionamiento debera quedar garantizado
a lo largo de la vida util de la obra.

En algunos muros de contencidn de desmontes, el empuje que ha de suponerse en el muro
puede ser mayor que el empuje activo de Coulomb provocado por el relleno. El empuje de la la-
dera ha de estimarse por otros procedimientos vy, si resultara mayor que el anterior, considerar-
lo en los célculos. El empuje de la ladera a contener por el muro debe ser el necesario para do-
tar a la ladera de un coeficiente de seguridad global suficientemente amplio. En términos
generales, y salvo indicaciones especificas en otro sentido, una ladera se considera suficiente-
mente estable cuando el coeficiente de seguridad global, F, cumple lo establecido al respecto en
el apartado 4.4 de esta Guia.

6.4.4. COEFICIENTES DE SEGURIDAD

Los mecanismos de fallo a considerar en el proyecto de los cimientos de los muros de con-
tencion son los habituales en el proyecto de cimentaciones. Los coeficientes de seguridad mini-
mos recomendados son los indicados en la tabla 6.9, junto con los procedimientos de analisis
asociados.

TABLA 6.9. COEFICIENTES DE SEGURIDAD MINIMOS NORMALES PARA LAS CIMENTACIONES DE MUROS

HERE e COMBINACION COMBINACION e
ons i CARACTERISTICA  ACCIDENTAL LI
DE FALLO PERMANENTE(*) (APARTADO DE
ESTA GUIA)
Estabilidad global 1,50 1,30 1,10 44" 521
Hundimiento 3,00 2,60 2,20 45" 5.10?
Deslizamiento 1,50 1,30 1,10 4.6"
Resistencia horizontal 3,00 2,60 2,20 5.1212)
Vuelco plastico 1,50 1,30 1,10 4,70
Vuelco rigido 2,00 1,80 1,50 4.7

(*) Como valor del coeficiente de seguridad para la combinacion de acciones casi permanente, en situaciones transitorias y
de corto plazo, podra adoptarse el coeficiente de seguridad F, (véase apartado 2.10).

) Sélo en cimentaciones superficiales.

) S6lo en cimentaciones profundas.

En los muros que hayan de soportar las calzadas u otro tipo de estructuras, se debera com-
probar que los movimientos son admisibles.

Si la importancia de la obra y su trascendencia asi lo aconsejan, podran adoptarse coeficien-
tes de seguridad minimos superiores a los indicados. En los casos de menor riesgo, indicados en
el apartado 4.4 de esta Guia, podran adoptarse los coeficientes de seguridad reducidos que se in-
dican en la tabla 6.10.
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DISPOSICIONES ESPECIFICAS PARA OBRAS DE CARRETERA

TABLA 6.10. COEFICIENTES DE SEGURIDAD MIiNIMOS REDUCIDOS" PARA LAS CIMENTACIONES DE MUROS

HenEl O] COMBINACION COMBINACION e 2
ane G CARACTERISTICA ACCIDENTAL e
DE FALLO PERMANENTE(*) (APARTADO DE
ESTA GUIA)
Estabilidad global 1,30 1,20 1,05 44" 5212
Hundimiento 2,60 2,40 2,10 45" 5102
Deslizamiento 1,30 1,20 1,05 4.6
Resistencia horizontal 2,60 2,40 2,10 5.122
Vuelco plastico 1,30 1,20 1,05 47"
Vuelco rigido 1,80 1,60 1,40 47"

(*) Como valor del coeficiente de seguridad para la combinacion de acciones casi permanente, en situaciones transitorias y
de corto plazo, podra adoptarse el coeficiente de seguridad F, (véase apartado 2.10).

M Sélo en cimentaciones superficiales.

2 'Sélo en cimentaciones profundas.

(¢) Véanse condiciones de posible aplicacion en el apartado 4.4.

6.4.5. DEFINICION DE LA EXCAVACION Y DEL DRENAJE

El Proyecto de construccidn de un muro requiere la definicion de los planos de excavacion del
cimiento. Dichos planos deben recogerse en el Proyecto de construccién a escala E=1/100 o mas de-
tallada. En estos planos se indicaran los taludes de excavacion temporales que deben utilizarse y
las medidas de contencidn provisionales a que haya lugar para poder excavar con la debida segu-
ridad. A titulo orientativo, en el epigrafe 6.2.4, se indican taludes recomendables para este tipo de
excavaciones provisionales. Se recuerda, tal como se indica en 6.2.4, que los productos de excava-
cién que puedan incidir negativamente en el medio ambiente, y mermar la estabilidad de las obras,
deben ser depositados en vertederos.

El Proyecto de construccion de un muro, requiere la definicion previa del drenaje de la zona de
apoyo. Esa definicion se realizara en planos a escala E = 1/100 o mas detallada y con la ayuda de
las secciones y detalles (tipos de dren, obras de salida de los drenajes, etc.) que se requieran para
su completa ejecucién.

La descripcion de esta parte de la obra, especifica para cada uno de los muros, debe abordar-
se en el Pliego de Prescripciones Técnicas Particulares del Proyecto de construccion donde, ademas,
figurara el procedimiento de comprobacion de las condiciones de cimentacion durante la obra, y los
criterios de aceptacidn correspondientes.

6.4.6. COMPROBACION DE LAS CONDICIONES DE APOYO

La comprobacion de que, al excavar y acceder al plano de cimentacién de muro, se encuen-
tran unas condiciones del terreno similares a las previstas en proyecto debe ser un aspecto especi-
fico del control de ejecucion.

El control a realizar dependera del tipo de terreno en cuestion.

a) Terrenos rocosos: Puede ser suficiente la cartografia geologica de la excavacién y su re-
conocimiento geofisico a lo largo de la excavacion del muro. En muros de altura superior
a 5 m puede ser necesario realizar una clasificacion geomecanica de la roca. Para muros
de altura superior a 10 m el procedimiento de verificacién debe incluir ensayos de labora-
torio (resistencia de las juntas mas criticas y de la matriz rocosa) salvo que, en el Proyec-
to, se haya justificado previa y especificamente, que la seguridad es suficiente sin efectuar
este tipo de comprobaciones.
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b) Suelos firmes: En suelos firmes se recomienda inspeccionar el cimiento tras su apertura, y
aceptarlo en funcion de ensayos de contraste especificos. Entre ellos se pueden citar la deter-
minacién de densidades y humedades naturales del cimiento, los ensayos de placa de carga,
los reconocimientos geofisicos (sismica de refraccion) u otros adecuados para confirmar, con
datos objetivos concretos, que las condiciones de cimentacion son similares a las previstas.

Lo indicado en los apartados a) y b) anteriores no es de aplicacién en muros que tengan ci-
mentacion profunda. En estos casos, la aceptacion de la cimentacion debe basarse en los datos de
control de ejecucion de los pilotes, y en los ensayos posteriores de integridad que hayan sido es-
pecificados en su caso en el Proyecto.

6.4.7. PROTECCION DEL CIMIENTO

Los cimientos de los muros de fabrica deben su resistencia, aunque sea parcialmente, al ente-
rramiento de la zona delantera de su cimentacion (o puntera). Por ese motivo las zapatas (cimenta-
ciones superficiales) y los encepados (en las cimentaciones profundas) deben quedar protegidos
contra un eventual descalce.

En general, para garantizar la permanencia de la proteccion del cimiento, basta con especificar, y
construir un relleno de tierras que puede estar formado con las mismas que se excavaron durante la
construccion. En aquellos casos en los que sea previsible un fenémeno erosivo (cauce fluvial, zonas in-
undables, etc.), el proyecto de la proteccion del cimiento requerira un estudio especifico, y la definicion
del tipo de proteccion mas adecuado (escollerado, gaviones, escolleras hormigonadas, etc.).

En la figura 6.7 pueden observarse algunos de los aspectos recién mencionados.

6.4.8. INSPECCION, AUSCULTACION Y CONSERVACION

Los principales aspectos a controlar en los muros de contencidn, desde el punto de vista geo-
técnico, se refieren al drenaje y a los movimientos de los mismos (véase 8.1.1.3).

Para confirmar el funcionamiento correcto del drenaje, en general, es suficiente con la compro-
bacion de la continuidad de los drenes. A estos efectos, el proyecto debe disponer el trazado, los dia-
metros y las salidas del drenaje y su recogida, con amplitud suficiente para su inspeccion posterior.

En obras de contencidn cuya seguridad esté basada en una cierta hipotesis de presiones in-
tersticiales en el cimiento, puede ser necesario en algun caso disponer una auscultacion piezomé-
trica, ya sea con piezometros abiertos o puntuales (véase epigrafe 8.1.2).

El control de movimientos mas sencillo consiste en la nivelacion de la coronacion de muro. En
el caso de que se determine la necesidad o conveniencia de auscultacion de los movimientos de un
muro resultard del maximo interés la instalacion de referencias fijas en su cabeza, de manera que
se pueda renivelar en cualquier momento.

Pueden instalarse ademas, referencias de colimacion (una al menos, en cada modulo estruc-
tural) y medidores de apertura de juntas en cada una de ellas en su caso.

Ademas de lo especificado en el presente epigrafe, también sera de aplicacion cuando proce-
da lo referido en 6.2.7 y 6.3.10.

6.5. MUROS DE SUELO REFORZADO

Los muros de suelo reforzado se pueden construir con paramentos verticales cuando se utili-
za la técnica de la «tierra armada» con flejes metalicos. Cuando las tierras se refuerzan con geo-
compuestos (geotextiles o geomallas) los paramentos pueden llegar a ser subverticales.

Los elementos esenciales de estos muros son los que se indican en la figura 6.8. La cimenta-
cion suele establecerse sobre un plano horizontal cuya anchura es del orden del 60 al 80% de la al-
tura, (B=0,6H a 0,8H) dependiendo de la calidad del cimiento, de la resistencia del cuerpo del muro
y del empuje a contener. Para el apoyo de las piezas del paramento (tierra armada) o para apoyo
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i

resguardo resguardo
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Terreno natural.

Linea de excavacion.

Zapata de cimentacion (apoyo de piezas poligonales «escamas» o encofrado).
Cuerpo del muro.

Drenaje interno.

Recogida de aguas del drenaje interno (lateral o bajo el cimiento).

Drenaje de escorrentia superficial.

Proteccion del pie.

Auscultacion (en su caso).

Altura del muro.

Ancho de la base del muro.

WTITOXP®NDOEWN =

FIGURA 6.8. ELEMENTOS DE LOS MUROS DE SUELO REFORZADO

de los encofrados que ayudan a la construccion (muros de geotextiles), suele construirse un pe-
queno zbcalo de hormigon en la zona delantera del cimiento.

Los elementos de drenaje interno y del drenaje exterior, las protecciones del pie y las conten-
ciones provisionales de las excavaciones necesarias para preparar el cimiento son semejantes a los
de los muros convencionales hasta aqui referidos.

El reconocimiento geolodgico y geotécnico necesario para proyectar este tipo de muros es igual
que el especificado en 6.4.2. para los muros de fabrica. Los métodos de anélisis para evaluar la se-
guridad pueden ser los mismos, y los coeficientes de seguridad exigibles son también iguales.
Véanse epigrafes 6.4.3. y 6.4.4.

Los muros de suelo reforzado pueden presentar unos modos de fallo estructurales especificos
denominados de «estabilidad interna» (rotura de los refuerzos, fallos por adherencia suelo-refuer-
zo, rotura del paramento, etc.), que no constituyen el objeto de esta Guia®.

Se quiere llamar especialmente la atencion sobre uno de los modos de fallo mas frecuente en
este tipo de estructuras: el fallo por falta de estabilidad global que se ilustra en la figura 6.9. Los fa-
bricantes de los elementos de construccion de estos muros no suelen incluir en sus disefos ninguna
garantia contra este modo de fallo que fundamentalmente depende de la propia configuracion del em-
plazamiento. La forma de analizar la estabilidad global se considera en el apartado 4.4 de esta Guia.

Los muros de suelo reforzado pueden fallar cuando son construidos a media ladera sin las pre-
cauciones suficientes que aseguren su estabilidad frente a todos los modos de fallo, particularmente
el de estabilidad global indicado en la figura 6.9.

6.5.1. PRECAUCIONES PARA ASEGURAR LA ESTABILIDAD

Para que el muro sea estable, es necesario realizar un proyecto correcto, una construccién acor-
de con el Proyecto y una vigilancia de la obra durante y después de la construccién.

Para proyectar correctamente, es necesario disponer de datos suficientes del terreno de apo-
yo de la cimentacion, tanto relativos a la estructura y resistencia del terreno, como al régimen hi-
drogeoldgico local. Quiere remarcarse que el conocimiento de los datos necesarios (resistencias de

8 V/éase: Direccion General de Carreteras (1989): Manual para el proyecto y ejecucion de estructuras de suelo reforzado.
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FIGURA 6.9. ESQUEMA DE UN EJEMPLO DE FALLO POR INESTABILIDAD GLOBAL
DE UN MURO DE SUELO REFORZADO

cada formacion del terreno bajo el muro, en la posible zona de afeccidn y posiciones del nivel pie-
zométrico) puede requerir la auscultacion previa de las laderas.

En la fase de proyecto, los calculos y comprobaciones que se efectien deben cubrir la posibi-
lidad de existencia de zonas débiles y la eventual existencia de presiones intersticiales altas. A fal-
ta de datos fehacientes, es necesario hacer hipotesis suficientemente conservadoras.

En ocasiones, resulta de buena practica no construir muros en zonas donde la calidad del ci-
miento no quede suficientemente garantizada, o donde las posibles presiones del agua intersticial

no puedan ser suficientemente acotadas. Soluciones alternativas como la construccion de una es-
tructura exenta, tipo puente, pueden ser mas convenientes en tales casos.

Uno de los factores que mas afectan a la estabilidad de los muros construidos a media ladera
es el resguardo o distancia horizontal entre el borde externo de la cimentacion y el talud natural del
terreno (véase figura 6.10). Cuanto mayor sea el resguardo, mayores seran las garantias de estabi-

lidad; las posibles lineas de rotura han de presentar mayor longitud, y probablemente movilizaran
zonas mas resistentes al encontrarse a mayor profundidad en la ladera.

Disponer en Proyecto resguardos amplios es costoso, pues no sélo aumentan las excavacio-
nes necesarias, sino que también aumentan la altura del muro a construir. El estudio del resguardo
necesario es fundamental en estos muros cuando se construyen en laderas con cierta inclinacion.
Tal estudio debe realizarse con los mismos criterios y procedimientos indicados en el apartado 6.4.

Los muros de tierra armada o tierra reforzada con geocompuestos no ofrecen, a priori, ninguna ven-
taja en cuanto a seguridad frente a otras soluciones mas convencionales.

Aunque el coste de los muros se incremente considerablemente con la altura®, deben cons-
truirse los muros con resguardos amplios para la altura de que en cada caso se trate, de manera
que tengan los margenes de seguridad minimos que se exigen en esta Guia.

La altura del muro, H, es siempre mayor que la diferencia de cotas, A, entre la calzada y el te-

rreno, particularmente cuando el cimiento exige un resguardo importante, R, para garantizar la es-
tabilidad (véase figura 6.10).

® Véase: Direccion General de Carreteras (2002): Tipologia de muros de carretera.
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altura=H

L1

altura H* > H

resguardo R* > R

FIGURA 6.10. RESGUARDO EN LA CIMENTACION DE MUROS DE SUELO REFORZADO

“

Durante la construccion debe verificarse que los resguardos y las calidades del terreno de ci-
mentacion son acordes con lo previsto en Proyecto. En el epigrafe 6.4.6. se formulan algunas reco-
mendaciones en este sentido.

6.5.2. PRECAUCIONES PARA EVITAR EL AGRIETAMIENTO DEL FIRME

Los muros de suelo reforzado pueden resultar bastante deformables y es posible que, como
consecuencia de dicha deformacion, se produzca agrietamiento de la superficie del firme'™
(véase figura 6.11).

firme
grieta

prolongacion de armaduras
para atenuar el agrietamiento

resguardo \
|

zapata de cimentacion

FIGURA 6.11. FORMACION DE UNA POSIBLE GRIETA DE TRACCION EN MUROS
DE SUELO REFORZADO

10 E| agrietamiento del firme por fatiga estructural se encuentra fuera del alcance de esta Guia.
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Cuando se dé esa circunstancia, se puede paliar el efecto, por ejemplo, retrasando la coloca-
cién del firme, o prolongando las armaduras del muro a zonas donde una grieta potencial sea me-
nos perniciosa.

El calculo de la deformacion de un muro de suelo reforzado puede abordarse, al menos de for-
ma aproximada, con procedimientos sencillos, tales como los que se indican en esta Guia para es-
tructuras rigidas, para evaluar los movimientos debidos al giro y al desplazamiento horizontal del
cimiento. En estas estructuras, ademas, ha de anadirse la deformacion del propio muro, que puede
inducir un desplazamiento relativo entre la calzada y el cimiento dado por la ecuacion siguiente:

W 1l+v
s =["yk" " Yan
0 b E

Donde:

d,,, = Desplazamiento relativo entre calzada y cimiento del muro debido al trasdosado del mis-
mo.

v = Peso especifico del cuerpo del muro.

K = Coeficiente de empuje. Para 6 > H/500 y materiales de relleno seleccionado, se puede su-
poner la condicion activa (K= K,). En otros casos se debe suponer el empuje al reposo
(K=K,).

b= Ancho del muro a la altura h.

E, v = Constantes elasticas del cuerpo del muro (mddulo de elasticidad y coeficiente de Poisson).

h = Coordenada vertical de referencia.

H = Altura total del muro (véase figura 6.8).

El valor de E se puede obtener mediante ensayos de placa de carga. El valor de v se puede su-
poner, en general, igual a 0,35.

El desplazamiento mencionado en el parrafo precedente, 3, corresponde al que se produciria
durante el trasdosado del muro. El desplazamiento diferido, después de la puesta en obra del fir-
me, sera una fraccion del anterior (fluencia), a anadir al que se debe a la deformacién del cimiento.
Es decir, puede considerarse:

o=0,0,+0.0,

Donde:

0,, = Pardmetro adimensional de fluencia del relleno del muro que, a falta de informacion es-
pecifica, se puede suponer:

0,=0,2  Muros construidos con suelos seleccionados o rocas durables.
o,=05  Muros construidos con suelos adecuados o rocas evolutivas' (pizarras, mar-
gas, etc.).

o, = Parametro adimensional de fluencia del cimiento que, a falta de informacion especifica, se
puede suponer:

0 Rocas o suelos muy firmes (g, > 1 MPa).
0,1 Suelos granulares.
0,2 Suelos cohesivos.

O
O
O

d,, = Desplazamiento de construccion, debido al trasdosado.
3, = Desplazamiento en coronacion, debido a la deformabilidad del cimiento.

" Unicamente cuando el Proyecto contemple especificamente el uso de dichos materiales para este fin, que en general nun-
ca son convenientes.
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Los muros de suelo reforzado de mas de 5 m de altura deben incluir, en su Proyecto, una esti-
macion del desplazamiento relativo cimiento-calzada que pueden sufrir después de la construccion.
Esa estimacion servira de base para contrastar posteriormente los datos de auscultacion en su caso.
Movimientos mayores podrian ser sintoma de alguna patologia del muro que habria que investigar.

6.5.3. INSPECCION, AUSCULTACION Y CONSERVACION

Durante la construccion y explotacion de la obra, deben controlarse los muros y realizarse al-
gunas operaciones de inspeccién y conservacion que, en lineas generales, y en lo que se refiere al
cimiento, son practicamente iguales que en los muros de fabrica (véanse epigrafes 6.4.7 y 6.4.8).

Respecto a la auscultacion se estara a lo especificado en 8.1.1.4.

6.6. PASOS INFERIORES

Los pasos inferiores son en general estructuras rigidas enterradas en las que el peso del te-
rreno sobre su techo es la accion predominante.

A efectos de esta Guia pueden clasificarse en abiertos o cerrados, y de paramentos practica-
mente rectos o curvilineos.

e Portico: Estructura abierta de paramentos sensiblemente rectos.

¢ Arco: Estructura abierta de paramento curvilineo.

e Marco: Estructura cerrada de paramentos sensiblemente rectos.

e Tubo: Estructura cerrada de directriz curvilinea, generalmente circular.

Segun el criterio adoptado en esta Guia, la funcién fundamental de los tubos es la de drenaje
transversal, en tal caso deberan estudiarse segun se especifica en el apartado 6.7.

Atendiendo Unicamente a la luz libre del vano mayor, L, las obras de paso, a efectos de la Di-
reccion General de Carreteras'? se clasifican en:

TABLA 6.11.  CLASIFICACION DE LAS OBRAS DE PASO, EN FUNCION DE LA LUZ DEL VANO MAYOR

TIPO DE OBRA DE PASO TAJEA ALCANTARILLA PONTON PUENTE

Luz del vano mayor (L, en m) L<1 1<L<3 3<L<10 L>10

Los datos del terreno, necesarios para analizar las cimentaciones de estas estructuras, son se-
mejantes a los relativos a las cimentaciones de estribos de puente. En ese sentido, son aplicables
tanto las recomendaciones generales que se formulan en la Parte 3 de esta Guia, como las especi-
ficas del epigrafe 6.3.1.

6.6.1. CARGAS SOBRE LA ESTRUCTURA

A efectos de realizar los calculos de comprobacién de la cimentacién que mas adelante se in-
dican, la carga total que actla sobre el terreno de apoyo de los marcos, porticos y arcos enterra-
dos, se calculara por unidad de longitud (normal al plano de la figura 6.12) segun se indica a con-
tinuacién. Para ello, debera considerarse como «estructura» no solo la estructura en si, sino también
el terreno inmediato inscrito en el rectdngulo de calculo B - H (véase figura 6.12).

12 Véase: Direccion General de Carreteras (2000): Obras de paso de nueva construccién. Conceptos generales.
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ARCO MARCO

a)

FIGURA 6.12. ARCO Y MARCO

Carga sobre el techo: La carga total por unidad de longitud (normal al plano de la figura
6.12) que actla sobre el techo se puede estimar mediante la expresion:

B=W+(p*+q*+r)-B

Donde:

P, = Carga total sobre el plano del techo.
W, = Peso de las tierras sobre la vertical del techo: rectangulo B - D.
p* = Presion media sobre el techo debida a la presion p, ejercida sobre la superficie del te-
rreno.
g* = Presion media sobre el techo de la estructura debida a la carga puntual Q, ejercida
sobre la superficie del terreno.
r=Presidn uniforme sobre el techo debida al rozamiento negativo.
B = Anchura del techo de calculo de la obra de fabrica enterrada.

El peso de las tierras sobre la vertical del techo se conoce también conocido como carga
geostatica y se puede estimar mediante la expresion:

VVlzl}/ap.B.D

Donde:

Y.» = Peso especifico aparente medio del relleno de tierras entre la superficie y la profun-
didad D.
B = Anchura del techo de célculo de la obra de fabrica enterrada.
D = Profundidad techo de célculo de la obra de fabrica enterrada.

Las cargas sobre la superficie del terreno ya sean presiones producidas por cargas unifor-
mes p, 0 por o cargas puntuales Q, producen sobre el plano del techo una fuerza que pue-
de calcularse mediante la teoria de la elasticidad suponiendo que el terreno es homogé-
neo, isotropo y elastico e ignorando la perturbacién tensional que induce la presencia de
la estructura enterrada. Cuando este aspecto sea critico, sera preciso realizar un modelo
numeérico que permita evaluar con mas precision el efecto de estas acciones.

En general, se considera suficientemente aproximado suponer los siguientes valores para
representar el efecto de las sobrecargas que puedan asimilarse a presiones aplicadas so-
bre una cierta anchura de la calzada.
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Donde:

p* =Presion media sobre el techo debida a la presidn p, ejercida sobre la superficie del terreno.
p =Presidn sobre la superficie.

A =Ancho de la zona cargada en sentido perpendicular a la seccidn plana en estudio.

D =Profundidad del plano del techo desde la superficie (véase figura 6.12).

Del mismo modo, al menos en primera aproximacion, el efecto sobre el techo debido a una
carga vertical concentrada en superficie puede estimarse mediante la expresion siguiente,
valida para obras suficientemente profundas (D> B).

_ 20
" nD?

q* para D > B

Donde:

g* = Presion media sobre el techo de la estructura debida a la carga puntual Q, actuante so-
bre la superficie del terreno.

Q = Carga puntual sobre la superficie del terreno.

D = Profundidad del plano del techo desde la superficie (véase figura 6.12).

Cuando sea necesario un calculo mas preciso, deben utilizarse otros procedimientos de eva-
luacidn del efecto de las cargas superficiales que se encuentran fuera del alcance de esta Guia.

El rozamiento negativo en cada una de las caras verticales laterales (T, en la figura 6.13)
produce sobre el plano del techo una compresion media adicional que puede estimarse me-
diante la expresion siguiente™:

2

H\ 1 D
r:’}/ap D+E '?30,3"}/@'?

¥ El rozamiento negativo produce un aumento de presion vertical que comprime la columna de suelo situada sobre el
techo y provoca un asiento adicional en superficie, As;, que puede estimarse mediante la expresion:

r

.—.D
Er

As, =

| =

Donde:

E,.= Mddulo de deformacion del relleno sobre el techo.
r= Valor medio de la compresion inducida al nivel del techo de la estructura.

La formula anterior supone un crecimiento lineal de la compresién inducida por el rozamiento negativo con la profundi-
dad. Las columnas de suelo adyacentes a esta central experimentan una descarga semejante.

De forma similar, el aumento de asiento provocado por la compresion del relleno que se coloco en el trasdds de la obra
de fabrica (véase figura 6.13) puede estimarse mediante una expresion similar a la anterior:

Donde:

E,=Méodulo de deformacion del relleno de trasdds (cufia de transicion).

Un valor aproximado de r, puede obtenerse haciendo compatibles ambos asientos (As, = As, - As,) para obtener la for-
mula que se especifica en el texto. La limitacion indicada procede de la estimacion del valor del rozamiento negativo maxi-
mo, que se puede tomar como:

1
2
T <5yapD K, -tgé

Donde:

K, = Coeficiente de empuje al reposo. En general puede suponerse K, =0,6.
& = Desviacion respecto a la normal a los mismos, del empuje en los planos verticales.

Tomando como valor aproximado del producto K, tgd = 0,3 se obtiene el valor maximo de r indicado en el texto:

2-T, D?
Tax 2720’3')/@'?
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FIGURA 6.13. ESQUEMA DE ACCIONES EN UNA OBRA ENTERRADA

Donde:

D E, ) .
f= 1+ — . —; factor adimensional.
H E,

E,.=Modulo de deformacion del relleno sobre el techo (rectangulo B- D).
E,=Modulo de deformacion del relleno de trasdds (cuna de transicion).

Carga en los hastiales: La presidon horizontal sobre los hastiales puede calcularse supo-

niendo la condicién de empuje al reposo. En general se considera suficientemente aproxi-
mado utilizar la expresion siguiente:

E= IOH [Yop(D+2)+ p*+q¥IK, - dz

Para una situacion de trasdés homogéneo conduce a:
H
E=\7, D+? +p*+ q*|K,-H

Donde:

K, = Coeficiente de empuje al reposo.

p* = Presién media sobre el techo debida a la presion p, ejercida sobre la superficie del te-
rreno.

g* = Presion media sobre el techo de la estructura debida a la carga puntual Q, ejercida so-
bre la superficie del terreno.

A efectos del célculo de la cimentacidén conviene suponer que existe una componente ver-
tical del empuje sobre los hastiales, T, cuyo valor puede estimarse mediante la expresion:
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T=E-tg¢

Lo que produce una compresion media adicional en el cimiento de valor:

2T

no =L —06ly, [+ )4 prags|Z
_B_’,J/ap 2 V4 qB

Donde se supone que el valor K, - tg ¢ = 0,3, es una aproximacién razonable.

¢) Carga media sobre el cimiento: Los calculos precedentes permiten estimar la carga media
sobre el cimiento que resulta:

Wi+ W,
O'=T+p*+q*+r+AG

Donde:

o = Presion media sobre el terreno de cimentacion.
W, = Peso de tierras sobre el plano del techo, contenidos en el rectangulo B - D.
W, = Peso de la estructura y de las tierras contenidas en el rectdngulo B H.
B = Ancho de la cimentacion.
H = Altura de la obra de fabrica.
p* = Presidon media sobre el techo debida a la presion p, ejercida sobre la superficie del
terreno.
g* = Presién media sobre el techo de la estructura debida a la carga puntual Q, ejercida
sobre la superficie del terreno.
r=Presion media sobre el techo producida por el rozamiento negativo del relleno del
rectangulo B D.
Ao = Presion inducida por el rozamiento negativo en los hastiales del relleno del trasdos
de la obra de fabrica.

Este procedimiento simplificado no debe aplicarse directamente en aquellos casos en los que
el problema analizado sea critico (efecto de la compactacion en trasdoses de hastiales de estructu-
ras muy someras, etc.).

Asimismo la distribucion de presiones sobre el techo y sobre el cimiento pueden no ser uni-
formes, por lo que cuando este aspecto resulte de interés (estructuras especialmente flexibles) se
recomienda realizar calculos especificos de interaccion suelo-estructura cuya descripcion se en-
cuentra fuera del alcance de esta Guia.

6.6.2. TIPO DE CIMENTACION

La cimentacion de marcos, porticos y arcos sera, en general, de tipo superficial. Unicamente
en aquellos casos en los que el terreno de cimentacidn no tenga la capacidad de soporte suficien-
te, se debera proyectar una cimentacion pilotada en el caso de porticos y arcos, segun se indica en
el presente epigrafe.

Las cimentaciones directas (o superficiales), a su vez, pueden ser abiertas (zapatas corridas) o
cerradas (losa). La eleccion de uno u otro tipo depende de la calidad del cimiento.

Es posible, con disposiciones especiales (juntas proximas y disposicion de contraflechas), ci-
mentar este tipo de estructuras mediante losa continua incluso con asientos en torno a los 20 cm.

Cuando el terreno de apoyo sea heterogéneo y se esperen asientos diferenciales, puede que sea
conveniente realizar una cimentacion profunda aunque el asiento antes definido no alcance los 20 cm.
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En ocasiones, puede ser recomendable realizar cimentaciones diferentes a lo largo de la es-
tructura en funcién de la calidad del terreno. Si este fuera el caso, la estructura debe estar clara-
mente separada, mediante juntas en las zonas de cambio de tipo de cimentacion.

Antes de proceder a la cimentacion profunda de este tipo de obras, es recomendable estudiar
la posibilidad de llevar a cabo algun tratamiento del terreno (véase Parte 7) que reduzca los asien-
tos esperados.

Para el célculo de las cimentaciones de marcos, porticos y arcos, deberan tenerse en cuenta
los siguientes aspectos:

a) Cimentacion superficial de estructuras abiertas: El Unico estado limite Ultimo que ha de
analizarse es el correspondiente al hundimiento. La carga unitaria de hundimiento se debe
determinar segun lo estipulado en el apartado 4.5 de esta Guia. A esos efectos se tomara,
como profundidad de cimentacion la diferencia de cotas, d, entre el plano inferior de la ci-
mentacion y la superficie interna del paso (véase figura 6.12).

El coeficiente de seguridad exigible frente al hundimiento, sera con caracter general el de-
terminado en la tabla 4.7.

b) Cimentacion superficial de marcos: En estos casos, con la cimentacion mediante losa
continua, no es preciso en general analizar ningun estado limite ultimo de fallo del
cimiento.

¢) Cimentacion profunda: Teniendo en cuenta las consideraciones efectuadas a este res-
pecto en el presente epigrafe (caracter excepcional de este tipo de solucion en porti-
cos y arcos, y la necesidad de estudiar previamente la posibilidad de efectuar un
tratamiento de mejora del terreno), en el caso de cimentaciones profundas, el Unico es-
tado limite dltimo que ha de analizarse es el de hundimiento. Para ello se seguira la
metodologia expuesta en el apartado 5.10 de esta Guia. Para el calculo estructural de
los pilotes se tendran en cuenta los esfuerzos parasitos que se describen en el aparta-
do 5.6.

6.6.3. ESFUERZOS EN LA CIMENTACION (INTERACCION)

Las cimentaciones mediante zapatas corridas, ya sean superficiales o mediante pilotes (ana-
diendo las riostras correspondientes), deben analizarse desde el punto de vista estructural, supo-
niendo que su asiento es uniforme en una seccion plana y que la reaccién de terreno es homogé-
nea (cimentacion superficial), o que las cargas de los pilotes situados en una misma seccion
transversal sean iguales (si hay varios pilotes en la seccion de estudio).

Las cimentaciones en losa pueden estudiarse del mismo modo pero, en ocasiones, ello pue-
de conducir a disenos excesivamente robustos. Es, por lo tanto, recomendable analizar el efec-
to de interaccion suelo-estructura en las losas de cimentacion de estas obras. En el apartado 4.9
se indican algunas recomendaciones para modelar el comportamiento deformacional del terre-
no bajo losas que apoyan directamente, y en el apartado 5.13 se indican algunas ideas acerca
de la deformabilidad vertical de los pilotes, que pueden ser de utilidad en estos célculos de inter-
accion.

6.6.4. CuUNAS DE TRANSICION
Las obras enterradas, en general, asientan menos que los terraplenes de acceso y normalmente

suponen un «punto duro» que puede afectar al trafico.

Para evitar ese posible inconveniente se recomienda lo siguiente:
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e Sanear el terreno en los laterales de estas obras antes de proceder al trasdosado.

¢ Iniciar el relleno de trasdos con un material facilmente compactable hasta que se consiga
una anchura de al menos de 3 m. Se requiere que dicho material sea granular y puede re-
sultar conveniente tratarlo con cemento empleando sistemas constructivos de firmes.

¢ Construir los rellenos del entorno inmediato a la obra con materiales granulares y del en-
torno préximo con suelos seleccionados o, en ambos casos, con materiales de menor de-
formabilidad diferida que los mencionados.

En la figura 6.14 se indican algunas tipologias adecuadas para las cufas de transicion'. En
todo caso se estara a lo dispuesto por el articulo 332, «Rellenos localizados» del Pliego de Pres-
cripciones Técnicas Generales para Obras de Carreteras y Puentes (PG-3)'. En particular los mate-
riales tipo M-1, M-2 y M-3 de la figura 6.14 deberan cumplir las condiciones indicadas en dicho ar-
ticulo. Debera asimismo disponerse un sistema de drenaje en el contorno exterior de la estructura,
tal y como se indica en la figura 6.12.

/.//, / Q>1
e A%%///’//l B
e

% '

,,/////'/)/-.

M1. Material granular (tratado con cemento en su caso —véase texto al respecto en el epigrafe 6.3.8).

M2. Material granular (suelo adecuado o seleccionado con y,> 0,95 vy, 0 valor fijado en el articulo 332 del PG-3).

M3. Relleno con material adecuado o seleccionado (y,= vp, coronacion, y,= 0,95 vy, resto de zonas, o valor fijado en el
articulo 332 del PG-3).

M4. Relleno general (véanse articulos 330, 331 6 333 del PG-3, segun el caso).

Dimensiones:

H,21m

L,23m

L, >B/4

L,>B

Li+L,>210 m

Nota: El espesor H, debera ser:

¢ Hasta la explanada si D/B<A1

e H=2m si1<D/B<5

e H=0m si D/B>5

FIGURA 6.14. EJEMPLOS DE CUNAS DE TRANSICION EN UNA ESTRUCTURA ENTERRADA
(ARCO, MARCO O PORTICO)

4 Si bien la figura 6.14 recoge el caso particular de un arco, lo indicado en la misma puede hacerse extensivo a efectos de
zonificacion de las cunas de transicion en marcos y porticos.

5 Véase: Orden FOM 1382/2002, de 16 de mayo (BOE del 11 de junio de 2002), por la que se actualizan determinados articu-
lo del pliego de prescripciones técnicas generales para obras de carreteras y puentes, relativos a la construccion de explanacio-
nes, drenajes y cimentaciones.
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6.6.5. DRENAJE

El drenaje, cuyo fallo puede crear un incremento del empuje y, como consecuencia, una ma-
yor solicitacion estructural, debe disponerse salvo en aquellos casos en los que no sea previsible la
existencia de agua en el trasdos.

Hay que considerar especialmente aquellos casos en los que el paso inferior se establece so-
bre un antiguo curso de agua. Las aguas, en ese caso, deben quedar perfectamente encauzadas
y, ademas, en prevision de posibles defectos del encauzamiento se debe proyectar un drenaje de
la solera. Los antiguos cursos de agua pueden ser origen de subpresiones en la solera que con-
viene evitar.

6.6.6. EJEcuciOn

La ejecucion de los cimientos de marcos, porticos y arcos debe realizarse cuidando especial-
mente los siguientes aspectos especificos.

6.6.6.1. Homogeneidad del terreno de apoyo en las cimentaciones directas

El proyecto de este tipo de cimentaciones se realiza normalmente analizando sélo algunas sec-
ciones planas de la obra. Esto implica cierta homogeneidad del apoyo en sentido longitudinal. En
obra debe confirmarse, mediante datos objetivos, que el apoyo es suficientemente homogéneo.
Para ello se requiere utilizar alguna de las técnicas de reconocimiento (cartografia del cimiento y en-
sayos de sismica de refraccidon en cimientos rocosos o ensayos de placa de carga, en cimientos so-
bre suelos firmes).

Con los datos que se obtengan se debe realizar una estimacion de los asientos diferenciales
maximos esperables. Si estos valores superan el 80% de los asientos maximos admisibles citados
en el epigrafe 6.6.2, debe procederse a eliminar la causa de la falta de homogeneidad o a adecuar
el diseno de la cimentacion.

6.6.6.2. Limpieza de la zona de apoyo

Tanto con caracter general, como muy especialmente cuando el cimiento esté afectado por al-
gun curso de agua, ha de vigilarse especialmente la limpieza del fondo de excavacion y el achique
de las aguas que puedan afluir a las mismas.

En obras de gran profundidad de enterramiento, los cimientos pueden resultar fuertemente
comprimidos vy, por dicho motivo, debe procurarse una buena limpieza del cimiento, ya que estas
estructuras son bastante sensibles a los asientos locales.

Las zonas de achique de agua (pozos o pocetes) deben realizarse fuera de los apoyos. Si du-
rante alguna fase de la obra hubiese existido algln pozo en las zonas a cubrir con hormigon, se de-
beran sanear bien antes del hormigonado, colocando el achique fuera de la zona a cubrir.

6.6.6.3. Auscultacion de asientos y convergencias

Se procedera a la auscultacion de este tipo de obras cuando se determine especificamente la
necesidad de tales medidas, segun se determina en el epigrafe 8.1.1.

Los pasos inferiores pueden auscultarse (véase 8.1.1.5) con relativa facilidad mediante los dos
elementos principales que siguen:

¢ Control de asientos del cimiento.
¢ Medida de convergencias.
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Los puntos de nivelacién que se dispongan en su caso para controlar los asientos deben estar
espaciados, como maximo, 25 m entre si. Cuando los asientos esperables sean importantes, con-
viene que cada modulo estructural (entre cada dos juntas consecutivas) contenga al menos un pun-
to de nivelacion. El control de asientos del cimiento se realizard a ambos lados del paso inferior.

La medida de convergencias se debe realizar basandose en tridngulos o marcos de referencia,
tal y como se indica en la figura 6.15. Al menos la seccion central de la obra debera contar con este
tipo de auscultacion.

Cuando se determine en Proyecto la necesidad de disposicion de auscultacion, se incluira, en
su caso, una estimacion de los asientos y las convergencias esperables, para que sirvan de contraste
cuando se analicen los datos de las inspecciones realizadas.

En tales casos, durante la ejecucién se efectuaran nivelaciones y mediciones de convergencias
en un numero minimo de cuatro lecturas durante la fase de cubricion con las tierras. Si los datos
obtenidos son acordes con lo esperado, la informacion podra pasar sin mas al archivo técnico de la
obra. Si se advierte alguna anomalia, el Director de las Obras debera ordenar las actuaciones per-
tinentes segun se especifica en el apartado 8.2.

/ 1. Control de asientos en apoyos
7 o en losa de cimentacion.

7//////// Y, 7 A///////////% 2. Medida de convergencias.

FIGURA 6.15. ESQUEMA DE AUSCULTACION DE UN ARCO Y UN MARCO
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6.6.7. INSPECCION Y CONSERVACION

Las actividades de conservacidn de los pasos inferiores deberan, por lo general, encuadrarse
dentro de las actividades de inspeccion previstas en el Sistema de Gestién de Puentes, o programa
gue en su caso lo sustituya.

En general la inspeccion de las obras de paso enterradas desde el punto de vista geotécnico
se dirigira, fundamentalmente, a revisar los siguientes aspectos:

¢ Estado de la entrada y salida de la obra. Posibles socavaciones, erosiones, aterramientos,
deterioros, movimientos de aletas, etc.

e Comprobacion de la no formacion de charcos, en el interior de la propia estructura y en
sus aledanos, aguas arriba y abajo.

e Funcionamiento del sistema de drenaje tanto en el interior como en los aledanos de la
propia estructura. Observacion de posibles filtraciones al interior o humedades en los pa-
ramentos.

¢ Posibles asientos en la calzada, sobre la estructura enterrada.
e Deterioros estructurales de cualquier tipo en el paso inferior.

¢ Otros aspectos que se determinen especificamente bien en el Proyecto, o por el Director
de las Obras.

6.7. CANOS Y CONDUCTOS TRANSVERSALES

Estas obras se destinan fundamentalmente al drenaje transversal de las carreteras. Pueden
ademas destinarse al trafico de personas e incluso de vehiculos. Si esta segunda faceta predomina,
entonces seran tratadas como pasos inferiores segun se indica en el apartado 6.6.

6.7.1. RECONOCIMIENTO DEL TERRENO

El apoyo de estas obras en la base de los terraplenes no es susceptible de los fallos asociados a
los estados limite de hundimiento, deslizamiento o vuelco, ni tampoco a problemas de estabilidad glo-
bal, siempre que esta Ultima esté garantizada para el terraplén o relleno que el conducto atraviese.

Los modos de fallo que deben abordarse son de tipo estructural, fundamentalmente el aplas-
tamiento de la obra y la deformacidn excesiva de la misma. Para investigar estos modos de fallo,
es preciso reconocer el terreno en la zona de apoyo, con el objeto de estimar los asientos que pue-
de sufrir el conducto transversal al construir el terraplén.

El reconocimiento mas adecuado en este caso es la ejecucion de zanjas de reconocimiento (ro-
zas) a lo largo de su trazado. La descripcion del terreno, de la estabilidad de las paredes de la zanja y
de las posibles afluencias de agua, junto con algunos ensayos de identificacion geotécnica de los te-
rrenos del fondo, pueden ser suficientes para los estudios de Proyecto que después han de realizarse.

El estudio del terreno a realizar para poder analizar el cimiento del propio relleno sera, en ge-
neral, suficiente para aportar la informacion que se necesita para el cano o conducto transversal. En
el epigrafe 6.8.1 se formulan una serie de recomendaciones en este sentido.

6.7.2. DISPOSICION EN PLANTA Y ALZADO

En lo relativo al trazado de las obras de drenaje, se estara en todo caso a lo especificado en la
Norma 5.2-IC de Drenaje Superficial, o normativa que en su caso la sustituya.

El aspecto mas importante de cara al comportamiento de la cimentacion de una obra de este
tipo es su propia disposicion en planta y alzado. Desde el punto de vista de la cimentacion del fu-
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turo relleno, el trazado en planta sera tanto mejor cuanto mas se aproxime al cauce natural que la
obra sustituye, si éste fuera el caso.

Especialmente en la disposicion en alzado, deben evitarse las obras de salida alta que exigen,
adicionalmente, obras externas de comportamiento mas complejo y dificil de garantizar (bajantes).

Cuando el trazado se aleja del cauce natural, se crea una zona amplia en la base del terraplén por
donde pueden circular parte de las aguas de escorrentia, no siempre faciles de encauzar en la entrada,
asi como otras aguas que puedan proceder de laderas u otras zonas aledanas (véase figura 6.16).

PLANTA

’

N\

\
|

T L R

SECCION TRANSVERSAL DEL CONDUCTO (B-B) - DETALLE

1. Obra de entrada. 6. Pendiente longitudinal del conducto, i.
2. Obra de salida. 7. Cimentacién del conducto.

3. Cunetas de pie de terraplén. 8. Relleno permeable del lecho natural.
4. Curso natural del agua. 9. Relleno seleccionado.

5. Contraflecha tedrica (véase epigrafe 6.7.4). 10. Relleno general.

FIGURA 6.16. ESQUEMA DE UNA CONDUCCION DE DRENAJE TRANSVERSAL (TUBO)
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Como contrapartida al ajuste de la obra al trazado natural del cauce, puede resultar una
pendiente excesiva. Generalmente, es mejor curvar los trazados y darles las pendientes natura-
les, tomando las disposiciones constructivas que sean necesarias para paliar los efectos de las
posibles velocidades altas del agua dentro de las conducciones, que disponer trazados de pe-
qguena pendiente, lejos de los cauces naturales, creando problemas de filtraciones bajo las obras
de drenaje (a cotas mas bajas) y haciendo necesario proyectar obras de salida de cimentacion
complicada.

6.7.3. DIMENSIONES MiNIMAS

Las obras de drenaje transversal deben permitir su facil inspeccion, conservacion y reparacion.
A este respecto se debera cumplir lo especificado en la Norma 5.2.-IC de Drenaje Superficial, o nor-
mativa que en su caso la sustituya.

6.7.4. PRINCIPALES ASPECTOS DE PROYECTO

En la fase de proyecto ha de analizarse el estado limite Ultimo de aplastamiento de la conduc-
cién enterrada. Este estado limite ultimo viene condicionado por la presion vertical y por la forma
de la cimentacion.

La presion vertical sobre la conduccidn puede ser mayor o menor que la presion geostatica del
terraplén, entendiendo por tal el producto.

preferencia = ’)/ap D

Donde:

Preferencia = Presion geostatica del terraplén.
Y.» = Peso especifico aparente del material.
D = Profundidad de la clave de la obra enterrada respecto a la calzada.

La presion real que actua puede ser mayor, cuando el asiento de la conduccidén es menor que
el del cimiento circundante, y menor en el caso contrario.

La instalacion en zanja puede reducir la presidén de calculo siempre que el proyectista justifi-
que, de manera fehaciente (calculos o experiencia), la reduccion esperada. En general, las cargas so-
bre la conduccidn se estimaran tal como se indica en el epigrafe 6.6.1.

Algunas de las formas de cimentacion mas comunes son las que se indican en la figura 6.17.
A cada una de ellas le corresponde un «factor de cama» o «factor de apoyo» que el proyectista debe
consultar en la literatura técnica. Cuando la obra es importante, se recomienda un calculo especifi-
co del problema de interaccién correspondiente.

El aspecto mas importante desde el punto de vista geotécnico es el de la estimacién de asien-
tos de la obra de drenaje. Este estudio debe realizarse segun se indica en el apartado 6.8 para las
cimentaciones de los rellenos. En dichos estudios debe incluirse, ademas, una estimacion de la de-
formacion longitudinal de la obra, generalmente en extension, de manera que pueda preverse la
amplitud de la apertura de las juntas transversales de las conducciones enterradas.

Es conveniente considerar los asientos de las conducciones en el diseno hidraulico. Eventual-
mente, puede ser conveniente disponer contraflechas que palien el posible efecto negativo de los
asientos diferidos.

En el epigrafe 6.2.4 se recomiendan taludes para las excavaciones de cimientos, que se consi-
deran también de aplicacion al efecto. Ademas debera contemplarse en todo caso la definicién com-
pleta de la seccion transversal de la obra, (geometria, factor de apoyo, caracteristicas de los mate-
riales de relleno, etc.), y la eleccion del tipo de tubo mas adecuado desde el punto de vista resistente
a la vista de todo lo anterior.
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Las zonas de cauce natural, no cubiertas por la obra de drenaje transversal, deben ser tratadas

antes de apoyar en ellas los correspondientes rellenos. En el apartado 6.8 se detallan algunas re-
comendaciones en este sentido.

CAMA DE HORMIGON

1. Hormigén.
2. Material granular.
» 3. Relleno seleccionado.
7., )74 7, % 4. Relleno general.
LECHO DE GRAVA
1. Grava o gravilla.
2. Material granular.
I s, 3. Relleno seleccionado.
///A//A/A/A%%// 4. Relleno general.
@

SOLUCION EN ZANJA

P

2k

1. Gravilla (o incluso arena).
2. Material granular.
3. Relleno seleccionado.

FIGURA 6.17. ESQUEMA DE CIMENTACION DE ALGUNOS TIPO DE CONDUCTOS
TRANSVERSALES-TUBOS
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APOYO EN HORMIGON

1. Hormigén.
/// 2. Material granular.

s /
7/////////////////////////5%/////////7//2 3. Relleno seleccionado.

LECHO DE ARENA

Ao, .... 1. Arena o gravilla.
%‘ e / 2. Material granular.
“ 4 4 % 3. Relleno seleccionado.

SOLUCION EN ZANJA

N

=

Arena o gravilla.
2. Material granular.
3. Relleno seleccionado.

FIGURA 6.17 (CONTINUACION). ESQUEMA DE CIMENTACION DE ALGUNOS TIPOS
DE CONDUCTOS TRANSVERSALES-MARCOS
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6.7.5. INSPECCION, AUSCULTACION Y CONSERVACION

Siempre que sea factible por las dimensiones de la propia obra, durante la construccién debe
realizarse una nivelacion precisa de la solera interior de la misma, antes de proceder a su cubricion
con las tierras. En todo caso se procedera a la nivelacién de la generatriz superior.

A medida que se somete al conducto a la carga de tierras, podra renivelarse al menos en dos
ocasiones: al final de la construccion del terraplén y al final de la obra.

Durante la vida util de la obra, deben realizarse en este tipo de elementos las inspecciones pre-
vistas en el Sistema de Gestién de Puentes o programa que en su caso lo sustituya, cuando les sea
de aplicacion, y en caso contrario inspecciones periddicas de tipo ordinario, e inspecciones ex-
traordinarias en su caso, después de periodos de lluvia o aguaceros aislados de especial intensidad.
En tales ocasiones, entre los aspectos a controlar se encuentran:

¢ Estado de las boquillas de entrada y salida. Posibles socavaciones en las cunetas de pie de
los terraplenes, en las aletas, etc. Posibles aterramientos en la entrada, obstrucciones, etc.

¢ Estudio del interior. Limpieza de la obra. Vigilancia del posible agrietamiento de la clave,
solera y hastiales. Estado de apertura de las juntas.

¢ Posibles caudales de filtracion por fuera del conducto. Presencia de humedades en el in-
terior del mismo.

6.8. TERRAPLENES, PEDRAPLENES Y RELLENOS TODO-UNO

La cimentacion de los rellenos en obras de carretera debe estudiarse caso a caso, igual que el
resto de las cimentaciones. Ello exigira un reconocimiento previo del terreno de apoyo, la realiza-
cién de una serie de estudios, la definicion de la cimentacion mediante planos y la consideracién
explicita del cimiento en el Pliego de Prescripciones Técnicas Particulares y en el Presupuesto, asi
como una serie de instrucciones sobre inspeccion y conservacion que deben esbozarse en el Pro-
yecto y concretarse al final de la construccion. En este apartado se formulan algunas recomenda-
ciones que el ingeniero debe considerar en cada una de las partes de esa actividad.

En todo caso se estara a lo especificado en los articulos 330 «Terraplenes», 331 «Pedraplenes»,
y 333 «Rellenos todo-uno», del Pliego de Prescripciones Técnicas Generales para Obras de Carrete-
ras y Puentes (PG-3)C.

6.8.1. RECONOCIMIENTO DEL TERRENO

Los estudios que deben realizarse para proyectar la cimentacién de un determinado relleno
son los relativos al drenaje del apoyo, a la estabilidad global de la obra y a las deformaciones. Es-
tos estudios requieren conocer la estratigrafia del terreno de apoyo, el régimen hidrogeoldgico lo-
cal y la deformabilidad del cimiento. El reconocimiento geotécnico debe planificarse de cara a la ob-
tencion de informacidn relativa a esos tres aspectos fundamentalmente.

La intensidad del reconocimiento geotécnico (véase apartado 3.6) debe ser acorde con las di-
ficultades previstas en la cimentacidn. A estos efectos, es conveniente clasificar la dificultad del ci-
miento del relleno en alguna de las categorias siguientes:

a) Cimientos tedricamente poco peligrosos: Serian aquellos que cumplen los requisitos si-
guientes:

— Topografia suave: Pendiente transversal menor que el 10%.

— Terrenos resistentes: No es previsible un deslizamiento profundo a través del cimiento.

16 Véase: Orden FOM 1382/2002, de 16 de mayo (BOE del 11 de junio de 2002), por la que se actualizan determinados articu-
los del pliego de prescripciones técnicas generales para obras de carreteras y puentes, relativos a la construccion de explanacio-
nes, drenajes y cimentaciones.
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b)

c)

— Terrenos poco deformables: A cualquier profundidad (dentro del rango z=0 a z=5H, sien-
do H la altura del terraplén) el médulo de deformacién del terreno es superior a 20 MPa.

— Nivel freatico «poco pendiente»: El régimen hidrogeoldgico local es tal que las pen-
dientes de la capa freatica no superan el 10%.

Cimientos potencialmente peligrosos: Serian aquellos en los que no se cumple alguna de
las cuatro condiciones recién mencionadas.

Cimientos especialmente peligrosos: Serian aquellos en los que los riesgos de rotura del
terraplén son mas evidentes. A titulo de ejemplo, se citan los siguientes:

— Terraplenes a media ladera en zonas de inestabilidad natural previa (antiguos desliza-
mientos).

— Terraplenes sobre suelos arcillosos blandos, cuya resistencia al corte sin drenaje pue-
de ser insuficiente para soportar el peso del relleno.

— Suelos blandos que requieren técnicas especiales de tratamiento del terreno, para apo-
yar el terraplén con asientos moderados.

— Terraplenes sobre suelos yesiferos, en los que existan fendmenos de disolucion o pue-
dan producirse como consecuencia de la modificacién de las condiciones de drenaje,
que introduce el propio relleno.

— Terraplenes a media ladera, con pendientes transversales superiores al 15%.

— Condiciones hidrogeoldgicas localmente adversas. Existencia de fuentes o presiones
de agua en el terreno que puedan aumentar con la construccion del terraplén, etc.

Una vez clasificada la dificultad de la cimentacidn, los reconocimientos geotécnicos deben pla-
nificarse segun los criterios siguientes, de acuerdo con lo especificado en 3.6:

a)

b)

Cimientos tedricamente poco peligrosos: En los casos de cimientos sencillos e indepen-
dientemente de la importancia de la obra, basta con reconocer el terreno mediante rozas
y/o calicatas, al objeto de definir los espesores de suelo a desbrozar para preparar el apo-
yo del terraplén.

Cimientos potencialmente peligrosos: Se debe reconocer el terreno en una serie de perfi-
les transversales, con un minimo de (véase apartado 3.6):
— Un perfil, para rellenos poco importantes, de menos de 50 m de longitud y menos de

5 m de altura maxima.

— Dos perfiles en rellenos con longitudes comprendidas entre los 50 y 100 m. Esta ultima
cifra puede alcanzar los 200 m si el relleno es de menos de 10 m de altura.

— Un perfil cada 50-100 m de longitud en terraplenes muy largos, dependiendo de la im-
portancia de la obra.

En cada uno de los perfiles, el reconocimiento minimo consistira en:

— Un sondeo de reconocimiento suficientemente profundo (véase epigrafe 3.6.8), hasta
encontrar una zona resistente y poco deformable.

— Ensayos de penetracidn continuos (penetrometros estaticos o dindmicos, segun el
caso). En algunos casos permiten completar el conocimiento de la estructura basica del
terreno detectada en el sondeo del perfil. Sera necesario al menos uno en terraplenes
de menos de 10 m de altura y dos si se supera dicha altura.

— Ensayos de campo y/o laboratorio que permitan describir con precision suficiente la re-
sistencia y deformabilidad de los terrenos afectados por el terraplén.
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— Estudio del régimen hidrogeoldgico local. Observacion periddica del nivel freatico en
los sondeos de reconocimiento, censo de fuentes, etc.

¢) Cimientos especialmente peligrosos: En estos casos se debe considerar siempre la alter-
nativa de no construir el relleno. La posibilidad de solucidon en estructura o el cambio del
trazado debe contemplarse de manera explicita.

El reconocimiento geotécnico debe ser programado especialmente en funcién de la causa que
motive la peligrosidad. En cualquier caso, la intensidad del reconocimiento no serd menor que la
especificada en el caso anterior (cimientos potencialmente peligrosos).

Se recomienda proceder, al tiempo que se efectiian los reconocimientos, a la auscultacion pre-
via de los cimientos especialmente peligrosos, y al seguimiento del comportamiento de la obra, a
medida que se carga el cimiento.

6.8.2. EVALUACION DE LA ESTABILIDAD

En el Proyecto de la cimentacidon de cada terraplén debe existir una justificacion expresa de
la estabilidad global de la obra. Esa justificacion puede estar basada al menos en los siguientes
estudios:

a) Cimientos tedricamente poco peligrosos: Referencias a experiencias previas con rellenos
y cimientos similares con buen comportamiento. Calculos basados en tablas o abacos pu-
blicados en referencias de reconocida solvencia.

b) Cimientos potencialmente peligrosos: Requeriran un calculo con métodos basados en el
equilibrio limite y referidos a cada una de las secciones transversales donde se han reali-
zado los reconocimientos geotécnicos (véase apartado 4.4).

¢) Cimientos especialmente peligrosos: El estudio de su estabilidad puede requerir técnicas
de andlisis especificas.

En cualquier caso los coeficientes de seguridad al deslizamiento (equilibrio global), seran igua-
les o superiores a los indicados en la tabla 6.12.

TABLA 6.12. ESTABILIDAD GLOBAL: COEFICIENTES DE SEGURIDAD MiINIMOS PARA CIMENTACION DE RELLENOS

COMBINACION DE ACCIONES COEFICIENTE DE SEGURIDAD

Casi permanente (*) F,>1,50
Caracteristica F,>1,30
Accidental F;>1,10

(*) Como valor del coeficiente de seguridad para la combinacién de acciones casi permanente, en situaciones transitorias y
de corto plazo, podra adoptarse el coeficiente de seguridad F, (véase apartado 2.10).

6.8.3. EVALUACION DE ASIENTOS

El Proyecto debe incluir una estimacion de asientos de los rellenos que apoyen en cimientos
potencial o especialmente peligrosos. También debe anadir una estimacién de los desplazamientos
horizontales de la, o las calzadas a construir sobre ellos.

El calculo de asientos, en aquellos casos en los que el cimiento esta poco inclinado (menos del
10%, a modo de ejemplo), puede hacerse con la ayuda de soluciones analiticas o semianaliticas que
figuran en la literatura técnica. En general y especialmente cuando se trate de obras de gran im-
portancia, la evaluacidon de asientos requerira la utilizacion de métodos numéricos.
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Para evaluar los movimientos, se tendra en cuenta, ademas del movimiento causado por la de-
formabilidad del cimiento, aquél que se origina por la deformacidn diferida del propio cuerpo del
relleno en cuestion.

A titulo orientativo y a falta de especificaciones mas concretas que puedan establecerse en
otros documentos, aun en el caso de terraplenes suficientemente largos, sin obras de fabrica y em-
plazados sobre terrenos homogéneos, no se consideran aceptables aquellos asientos 0 movimien-
tos transversales que superen los limites de la tabla 6.13. Asimismo podrian considerarse acepta-
bles con caracter general, a falta de especificaciones mas concretas, asientos o movimientos del
oren de la décima parte de los reflejados en dicha tabla.

TABLA 6.13. VALORES LIMITE DEL MOVIMIENTO POSTCONSTRUCTIVO EN LA CALZADA

MOVIMIENTO (cm) VIAS CON IMD > 500 VIAS CON IMD < 500
Asiento maximo 20 30
Desplazamiento transversal maximo 10 15

6.8.4. PLANOS DE EXCAVACION Y DRENAJE

La excavacion para la cimentacion del relleno y el drenaje, son especialmente importantes para
garantizar la estabilidad de la obra. Por ello se debe evitar que a nivel de Proyecto se resuelvan los
problemas de cimentacion de los terraplenes sobre cimientos potencial o especialmente peligrosos
formulando unicamente algunas recomendaciones generales sobre las precauciones a tener en
cuenta a la hora de ejecutar la obra.

Es imprescindible, en estos casos, que existan planos, con suficiente detalle (escala E = 1/200
o mas detallada) donde se defina la excavacion a realizar y el drenaje a disponer en la base del te-
rraplén, asi como los tratamientos del terreno que eventualmente el proyectista haya dispuesto.

Como recomendacion general se deben considerar las siguientes precauciones:

¢ Los terraplenes o rellenos a media ladera (pendiente superior al 10%) deben apoyarse en
banquetas horizontales cuya anchura sea superior a 5 m.

* La base de apoyo de los terraplenes y sus contactos laterales con las laderas deben ser
drenantes cuando se estime que la ladera pueda aportar agua al cimiento del terraplén.

¢ En caso de existir posibles afluencias de agua, se debe disponer una red de drenes con
espaciamiento menor que 10 m entre ellos, en cualquier direccion. Tales drenes deben es-
tar formados por los tres elementos fundamentales: filtro, dren y colector. El proyectista
debe especificar el tipo de dren mas adecuado en cada caso. Es conveniente que los dre-
najes principales sean inspeccionables (colectores con trazado regular y seccion suficien-
temente amplia).

e Se prestara especial atencion a aquellas zonas de apoyo por donde discurran corrientes
naturales de agua. En estas zonas debe especificarse una excavacion de saneo hasta en-
contrar un terreno similar al del resto de la cimentacion y un relleno especialmente per-
meable (incluso con un dren especifico) para evacuar posibles escorrentias que pudieran
no haber sido captadas convenientemente.

6.8.5. DETALLES CONSTRUCTIVOS

El Proyecto de los cimientos de los terraplenes debe incluir ciertos detalles constructivos que
afectan al buen comportamiento futuro de la obra. Entre ellos quieren destacarse los siguientes:

¢ Cunetas de pie de terraplén.
¢ Enlace de las cunetas con las boquillas de las obras de drenaje transversal.
¢ Definicidn de las boquillas de entrada y salida de las obras de drenaje transversal.
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¢ Definicion de las boquillas de salida de los drenajes profundos.
e Secciones y detalles de los sistemas de drenaje de la base del terraplén o relleno.

e Detalle de los saneos localizados a que haya lugar (captacion de fuentes, saneo y relleno
drenante de cauces naturales, etc.).

6.8.6. AUSCULTACION

La necesidad de auscultacion de un relleno debe determinarse especificamente en el Proyec-
to, o incluso durante la construccion (véase 8.1.1.6).

Los cimientos que sean potencial o especialmente importantes o problematicos, bien sea por
su naturaleza, dimensiones, condiciones de cimentacion o apoyo, o cualquier otra causa deben aus-
cultarse durante la construccion o incluso previamente a la misma, debiendo controlarse al menos:

¢ Movimientos.
* Presiones de agua y caudales.

Un posible criterio para proceder al control de movimientos del cimiento puede ser el de aus-
cultar el relleno cuando el asiento diferido estimado, atribuible al cimiento, sea mayor que un de-
terminado valor, por ejemplo 10 6 15 cm en obras de importancia menor a criterio del Director de
las Obras. Este control puede realizarse mediante placas de asiento apoyadas en el cimiento, o me-
diante células hidraulicas (incluso lineas de asiento continuas). Cuando, ademas, se teman defor-
maciones horizontales importantes, se debe disponer algun inclinometro en la zona donde se es-
pera el mayor movimiento, o en la zona que el proyectista considere mas representativa del
comportamiento de la obra.

El control de presiones de agua puede hacerse, en general, mediante piezdmetros abiertos ubi-
cados en los puntos mas significativos. En casos singulares, puede ser conveniente disponer pie-
zémetros cerrados (por ejemplo, de cuerda vibrante) en aquellas zonas en las que, segun los estu-
dios de estabilidad, la situacidn pueda resultar mas critica. Debe disponerse, ademas, la posibilidad
de aforo de caudales en las salidas de los drenes.

En cualquier caso, siempre que se esperen movimientos diferidos apreciables en la calzada
después de su construccion (asientos o desplazamientos del orden de la mitad de los valores li-
mite indicados en el epigrafe 6.8.3), se deben disponer referencias de nivelacion espaciadas no
mas de 20 m entre si y una serie de referencias topograficas que permitan detectar movimientos
horizontales con precision de 5 mm. Puede ser conveniente, en algunos casos, disponer la coli-
macién de tramos de carretera apoyados sobre cimientos especialmente peligrosos (véase epi-
grafe 8.1.2).

6.8.7. INSPECCION Y CONSERVACION

La inspeccion puede consistir, durante la obra, en la lectura de la auscultacién instalada, en su
caso, la nivelacion, asi como en la inspeccion de posibles anomalias detectables visualmente (ero-
siones, agrietamientos, humedades, etc.).

Durante la obra puede resultar conveniente la realizacion de, al menos, tres informes especifi-
cos: uno al comenzarse la construccion del relleno, otro una vez haya concluido la ejecucion del re-
lleno propiamente dicho (inmediatamente antes de colocar el firme, por ejemplo), y otro al concluir
la obra (una vez colocado el firme, por ejemplo).

Las operaciones de control posteriores podran espaciarse para tener caracter anual o incluso su-
perior, salvo que se aprecie alguna situacidn patoldgica que requiera un seguimiento mas continuo.

A la hora de mantener la obra en condiciones dptimas de explotacion, debe revisarse la ope-
ratividad del sistema de drenaje, tanto superficial (cunetas, boquillas, etc.) como profundo (drenes
de la base de los terraplenes y sus salidas, drenaje californiano, etc.).
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6.9. MICROPILOTES Y ANCLAJES COMO ELEMENTOS DE CIMENTACION

Los micropilotes y los anclajes presentan una serie de caracteristicas comunes con los pilotes
ya que permiten transmitir cargas de las estructuras a zonas mas profundas del terreno. El elemento
transmisor de la carga, micropilote o anclaje, es usualmente metalico, ya se trate de barras corru-
gadas o tubos de acero (véase figura 6.18).
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FIGURA 6.18. ELEMENTOS DE LOS MICROPILOTES Y LOS ANCLAJES
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La transmisidn de la carga desde el elemento metalico al terreno se realiza, fundamentalmen-
te, mediante un esfuerzo rasante en su contacto con un relleno de hormigdn, de mortero o de le-
chada de cemento, que a su vez transmite el esfuerzo de corte a las paredes de la perforacion.

Los elementos primarios de transmision de cargas, o armaduras, pueden ser cables o redon-
dos de acero o tubos metdlicos cuando la solicitacion es fundamentalmente en compresion como
resulta habitual en los micropilotes (también pueden utilizarse para solicitaciones de flexion, cor-
tante y traccion). Los anclajes se utilizan Unicamente para transmitir tracciones y sus armaduras
suelen estar formadas por cables o barras de acero.

No es frecuente emplear estos elementos sistematicamente como partes integrantes de ci-
mentaciones en obras de carretera, no obstante lo cual existen algunas circunstancias que hacen
aconsejable su uso. Las ocasiones en las que deben usarse y las reglas generales sobre su utiliza-
cién se contemplan en los apartados que siguen.

6.9.1. MICROPILOTES

Las diferencias esenciales entre un pilote convencional de hormigdn «in situ» y un micropilote es-
triban fundamentalmente en el proceso de ejecucion y también en el tamano de la perforacion necesaria.

La ejecucion de micropilotes incluye una fase final de inyeccion del contacto armadura-terre-
no que no es usual en los pilotes convencionales. En lo relativo a su diametro, éste no suele supe-
rar los 350 mm.

La resistencia de los micropilotes como elementos de transmisién de carga viene limitada,
igual que en los pilotes, por los siguientes motivos:

® Tope estructural del micropilote.
e Capacidad de soporte del terreno.

Dependiendo del tipo de esfuerzo aplicado, también puede ser limitativa la adherencia entre
terreno y micropilote.

Los aspectos especificos de diseno, ejecucion y control de los micropilotes deberan consultar-
se en la Guia para el diseno y la ejecucion de micropilotes en obras de carretera de la Direccion Ge-
neral de Carreteras.

Los micropilotes fueron, en su momento, ideados para resolver problemas de recalce de es-
tructuras. El desarrollo de las técnicas de ejecucidn ha hecho que su uso sea conveniente incluso
en obras de nueva planta. Su utilizacion en ciertos casos patoldgicos se describe en el apartado 8.2
de esta Guia. En cimentaciones a realizar «ex novo» pueden ser de interés en algunas circunstan-
cias, entre ellas las siguientes (véase figura 6.19):

¢ Cimentaciones profundas en lugares de dificil acceso: Los equipos necesarios para ejecu-
tar micropilotes son mucho mas ligeros y permiten acceder a lugares donde las maqui-
nas necesarias para realizar pilotes no podrian llegar.

¢ Cimentaciones sobre zonas carstificadas: La presencia de huecos en el subsuelo puede
conducir a la necesidad de ejecutar una cimentacion profunda. La ventaja de los micropi-
lotes, en estos casos, estriba en la movilizacion de una mayor superficie lateral de la roca,
en mayor numero de puntos (mas unidades de micropilotes que la solucién equivalente
de pilotes convencionales), e incluso de un modo mas efectivo.

Ademas de las situaciones anteriores existen muchas otras abordables con esta técnica.

6.9.2. ANCLAJES
El rango de problemas que pueden resolverse con los anclajes Unicamente incide de modo

marginal en lo relativo a cimentaciones. No es habitual el uso de anclajes en cimentaciones de obras
de carretera si se excluyen los casos patoldgicos.
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Como elemento de cimentacion «ex novo», cabe apuntar alguna aplicacién singular como las
gue siguen (véase figura 6.19):

¢ Centrado de cargas en apoyos sometidos a cargas excéntricas: En ocasiones no es posi-
ble, por alguna circunstancia especial, disponer el apoyo centrado con la carga actuante.
Los anclajes pueden aplicar al elemento de cimentacion cargas adicionales que centren la
resultante debidamente.

* Precompresion de cimentaciones: A veces resulta de interés precomprimir las cimenta-
ciones antes de colocar las cargas; de esa manera los movimientos de los apoyos pueden
resultar menores. Idealmente, se puede conseguir que los movimientos sean practica-
mente nulos si, a medida que se carga el cimiento con las acciones de la estructura, se
descargan los anclajes en consecuencia.

La tecnologia de ejecucion de anclajes, los procedimientos que existen para garantizar su durabi-
lidad, las cargas de servicio aplicables, las pruebas a realizar durante su instalacion, etc., no son el ob-
jeto de esta Guia. Para mayor informacidn se recomienda la consulta de la publicacion Guia para el di-
seno y la ejecucion de anclajes al terreno en obras de carreteras'’ de la Direccion General de Carreteras.

En lo relativo a esta unidad de obra, debera estarse a lo especificado en el articulo 675 «An-
clajes», del Pliego de Prescripciones Técnicas Generales para Obras de Carretera y Puentes (PG-3)'.
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FIGURA 6.19. EJEMPLOS DE POSIBLES APLICACIONES DE MICROPILOTES Y ANCLAJES
COMO ELEMENTOS DE CIMENTACION

N

N

_

"7 Véase: Direccion General de Carreteras (2001): Guia para el disefio y la ejecucion de anclajes al terreno en obras de carretera.

'8 Véase: Orden FOM 1382/2002, de 16 de mayo (BOE del 11 de junio de 2002), por la que se actualizan determinados articu-
los del pliego de prescripciones técnicas generales para obras de carreteras y puentes, relativos a la construccion de explanacio-
nes, drenajes y cimentaciones.
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TRATAMIENTOS DE MEJORA DEL TERRENO

1

7.1. NECESIDAD DE MEJORAR EL TERRENO

Los casos mas frecuentes, en cimentaciones de obras de carretera, en los que se utilizan téc-
nicas de mejora del terreno, son los asociados a la construccion de rellenos sobre suelos blandos.
Otro tipo de cimentaciones (puentes, pasos inferiores, muros, etc.) suelen resolverse frecuentemente
mediante cimentaciones profundas cuando afectan a suelos blandos, si bien en determinados ca-
sos pueden ser de aplicacidn las técnicas que se especifican en esta Parte de la Guia.

Para analizar la necesidad de aplicar un procedimiento para mejorar el terreno en un caso con-
creto, es preciso identificar claramente el problema a resolver. Si se trata del apoyo de un terraplén
sobre suelos blandos, deben calcularse la estabilidad y los asientos que corresponderian a la situa-
cién de construccidn sin tratamiento. En los epigrafes que siguen se formulan algunas indicaciones
relativas a la ejecucion de estos estudios, previos al proyecto de un tratamiento del terreno.

En ocasiones, las técnicas de mejora del terreno se utilizan para resolver situaciones patoldgi-
cas. En tales casos la identificacion de la necesidad del tratamiento requerira la realizacion de estu-
dios que permitan plantear claramente el problema a resolver, y determinar su evolucion tedrica en
el caso de que no se ejecutara tratamiento alguno.

7.1.1. IDENTIFICACION DE LOS TERRENOS A TRATAR

En cimentaciones de obras de carretera, uno de los problemas mas frecuentes a resolver suele
ser la escasa capacidad de soporte del terreno (seguridad insuficiente frente a la rotura), o los gran-
des asientos esperados. A veces se trata de problemas de impermeabilizacién y/o drenaje.

El estudio de la necesidad de una mejora del terreno debe comenzar identificando claramente
los terrenos a tratar. El reconocimiento geotécnico del trazado debera haber identificado la presen-
cia de suelos blandos y la posible necesidad de un tratamiento del terreno. Una vez identificado el
problema, debera programarse un reconocimiento geotécnico especifico para caracterizar el terre-
no con mayor detalle.

El reconocimiento geotécnico de suelos blandos debe realizarse mediante las técnicas descritas
en la Parte 3 de esta Guia, y con la intensidad de reconocimientos previstos en la misma. Los terrenos
a tratar deberan quedar claramente delimitados tanto en profundidad como en su extensién en planta.

El niumero de puntos de reconocimiento se establecera de acuerdo con lo especificado en el apar-
tado 3.6 de esta Guia. Se considera que, aun en los casos de suelos mas homogéneos, debe existir al
menos un «punto de reconocimiento» por cada mil metros cuadrados de superficie y nunca menos de
tres en total. En grandes superficies (S > 100.000 m?) y en condiciones de suelo homogéneas, puede ser
suficiente con un menor nimero de puntos de reconocimiento, hasta del orden de 1/3 del indicado.

Al menos tres de esos «puntos de reconocimiento» serdn explorados mediante sondeos y toma
de muestras del terreno. Los otros puntos pueden reconocerse mediante penetrometros continuos
(estaticos preferentemente).

En los sondeos se deben tomar muestras suficientes para identificar el terreno (tipos de suelo
atravesados, ensayos granulométricos y limites de Atterberg, etc.), y poder levantar perfiles longi-
tudinales y transversales que identifiquen claramente los diferentes tipos de terreno, y las propie-
dades indice correspondientes.
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La situacion del nivel freatico, en los casos de suelos blandos, resulta de especial importancia.
Los sondeos de reconocimiento deben equiparse para poder medir el nivel piezométrico corres-
pondiente y su evolucion en el tiempo.

7.1.2. CARACTERIZACION GEOTECNICA

Una vez conocida la configuracion del terreno en la zona de estudio, debe procederse a carac-
terizar geotécnicamente cada una de las formaciones existentes. Esta caracterizacion se hara nor-
malmente mediante ensayos «in situ», y/o mediante ensayos de laboratorio efectuados sobre mues-
tras inalteradas. Para ello puede ser conveniente realizar algun sondeo adicional, una vez que se
haya definido claramente y se hayan identificado cada uno de los tipos de suelo cuyas caracteristi-
cas intervienen en el proyecto de mejora.

En general, en el caso de suelos blandos, interesa conocer los siguientes aspectos:

¢ Resistencia al corte sin drenaje: Este dato puede obtenerse por varios procedimientos.
Véanse apartados 3.4 y 3.5.

* Resistencia al corte en condiciones drenadas: Normalmente se obtendra esta informacion
mediante ensayos triaxiales CD o CU con medida de presiones intersticiales. Véase apar-
tado 3.5.

¢ Deformabilidad y permeabilidad: En suelos blandos resulta apropiada la realizacion de en-
sayos edomeétricos con muestras inalteradas. Véase apartado 3.5.

¢ Resulta de especial importancia determinar la densidad seca y la humedad natural de to-
das las muestras que se ensayen. La toma de muestras especificas para determinar la hu-
medad del suelo es siempre conveniente. Véase apartado 3.4.

La caracterizacidn geotécnica de cada una de las formaciones existentes, unida a la identificacion
realizada previamente, debe permitir la configuracion de un «modelo» del terreno, que sirva para el
calculo posterior de cada una de las alternativas del tratamiento posibles. En ocasiones puede ser ne-
cesario preparar varios modelos planos representando distintas secciones de interés. Rara vez sera ne-
cesario realizar un modelo tridimensional del terreno cuyo tratamiento de mejora se estudia.

7.1.3. EVALUACION PREVIA DEL PROBLEMA

Para poner de manifiesto la necesidad y adecuacion de la mejora en su caso, debe analizarse
la solucidn de construccidn de la obra en cuestion en el caso de no tratar el terreno.

En el caso de construccion de rellenos (terraplenes) sobre suelos blandos, deben evaluarse,
para la hipotesis de no tratar el terreno, al menos los siguientes aspectos:

e Seguridad del terraplén frente al deslizamiento.
¢ Asientos esperados durante la construccion.
¢ Asientos postconstructivos y estimacion de su evolucion temporal.

Para otro tipo de problemas, de modo similar, debe evaluarse la seguridad frente a los distin-
tos estados limite ultimos correspondientes y los movimientos y/o deformaciones relativas a los
distintos estados limite de utilizacién.

Estos calculos y evaluaciones deberan permitir la determinacion de la necesidad en su caso de
la mejora.

En construcciones previamente realizadas que se encuentran o pueden evolucionar hacia una
situacién inadmisible, salvo casos excepcionales, debe realizarse un estudio especifico que indique
que la obra se encuentra o pueda encontrarse en esa situacion.

En general no deben iniciarse las tareas de solucion de una patologia sin antes conocer con el
suficiente grado de detalle las causas que la originaron y los aspectos del mecanismo o mecanis-
mos de fallo correspondientes. También sera necesario estimar, para la hipotesis de que no se haga
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TRATAMIENTOS DE MEJORA DEL TERRENO

ningun tratamiento del terreno, cudles serian los margenes de seguridad (ELU) y cuales los movi-
mientos (ELS) y otras condiciones criticas en su caso, a largo plazo.

7.1.4. ELECCION DEL TIPO DE TRATAMIENTO

Una vez identificada la necesidad de tratar el terreno para conseguir la mejora de algun as-
pecto, debe elegirse el procedimiento mas adecuado de entre los existentes. Los aspectos que han
de considerarse son:

¢ Tipo de problema que se pretende resolver.
¢ Tipo de terreno.
¢ Condicionantes de la obra (plazo y precio).

Las técnicas de tratamiento del terreno que se utilizan con mayor frecuencia, y su campo de
aplicacion mas adecuado a priori, se describen en los apartados que siguen y se recogen de ma-
nera resumida en la tabla 7.1.

TABLA 7.1. CAMPO DE APLICACION DE LAS PRINCIPALES TECNICAS DE MEJORA DEL TERRENO

TERRENO MEJORA DE
TECNICA PROFUNDIDAD EFICAZ

O TRATAMIENTO RESIS- | DEFORMA- [ PERMEA- DEL TRATAMIENTO
GRANULAR COHESIVO TENCIA BILIDAD BILIDAD

Cualquier suelo problematico Moderada
Sustitucion del terreno (suelos blandos, arcillas expan- Si Si Si (normalmente menos
sivas, suelos colapsables) de 3 m)
Compactacion con rodillo Cualquier terreno no saturado Si Si No Pequsfia (normalmenta
menos de 1 m).
Precargas i i Si Si Mo | (NESEVEES CEREnES
de metros
" . Hasta varias decenas
Mechas drenantes No Si No No Si .

. L Si Si " " Normalmente hasta
FlEEn e Vibroflotacion | Vibrosustitucion el <l i 15 m de profundidad
Compactacion dinamica Cualquier tipo Si Si No Véase epigrafe 7.2.4

Impregnacion
(véase nota No aplicable Algo Algo Si
al pie)
Inyecciones Hidrofracturacion: . . Hasta mas de 100 m
: Algo Si Si
cualquier terreno
Despla'zamlento: Si Si si
cualquier terreno
n - Si Si S6lo con Normalmente menos
Jet-grouting Cualquier tipo columnas
de 20 m
secantes
Columnas de grava Cualquier tipo de suelo blando Si Si Si IC}I:rzrgaerente menos
Columnas de N , . Normalmente menos
e Sp— Cualquier tipo de suelo blando Si Si No de 20 m
Claveteado o cosido Suelos de consistencia media 2 7 Normalmente menos
. Si Si No
del terreno 0 superior de 10 m

Nota: La permeabilidad inicial del terreno que se requiere para poder impregnarlo, depende del producto inyectado:

Lechadas de cemento: Kygrreno > 1072 cm/s
Lechadas de microcemento: werreno > 107 cm/s
Geles y otros productos quimicos:  Kygen, > 1074 cm/s
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7.2. PRINCIPALES CARACTERISTICAS DE LAS TECNICAS DE MEJORA
DEL TERRENO

Dentro del grupo de técnicas que suelen considerarse como «mejoras del terreno» existen al-
gunas que son muy similares a las cimentaciones profundas, tales como las de inclusiones rigidas
(columnas de grava, de suelo-cemento, etc.). Esas técnicas, que no fueron descritas en el apartado
correspondiente (Parte 5 de esta Guia), serdn consideradas en los apartados que siguen.

Antes de mejorar un terreno debe considerarse la posibilidad de retirarlo y sustituirlo por otro
de mejores caracteristicas. La «sustitucidn», total o parcial, del terreno debe considerarse siempre
que ello sea posible como alternativa a los procedimientos de mejora.

7.2.1. PRECARGAS

La primera vez que un suelo blando es sometido a cargas importantes (mayores que las que
sufrid en el pasado) experimenta deformaciones mucho mayores (entre dos y veinte veces mas, y
normalmente del orden de unas cinco o diez veces mas) que cuando se carga posteriormente, des-
pués de haber sido precargado y descargado. Ello puede comprobarse mediante la realizacion de
ciclos de carga y descarga en ensayos edométricos (véanse apartados 3.5 y 4.8).

La precarga se basa en ese concepto. Antes de construir la obra, el suelo puede precargarse
con tierras u otras sobrecargas colocadas en superficie. Puede precargarse también con agua colo-
cada en recintos impermeables, aunque ello resulta menos frecuente. En algunos elementos de ci-
mentacion, la precarga se ha conseguido con anclajes que los comprimen contra el cimiento, si bien
se trata de casos excepcionales.

En los proyectos de precarga deben incluirse al menos, los aspectos siguientes:

e Geometria y valor de la precarga.

¢ Estabilidad de la propia precarga.

e Evolucidn de asientos y de presiones intersticiales (en su caso).
e Definicidn del grado de consolidacion a alcanzar.

¢ Fases temporales de colocacidn y retirada de las precargas.

¢ Fases constructivas posteriores, asientos esperados durante la construccion de la obra y
evaluacion de la seguridad en cada fase de su construccion.

e Comportamiento de la obra a largo plazo. Seguridad frente a la rotura y estimacion de mo-
vimientos postconstructivos —debe prestarse especial atencidn a los fenomenos de fluen-
cia o consolidacién secundaria.

e Especificaciones de ejecucion en un Pliego de Prescripciones Técnicas Particulares.
e Sistema de inspeccion, control y aceptacidon del tratamiento.

¢ Planos y presupuesto.

Los célculos necesarios pueden realizarse basandose en la teoria de la consolidacién unidi-
mensional (véase apartado 4.8). Cuando existen varios estratos de naturaleza diferente puede ser
necesario utilizar un modelo numérico unidimensional. Normalmente no serd necesario el uso de
modelos bidimensionales o tridimensionales mas complejos.

Cuando el suelo blando esté saturado, es necesario mantener aplicada la precarga durante el
tiempo preciso para que la compresion efectiva sea la deseada. El tiempo de espera puede ser en
ocasiones incompatible con el plan de construccidon deseado. Este grave inconveniente puede pa-
liarse acelerando artificialmente la consolidacion mediante el uso de «mechas drenantes».
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7.2.2. MECHAS DRENANTES

Los suelos blandos saturados, sometidos a cargas o precargas, han de expulsar agua para ga-
nar la consistencia suficiente para construir la obra en cuestion. El agua circularia naturalmente ha-
cia los extremos permeables, normalmente el superior, inferior y los laterales del area precargada
y ello puede implicar caminos o recorridos del agua demasiado largos, que podrian requerir tiem-
pos superiores a los compatibles con la realizacion de las obras en cuestion.

En aquellos casos en los que los plazos de espera de las precargas sean, segun las estimacio-
nes realizadas, demasiado largos, se estudiara la conveniencia de reducirlos mediante la disposicion
de mechas drenantes, hincadas a través del terreno blando a consolidar.

Las mechas drenantes son drenes prefabricados que se hincan en el terreno y que permiten
recoger el agua y conducirla, sin apenas pérdida de carga, hacia el exterior. Normalmente el agua
se recoge en una capa o tongada libremente drenante colocada, a estos efectos, en la superficie del
terreno (base de la precarga en su caso).

En ocasiones, la presencia de costras desecadas superficiales, o de algun horizonte o estrato
duro intercalado o que cubre el terreno blando, puede hacer necesario realizar perforaciones auxi-
liares para facilitar la hinca de las mechas.

Las mechas drenantes suelen atravesar completamente el terreno blando a consolidar, y que-
dar dispuestas en filas al tresbolillo (vértices de tridngulos equilateros), con separaciones entre ellas
del orden de magnitud que se indica en la tabla 7.2.

TABLA 7.2. SEPARACION INICIAL PARA EL PREDISENO DE MALLAS DE MECHAS DRENANTES

TIPO DE SUELO SEPARACION INICIAL RECOMENDADA (m)

Arcilloso de alta plasticidad 1,00

Arcilloso de baja plasticidad, o limos 1,50

Formaciones arcillosas con intercalaciones
horizontales de suelos mas permeables 2,00
(limos o arenas)

Cuando se conozca con precision suficiente el coeficiente de consolidacion del terreno en
sentido horizontal (radial), o cuando mediante pruebas o ensayos «in situ», experiencias previas
u otras causas, se conozca con precision razonable dicho coeficiente, se podran realizar calcu-
los de tiempos de consolidacion especificos, que pueden justificar otra disposicion del drenaje
artificial.

Cuando sea de interés realizar dichos calculos, se admite que el grado de consolidacion al-
canzado se estime mediante la siguiente expresion:

U=1-(1-U,)-(1-U,)

Donde:

U = Grado de consolidacion total obtenido.

U, = Grado de consolidacion tedrico sin existencia de las mechas drenantes. Se puede estimar
mediante la teoria de la consolidacién unidimensional de Terzaghi-Frohlich (véase 4.8.2.3)".

U, = Grado de consolidacion radial inducido por las mechas drenantes.

' En la teoria de la consolidacion unidimensional, reflejada en 4.8.2.3, el coeficiente U,, se denomina U.
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A su vez, este Ultimo factor se puede estimar mediante la siguiente expresion:

-8Cy,
U =1-e"’

Donde:

C, = Coeficiente de consolidacidn horizontal, que puede obtenerse a partir de ensayos de disi-
pacién efectuados durante penetraciones estaticas con piezocono?.
D = Separacion efectiva entre drenes. A estos efectos se puede suponer que, D, es el diame-
tro del circulo que encierra la misma area que la asignada a cada dren.
t= Tiempo de espera necesario para alcanzar la consolidacién U,.
u = Coeficiente adimensional dado por la expresion:

1 b 0,75
= n|{—— —_ ,
H d

w

d,, = Diametro equivalente del dren. En la mayoria de los drenes comerciales se puede supo-
ner d,, = 10 cm, si bien dicha informacion debera suministrarla el fabricante.

A la vista de la consolidacion obtenida para cada tiempo de espera, para unas caracteristicas
dadas de las mechas drenantes, podra acelerarse en su caso la consolidacién, disminuyendo la se-
paracién entre drenes, D. Véase tabla 7.2.

7.2.3. VIBRACION PROFUNDA

Los suelos arenosos pueden compactarse mediante vibracién, y por ello existen una serie de
procedimientos de densificacion mediante vibracion profunda. Se pueden introducir en el terreno
grandes vibradores para densificarlo (vibroflotacién).

Cuando el contenido en finos es del orden del 15%, el vibrador puede crear un hueco cilindri-
co temporalmente estable que podria rellenarse con un material adecuado al caso (gravas, por ejem-
plo) mejorando asi de manera aiin mas notable la calidad del terreno (vibrosustitucién).

El radio de accion de la vibracion depende de la potencia del equipo y del tipo de terreno. En
la préctica, se suele efectuar el tratamiento con una columna de vibrado por cada 3 a 5 m2 Con ese
espaciamiento se pueden obtener mejoras medias de densidad muy apreciables.

En cualquier caso, estos tratamientos dejan la parte superior del terreno poco compactada. Por
ello suele ser necesario un tratamiento superficial de compactacion por lo general con rodillos vi-
brantes en superficie.

Con la vibracién profunda se pueden alcanzar densidades relativas altas (D, > 75%), y resisten-
cias a la penetracion dinamica en el ensayo SPT del orden de N =25 o superiores, o resistencias a
la penetracidn estatica (cono holandés) del orden de g,> 10 MPa.

El grado de densificacion obtenido suele ser bastante homogéneo y, por lo tanto, las medidas
de densidad pueden diferir poco cuando se efectian a diferentes distancias del eje (vertical) del tra-
tamiento. Dentro de la columna de material de aportacion (en el caso de la vibrosustitucion) las
densidades relativas y la resistencia a la penetracion (estatica o dindmica) pueden ser ain mayores
que en la vibroflotacion.

Asi pues, en depositos arenosos flojos en ciertos casos, es posible mejorar el suelo de mane-
ra que se elimine la necesidad de realizar las cimentaciones profundas que en otro caso hubieran
sido necesarias, lo que requerira una comprobacion especifica al respecto.

2 En la literatura técnica existen tabulaciones de los productos C, - t/D?y C, - t/d? en funcién de los parametros
(U,, D/d,). Véase: JIMENEZ SALAS J. A. y otros (1976): Geotecnia y cimientos Il, Editorial Rueda, Madrid, capitulo 6: «Consoli-
dacion de las masas de suelo».
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7.2.4. COMPACTACION DINAMICA

La caida de pesas desde gran altura crea, en la superficie de los suelos blandos, huellas o cra-
teres de dimensiones incluso comparables a las de la propia pesa. El terreno queda densificado a
su alrededor hasta cierta profundidad.

La compactacion dinamica se consigue mediante sucesivas caidas de pesas en puntos de una
malla preestablecida, proceso que se repite varias veces (pasadas). El tratamiento se completa con
una regularizacion superficial, normalmente una compactacion convencional, con rodillos lisos vi-
brantes.

El proyecto de la compactacion dinamica debe definir:

Grado de mejora que se piensa obtener, y profundidad de suelo afectada por el trata-
miento.

Geometria de la malla de puntos de tratamiento, nUmero de golpes de maza en cada pun-
to, y niumero de pasadas.

Pesa de compactacion y altura de caida.

Tratamiento posterior de allanado y/o compactacion de la superficie obtenida.

Procedimiento de inspeccidn y control.

Estos aspectos han de determinarse en general por via empirica, en funcion de posibles expe-
riencias en aplicaciones similares.

No existe aun una formulacion analitica completa aplicable a la compactacion dinamica, sino
Unicamente algunas formulas sencillas que permiten analizar el problema de manera simple y apro-
ximada.

Se entiende como profundidad de la zona compactada, aquélla a partir de la cual, el aumento
de densidad seca provocado por la compactacion es claramente menor que el aumento medio ob-
tenido desde la superficie hasta dicha profundidad (del orden de la mitad o menos). En ocasiones
esa profundidad queda bien definida por la existencia de algun estrato rigido que delimita clara-
mente el espesor de suelo blando.

En suelos blandos con espesores grandes, se puede suponer que el tratamiento del terreno me-
diante compactacion dinamica es efectivo hasta la profundidad D, que se obtiene al aplicar la si-
guiente ecuacion:

D=o-W-H
Donde:

D = Profundidad efectiva del tratamiento (m).

W = Peso de la maza (kN).

H = Altura de caida (m).

o = Parametro con dimensiones cuyo valor empirico puede suponerse igual a 0,15 (m/kN
cuando no exista informacion especifica.

)1/2,

Se sabe que a puede ser mayor, cuando existe un fondo rigido a una profundidad proxima y
algo superior a D, por efecto de la reflexion de las ondas de compresion que puede provocar la pre-
sencia de este fondo rigido.

El proyectista debe estimar el valor de D, en funcion de las experiencias que pueda conocer y
gue sean asimilables al caso en estudio. Si existe un terreno rigido, de consistencia suficiente, a me-
nor profundidad, debe suponer que el valor de D es el valor de dicha profundidad.

El proyectista debe estimar el valor de la densificacion que pretende obtener. Se debe definir
el valor del aumento relativo de densidad seca que se desea. Los procedimientos actuales de com-
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pactacion dinamica pueden conseguir incrementos porcentuales de la densidad seca de hasta el 5%
en la mayoria de los suelos.

Fijado el incremento de densidad requerido, se debe especificar el valor del asiento medio de
la superficie del terreno que la compactacion dinamica ha de provocar. Dicho asiento puede eva-
luarse como:

Ay,
Ya

s=D

Donde:

s = Asiento medio de la superficie del terreno inducido por la compactacién dindmica.
D = Profundidad del tratamiento.

Ay, =Aumento de densidad seca requerido.
v, = Densidad seca inicial.

El tratamiento necesario para conseguir el resultado requerido debe proyectarse considerando
que el pardmetro que mas influye en la compactacion es la energia especifica (energia aplicada por
unidad de volumen), que viene dada por la siguiente expresion:

Enerai " i W - H,
nergia especifica =  n-—
i A-D

Donde:

m = Numero de pasadas.

n=Numero de golpes por pasada en un mismo punto.

W = Peso de la maza.

H; = Altura de caida de la maza (puede ser variable en cada pasada).

A= Area de afeccion de cada golpe (por ejemplo lado de la malla de golpeo, elevado al cua-
drado, en mallas cuadradas).

D = Profundidad de tratamiento.

Es una practica comun limitar el niumero de golpes que se dan en un mismo créater, pues se
sabe que a medida que el nUmero n crece, la eficacia disminuye. Es preferible aplicar la misma ener-
gia con nuevas pasadas provocando crateres en otros puntos. Se recomienda, en lineas muy gene-
rales y con caracter meramente orientativo, que m, sea aproximadamente igual a n. Normalmente
se dan dos o tres pasadas, cambiando los puntos de impacto (m=2 6 3), y no se suelen provocar
mas de cinco impactos sucesivos en el mismo crater (n<5).

Como se ha expuesto con anterioridad, la energia especifica depende, entre otros factores, de
la separacion de puntos de golpeo, que suele ser del orden de 2 - 2 m (A = 4 m?) en tratamientos in-
tensos, y de 4 -4 m (A = 16 m?) en tratamientos menos intensos.

Se sabe que la densificacion crece con la energia especifica, pero no de forma lineal sino algo
inferior (un crecimiento lineal con la raiz cuadrada de la energia puede ser razonable). Asi pues, du-
plicando la energia especifica no se consigue un doble aumento relativo de densidad. Por este mo-
tivo, la energia especifica que se aplica es mas efectiva al principio del tratamiento que al final.

A modo de ejemplo, un tratamiento normal para aumentar al menos el 5% la densidad seca
de un suelo arenoso de 10 m de espesor, puede definirse mediante una malla de 3:3 m
(A= 9 m?), con cuatro golpes por pasada y con tres pasadas cada una con una malla similar. La
maza seria de 150 kN, cayendo desde 30 m de altura. En ese caso se obtendria una energia especi-
fica de 600 kN/m?

Existen referencias de trabajos de compactacion dindmica donde se han usado mazas de has-
ta 1000 kN, con alturas de caida de hasta 40 m, y con energias especificas superiores a 4 MN/m?2.

238



TRATAMIENTOS DE MEJORA DEL TERRENO

7.2.5. INYECCIONES

No es frecuente utilizar técnicas de inyeccion de cemento u otros productos para mejorar los
suelos blandos previamente al apoyo de cimentaciones en obras de carreteras.

Las inyecciones mas frecuentes son las de lechada de cemento (con bentonita, arcilla u otros
aditivos), aunque en ocasiones se utilizan también inyecciones de productos quimicos.

La introduccién de lechadas en el terreno puede realizarse mediante las siguientes técnicas:

a) Impregnacion: La inyeccion discurre por los poros del suelo o por las fisuras de las rocas.
Asi son tratables suelos 0 macizos rocosos bastante permeables (mas de una unidad Lu-
geon en macizos rocosos, aproximadamente).

b) Fracturacion hidraulica®: La lechada se fuerza con altas presiones, que abren las salidas del
tubo de inyeccion en puntos concretos (manguitos) y rompen el terreno mediante fractu-
racion hidraulica para que la lechada cree una «laja» del producto inyectado, que poste-
riormente endurece. La direccion de los planos de rotura inducidos por las inyecciones de
fracturacion es dificilmente contrastable.

Las consecuencias de la fracturacion del terreno normalmente serdn minimas pero no son
faciles de acotar. Estos y otros argumentos hacen que las inyecciones de fracturacion pue-
dan ser poco aconsejables en terrenos cuya estabilidad natural es precaria. Su uso debe
quedar bien justificado y su aplicacion supervisada por técnicos capacitados.

¢) Compactacion: Una mezcla espesa (generalmente un mortero de cemento) se fuerza con
presiones altas para que desplace el terreno densificandolo. Normalmente estas inyeccio-
nes se realizan para reducir (compensar) los asientos de superficie que provocan las ex-
cavaciones de los tuneles, por ello, en tales casos se suelen denominar también inyeccio-
nes de «compensacion». Tienen también aplicacidn en la solucidn de ciertas patologias de
cimentacion (recalces).

En algunas aplicaciones, el tubo de inyeccidn se deja perdido en el terreno para que sirva como
refuerzo. En este sentido, puede pensarse que consiste en una técnica de claveteado (véase epi-
grafe 7.2.9) o incluso, en algun caso, de micropilotes (véase epigrafe 6.9.1).

En lo relativo a esta unidad de obra debera estarse a lo especificado en el articulo 676 «In-
yecciones», del Pliego de Prescripciones Técnicas Generales para Obras de Carreteras y Puentes
(PG-3)*.

7.2.6. INYECCIONES DE ALTA PRESION (JET-GROUTING)

La mezcla intima del suelo blando con un agente cementante —normalmente cemento— pue-
de conseguirse practicamente a cualquier profundidad (dentro de los limites técnicos actuales, se
puede trabajar facilmente hasta unos 50 m de profundidad) introduciendo, hasta el nivel requerido,
una tuberia provista de toberas por donde puede introducirse una lechada de cemento (Jet | o sis-
tema de fluido Unico) y ademas, en su caso, un dardo de agua o aire (Jet Il o sistema de doble flui-
do) y opcionalmente un chorro de aire o agua alrededor del dardo de agua o aire respectivamente
(Jet Il o sistema de triple fluido).

La gran velocidad de salida de la lechada de cemento (Jet I), o la capacidad erosiva del dardo
de agua (Jet Il), particularmente si esta rodeado de un chorro concéntrico de aire (Jet lll), rompen
el terreno hasta cierta distancia. El terreno, desmoronado y fragmentado se mezcla con el aire, el
agua y sobre todo, con el cemento, quedando con una consistencia fluida que después se endure-

% Se encuentra ampliamente difundido en la literatura técnica el término «claquage» para referirse a este tipo de inyec-
ciones.

4 Véase: Orden FOM 1382/2002 de 16 de mayo (BOE del 11 de junio de 2002), por la que se actualizan determinados ar-
ticulos del pliego de prescripciones técnicas generales para obras de carreteras y puentes relativos a la construccion de ex-
planaciones, drenajes y cimentaciones.
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ce. Se consigue asi cambiar el terreno por otro al que la presencia de cemento hard mas resisten-
te, menos deformable vy, si el suelo era granular, menos permeable.

El chorro de corte suele impulsarse con presiones de varios cientos de bares y con caudales
del ordende 10 2 I/s.

El tratamiento del terreno se realiza de menor a mayor cota. Primero se introduce el Gtil de la
inyeccion hasta la profundidad deseada mediante una perforacion previa y después se extrae a la
velocidad conveniente, rompiendo el suelo y mezclandolo con la lechada. La cantidad de lechada a
mezclar con el suelo se puede controlar mediante la velocidad de extraccidn del util de jet-grouting.

Con este procedimiento se pueden obtener columnas (girando el chorro de corte), o pantallas
sensiblemente planas de lechada o mortero, o de estos materiales mezclados con el suelo. Su uti-
lizacion en problemas de diversa indole estd muy extendida, dada la versatilidad y rapidez con que
pueden realizarse los tratamientos.

El didametro de la columna de mezcla suelo-cemento que se puede conseguir depende del tipo
de técnica utilizada (Jet I, Il 6 1ll), de la resistencia del terreno a la erosion, y de los parametros de
ejecucion, fundamentalmente de la velocidad de ascenso del chorro de corte.

Los diametros usuales de las columnas se encuentran dentro del siguiente rango:

TABLA 7.3. DIAMETROS MAS USUALES DE LAS COLUMNAS DE JET GROUTING

DIAMETRO DE LAS COLUMNAS (cm)

TIPO DE SUELO

JET | JET Il JET Il
Suelos granulares 30 a 50 50 a 100 > 100
Suelos cohesivos 20 a 30 30 a 60 > 60

Con esta técnica, se pueden conseguir actualmente columnas de suelo tratado de hasta 3 m
de didametro (las mayores, en suelos granulares), con resistencias a compresion como las de algu-
nos hormigones pobres (fundamentalmente, en suelos granulares).

El procedimiento es aplicable a cualquier tipo de terreno blando, excepto a los excesivamente
permeables, con grandes bolos o gravas muy limpias, en los que es preciso un tratamiento de cie-
rre previo al jet-grouting, mediante inyeccion de mortero, por ejemplo.

En los proyectos de jet-grouting debe definirse en todo caso:

e Tipo de de jet (I, ll, 6 IlI).
¢ Presiones de los distintos tipos de fluidos (lechada, aire y agua).
¢ Dosificacion de la lechada.

e Tamano de columna: La experiencia, y los controles de obra, permitiran definir la veloci-
dad de extraccion del atil de inyeccion para ajustar el tamano de columna obtenido.

¢ Resistencia de la columna: Dependiendo de la riqueza de lechada y sobre todo del tipo de
terreno se pueden alcanzar resistencias a compresion a 28 dias del orden de 1 a 4 MPa en
limos y arcillas, y de 2 a 10 MPa en suelos granulares, aproximadamente.

En lo relativo a esta unidad de obra se estara a lo especificado en el articulo 677 «Jet-grouting»,
del Pliego de Prescripciones Técnicas Generales para Obras de Carreteras y Puentes (PG-3)°.

® Véase: Orden FOM 1382/2002 de 16 de mayo (BOE del 11 de junio de 2002), por la que se actualizan determinados ar-
ticulos del pliego de prescripciones técnicas generales para obras de carreteras y puentes relativos a la construccion de ex-
planaciones, drenajes y cimentaciones.
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Ademas de lo indicado en dicho articulo, el Pliego de Prescripciones Técnicas Particulares del
Proyecto de tratamiento, debe incluir el procedimiento de control de las columnas de jet-grouting:
longitud, didmetro, resistencia, consumos de cemento y rechazo, principalmente.

7.2.7. COLUMNAS DE GRAVA

Al hablar de la vibracién profunda se ha apuntado la posibilidad de construir columnas de gra-
va. Existen, ademas de la técnica de la vibroflotacion, otras técnicas para crear en los suelos blan-
dos columnas de materiales mas resistentes. Se pueden hincar tubos metalicos que faciliten esta
operacion. Si los tubos son de punta ciega perdida (al retirar el tubo la punta queda hincada en el
terreno), no es preciso excavar el terreno para construir las columnas de grava y se consiguen, ade-
mas, mayores densidades del terreno.

El tratamiento mediante columnas de grava, suele completarse con una tongada superficial
drenante (gravas), que une sus cabezas a modo de encepado.

A continuacion se describen con mayor detalle algunas de las principales aplicaciones de esta
técnica.

7.2.7.1. Reduccion de asientos

Las columnas de grava reducen el asiento que experimenta a largo plazo el terreno blando®. El
procedimiento de estimacion de la reduccion de asientos no se encuentra ain completamente es-
tablecido, por lo que se recomienda suponer que, usando columnas de grava, el asiento esperado
sin el uso de las columnas, s,, queda disminuido hasta la cantidad s, (asiento con las columnas),
que viene dado por la expresion siguiente:

s. =S

c o

El factor de reduccion, o, depende de la relacion entre el area de la propia columna, A, vy el
area total del terreno asignada a cada una de ellas, A7 (es decir drea de la propia columna mas la
del terreno circundante no mejorado asignado a cada columna). El nimero adimensional, p, mide
el porcentaje de sustitucidn del terreno natural que suponen las columnas. Es decir:

La relacién entre p y o, segun la experiencia actual, queda comprendida en una banda relati-
vamente estrecha, segun se detalla en adelante.

Se obtienen mayores reducciones de asiento (valores menores de o) para la misma intensidad
de tratamiento (igual valor de p), cuando las columnas se ejecutan desplazando el terreno natural
(sin excavarlo), y cuando la grava de las columnas es de mayor resistencia.

El uso de columnas de grava Unicamente para reducir los asientos de un terraplén de carrete-
ra, en general, sera dificilmente justificable respecto a la solucion alternativa de la precarga con au-
xilio de mechas drenantes, que normalmente sera mas econémica. Unicamente razones especiales
de falta de estabilidad, de plazo u otros condicionantes especiales, podran justificar su uso en el
caso mas general.

Las férmulas de Priebe, de Van Impe y otras similares indican que la relacion entre el factor de
intensidad del tratamiento p = A,/ Ayo; (A, = drea de cada columna, A,y = &rea total de terreno asig-

6 Véase: Priese, HeiNz: «Estimacion de asientos de un terreno consolidado con columnas de grava», Boletin de informa-
cion del Laboratorio del Transporte y Mecanica del Suelo, n.° 116.
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nado a cada columna), y el factor de reduccion de asientos a.=s,/ s, (s, = asiento con columnas,
s, = asiento sin columnas) estan relacionados. Viendo dichas relaciones, se puede proponer una
banda para tal correlacidn, cuyo eje vendra definido por los valores de la tabla 7.4.

TABLA 7.4. RELACION APROXIMADA (p, o, §), PARA COLUMNAS DE GRAVA

0,1 0,80 2,8
0,2 0,65 2,4
03 0,47 2,2
04 0,35 2,0
0,5 0,25 17

Donde:

p = Porcentaje de sustitucion (p= A,/ Aroy).
o = Factor de reduccion del asiento (o= s,/ s,).
B = Factor de concentracion de carga, que se define mas adelante (B =[1-o (1-p)]/p).

Logicamente, es de esperar que la reduccidon de asientos sea mayor cuando la columna es de
mejor calidad. También seria de esperar que la deformabilidad del suelo jugase algln papel en este
problema y, sin embargo, ello no parece evidente a partir de los trabajos analizados hasta la fecha.
Tampoco resulta claro cdmo evoluciona o con la posible consolidacion.

La compresion con la que queda el terreno natural no mejorado cuando actda una carga, p, en
superficie queda reducida a, o - p, cuando hay columnas. Las columnas de grava soportan el resto
de la carga, es decir, p—o p (1-p), que, al estar distribuida sobre un area mas pequena, da lugar a
una presion’:

. 1-a(l-p)
o :[p P ]p:ﬁ'P

El factor de concentracidon de carga 3, se ha listado también en la tabla precedente. Parece, a
la vista de estos calculos, que las columnas se cargarian con doble carga que el suelo, aproxima-
damente.

7.2.7.2. Mejora de la resistencia

Las columnas de grava suponen, a corto y a largo plazo, un refuerzo del terreno. Obras que,
apoyadas sobre el terreno natural, no resultarian estables pueden resultar estables con las colum-
nas de grava. Los célculos de estabilidad con las columnas de grava pueden hacerse por el proce-
dimiento aproximado que se indica a continuacion:

7.2.7.2.1. Resistencia a corto plazo

La resistencia de las columnas de grava tanto a corto como a largo plazo puede suponerse pu-
ramente friccional, y definida por el angulo de rozamiento interno.

7 Debe verificarse que: 0. p- (A= A) +B-p-A,=p- Arpr, con p=A,/ Aror.
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o, = Angulo de rozamiento interno de las gravas.

La resistencia al corte del terreno natural a corto plazo puede suponerse puramente cohesiva,
y definida por el valor.

s, = Resistencia al corte sin drenaje del terreno natural.

La ponderacion de los distintos parametros para obtener una resistencia media equivalente al
conjunto terreno-columnas a efectos de calculos de estabilidad puede hacerse en funcion de los pa-
rametros definidos en 7.2.7.1 segun las siguientes relaciones:

* Peso especifico a corto plazo Yer =Y, P+ (1-p)
* Rozamiento a corto plazo: tg Oep=x-1g 0,
* Cohesidn a corto plazo: cep=1=p)-s,

Los subindices g, s, se refieren a las gravas y al suelo respectivamente, es decir:

* v, = Peso especifico de las gravas.
* v, = Peso especifico del suelo.

El factor x que se recomienda es:

¢ Zona bajo la carga: x=1-a(l-p)
e Zona fuera de la proyeccion vertical de la carga: xX=p

Bajo el nivel fredtico los pesos a computar seran los sumergidos, y’, y por encima de él los apa-
rentes v,,. Se supone que el nivel freatico es siempre horizontal.
7.2.7.2.2. Resistencia a largo plazo

De forma similar, a largo plazo, se recomienda utilizar los siguientes parametros medios del
terreno reforzado con columnas de grava.

* Peso especifico: Yr=Y, P+Y(1-p)

¢ Rozamiento: tg Opp=x-tg 0, +y-tgo,

* Cohesion: p=(1=-p)-c
Donde:

¢, = Angulo de rozamiento interno del suelo.
¢, = Cohesion efectiva del suelo.

Siendo el resto de parametros los definidos anteriormente.

Los valores de los factores adimensionales x e y, que se recomiendan, son:

¢ Zona bajo la carga: x=1-a(l-p)
y=o(l-p)

e Zona fuera de la proyeccion vertical de la carga: xX=p
y=1-p

7.2.7.2.3. Consideraciones adicionales a tener en cuenta en todo caso

El procedimiento de calculo recién expuesto implica unos coeficientes de ponderacion aproxi-
mados sobre los que no existe gran experiencia. En obras de especial importancia puede ser con-
veniente realizar calculos mas complejos, y utilizar coeficientes de seguridad superiores a los nor-
males que cubran en parte la falta de experiencia en el calculo de este tipo de obras.
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Para el calculo de columnas de grava como elementos portantes, ha de tenerse en cuenta que,
a corto plazo, su resistencia queda limitada por la resistencia al corte sin drenaje del terreno natu-
ral que la circunda. La carga vertical que rompe a corto plazo una columna de grava es del siguiente
orden de magnitud:

columna __ .
o =20-s,

Si las columnas de grava se utilizan como elementos portantes, es preciso efectuar pruebas
de carga para conocer su capacidad de soporte real, en las condiciones concretas de cada caso
especifico.

7.2.8. COLUMNAS DE SUELO-CEMENTO

Los equipos de perforacion en suelos blandos que se usan para construir pilotes han sufrido
diversas adaptaciones para poder mezclar el suelo con cemento (o con cal u otros productos), y op-
cionalmente con agua, para crear columnas que aumenten la capacidad de soporte del terreno y re-
duzcan los asientos provocados por eventuales cargas colocadas en superficie.

También pueden ser Uutiles en ciertas circunstancias otras mezclas de suelo con diversos produc-
tos quimicos, tales como el bacilo-cemento (mezcla de aluminio, cal y yeso), o con cenizas volantes, u
oxidos de hierro y silicato sédico. La mezcla de estos productos para formar columnas de suelo trata-
do puede resultar beneficiosa desde el punto de vista geotécnico, en algunas aplicaciones especificas.

7.2.9. BULONES (CLAVETEADO DEL TERRENO)

Ya se han tratado en esta Guia los micropilotes y los anclajes utilizados como elementos de ci-
mentacién. Es posible usar bulones de acero introducidos en el terreno con espaciamientos mas o
menos regulares para aumentar de forma global su resistencia y reducir su deformabilidad. Mas in-
formacidén sobre el uso de estos elementos puede encontrarse en el Manual para el proyecto y eje-
cucion de estructuras de suelo reforzado® de la Direccion General de Carreteras.

La técnica del claveteado del terreno es conocida también, por su nomenclatura en lengua in-
glesa, como «soil nailing».
7.2.10. GEOSINTETICOS

Se pueden utilizar geosintéticos como refuerzo de la capacidad resistente del terreno bajo los
cimientos de los terraplenes (o en el interior de los propios terraplenes), y bajo los elementos de ci-

mentacion. El reparto de cargas que con ello se consigue puede reducir también los asientos o, al
menos, puede hacerlos algo mas regulares (reduccion de asientos diferenciales).

7.2.11. OTROS PROCEDIMIENTOS

Ademas de los procedimientos citados en los epigrafes precedentes, deben al menos referirse
algunos otros especiales de mejora del terreno, como son los siguientes:

7.2.11.1. Compactacion con explosivos

La colocacion de cargas explosivas en profundidad y su ulterior explosiéon controlada provoca,

en los depdsitos de suelos blandos, asientos generalizados de su superficie y, por consiguiente, au-
mento de su densidad.

8 Véase: Direccion General de Carreteras (1989): Manual para el proyecto y ejecucion de estructuras de suelo reforzado.
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El tratamiento con explosivos suele ser de calidad dificilmente controlable y requiere, mas que
en otros casos, una exploracidn geotécnica posterior para evaluar el efecto real del tratamiento.

El control de vibraciones inducidas en estructuras proximas es necesario, ya que este tipo de
tratamientos puede producir danos a distancias considerables de la zona de explosion.

Normalmente, el terreno requiere una compactacion final de tipo superficial, mediante plan-
chas o rodillos vibrantes.

Aparte de las consideraciones de tipo general (véase apartado 7.3) validas para cualquier tipo
de tratamiento del terreno, en la compactacion por explosivos habran de considerarse al menos los
siguientes aspectos:

¢ Prescripciones de la publicacién de Manual para el control y disefo de voladuras en obras
de carreteras® de la Direccion General de Carreteras.

Ubicacién de las cargas: Habitualmente se colocan en perforaciones que alcanzan hasta una
profundidad del orden de las tres cuartas partes de la profundidad del estrato a compactar.

e Separacidn entre cargas: Se suelen situar en mallas con separaciones entre 5y 15 m.

* Potencia explosiva: Suelen utilizarse cargas del orden de 10 a 30 g de dinamita (o TNT, o
amonita), por m® de suelo tratado.

Sistema de control de vibraciones inducidas.

La definicién del tratamiento se lleva a cabo, en general por via empirica, en funcién de la ex-
periencia que pueda recopilarse para situaciones similares. En cualquier caso, debe especificarse un
procedimiento de inspeccion y control de ejecucion, y deben especificarse los requerimientos ne-
cesarios para la aceptacién del resultado obtenido.

7.2.11.2. Tratamientos térmicos

Estos métodos consisten, en esencia, en la aplicacion de altas temperaturas para secar los sue-
los blandos. La generacion de dichas temperaturas (varios cientos de °C) en sondeos previamente
perforados puede conseguirse con quemadores de gas o de gasoil. El terreno del entorno queda de-
secado y reforzado. La técnica, que implica un gran consumo energético, ha sido aplicada con éxi-
to en otros paises.

7.2.11.3. Congelacion del terreno

Se induce artificialmente, para proporcionar una consistencia temporal al terreno natural, a
cuyo amparo realizar ciertas operaciones de construccion (excavaciones por lo general). La genera-
cion de bajas temperaturas puede conseguirse mediante nieve carbdnica (CO,), o mediante la ex-
pansion de nitrégeno liquido en circuitos cerrados a través de tuberias dentro del terreno, o en cir-
cuitos abiertos instalados en perforaciones previas.

7.2.11.4. Electroosmosis

Secado de suelos blandos, mediante el drenaje inducido por corrientes eléctricas. La introduc-
cién de barras de acero o de aluminio como anodos dentro del terreno y la de tubos de «well-point»
como catodos, en disposicion y con espaciamiento similar al de las mechas drenantes de las pre-
cargas, origina en el terreno un flujo de agua hacia los catodos cuando se establece una corriente
continua (del anodo hacia el catodo).

® Véase: Direccion General de Carreteras (1993): Manual para el control y disefio de voladuras en obras de carreteras.
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El procedimiento puede completarse con aportes quimicos (silicatos por ejemplo), que son
arrastrados por el agua y retenidos por el terreno en su curso hacia los catodos.

Esta técnica permite acelerar la consolidacion de masas de suelo, y su refuerzo con inyeccio-
nes quimicas y, aunque presenta una teoria bien desarrollada, su aplicacion practica se ve limitada
por el alto consumo de energia.

7.3. PROYECTO, EJECUCION Y CONTROL

7.3.1. RECONOCIMIENTO PREVIO DEL TERRENO

Cualquier proyecto de tratamiento del terreno debe venir precedido de un reconocimiento ge-
otécnico especifico, que puede requerir sondeos y prospecciones adicionales segln se especifica en
el apartado 7.1.

Asimismo, y segun se ha referido en el epigrafe 7.1.3, cualquier proyecto de tratamiento del
terreno debe venir precedido de un estudio del comportamiento de la obra en caso de no realizar-
se el mismo. Dicho estudio tedrico debera servir de base para contrastar posteriormente la eficacia
del tratamiento.

7.3.2. DEFINICION DEL TRATAMIENTO

El proyecto de cualquier tratamiento de mejora del terreno debera considerar al menos los si-
guientes aspectos:

e Espesores y caracteristicas de los estratos del terreno original, y de los posibles rellenos.
¢ Magnitud de las presiones intersticiales en los distintos estratos.

e Tipologia, tamano vy situacion de la estructura o relleno que haya de apoyar sobre el te-
rreno.

e Consideracion del posible dano a servicios o estructuras adyacentes.
¢ Definicion acerca de si el tratamiento es de caracter temporal o permanente.

e Interaccién del procedimiento de mejora y la secuencia de construccion de la obra (de-
formaciones pre y postconstructivas).

¢ Efectos inducidos al medio ambiente, incluyendo la posible contaminacion con produc-
tos toxicos, y los efectos producidos por los cambios que se puedan inducir en el nivel
freatico.

e Durabilidad de los materiales a largo plazo.

El Proyecto del tratamiento debera incluir un estudio de alternativas, siempre que existan op-
ciones sensiblemente parecidas en cuanto a posibles resultados. La alternativa de «sustitucion» del
terreno, debe considerarse expresamente o desecharse razonadamente (véase apartado 7.2).

El Proyecto de tratamiento del terreno debe fijar claramente los objetivos a alcanzar. A modo
de ejemplo, se citan a continuacién (véase tabla 7.5) una serie de pardmetros que pueden servir de
guia en este aspecto.

La relacién de la tabla 7.5 no debe considerarse en ningun caso cerrada y, como consecuen-
cia, el proyectista debe elegir los pardmetros de control con los que pueda concretar mejor los ob-
jetivos del tratamiento en cuestidn, que podran coincidir con alguno de los sugeridos, o ser espe-
cificos de la aplicacion concreta a la que se van a aplicar.
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TABLA 7.5. POSIBLES PARAMETROS PARA FIJAR LOS OBJETIVOS DE LOS TRATAMIENTOS
DE MEJORA DEL TERRENO

TRATAMIENTO PARAMETROS A FIJAR

Precarga e Asientos durante la construccion de la obra.
¢ Asientos postconstructivos.
e Seguridad frente a los distintos estados limite.

Mechas drenantes e Tiempos de espera para determinado grado de consolidacidn,
asiento o presiones intersticiales.

Vibracién profunda ¢ Valores de la resistencia a la penetracion después del tratamiento
(indice N del ensayo SPT, piezocono, etc.).
¢ Deformabilidad medida con presiometro. Deformabilidad
dinamica (velocidad sismica medida en sondeos).
e Seguridad frente a los distintos estados limite.

Compactacion dinamica ¢ Asiento medio de la superficie original.
e Resto de parametros analogos a los de la vibracion profunda.

Inyecciones e Segun los fines perseguidos:
Impermeabilizacion: Permeabilidad después del tratamiento
Compensacion de asientos: Asientos o movimientos limite.
Mejora de resistencia: Resistencia obtenida después del tratamiento.

Inyecciones de alta presion e Tamano de las columnas y resistencia a compresion de la mezcla
(jet-grouting) suelo-cemento.
Columnas de grava e Asientos de la obra durante y después de la construccion.

e Seguridad frente a los distintos estados limite.

Columnas de suelo-cemento e Parametros analogos a los del jet-grouting.

Bulones (suelo claveteado e Seguridad frente a los distintos estados limite.
o «soil nailing»)

Geosintéticos e Deformaciones (generalmente asientos) de la obra que se construya
posteriormente.
e Seguridad frente a los distintos estados limite.

Compactacion con explosivos e Parametros analogos a los de la compactacion dinamica.

Una vez elegidos los parametros que mejor representan el resultado obtenido con el trata-
miento, deben fijarse numéricamente los umbrales de aceptacion correspondiente y su forma de
medida o evaluacion.

En algunos casos, particularmente cuando se fije como objetivo disponer de margen de segu-
ridad suficiente frente a un determinado estado limite, la evaluacién de los resultados del trata-
miento serd especialmente dificil y puede requerir la realizacion de pruebas de carga u otros ensa-
yos «in situ», posteriormente a la ejecucion del tratamiento.

7.3.3. CONTROL DE EJECUCION

En este sentido, se estara en todo caso a lo especificado en el Pliego Prescripciones Técnicas
Generales para Obras de Carreteras y Puentes (PG-3), siempre que la técnica en cuestion se en-
cuentre recogida en el mismo.

A continuacion se incluye una lista, a titulo meramente orientativo, de algunos de los aspectos de
control mas habituales, que debera revisarse en funcion de los requerimientos concretos de cada caso.
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TABLA 7.6. RELACION DE ALGUNOS DE LOS ASPECTOS QUE DEBEN CONTROLARSE DURANTE
LA EJECUCION DE LOS TRATAMIENTOS DEL TERRENO

TRATAMIENTO ASPECTO A CONTROLAR

Precarga Extensién en planta y altura de la precarga.

Densidad aparente de los materiales de precarga.

Fechas de colocacion y retirada de las precargas.

Asientos de la superficie del terreno (placas de asiento).

Presiones intersticiales en el terreno.

Posibles agrietamientos u otros sintomas de inestabilidad en la superficie
externa de las precargas.

Mechas drenantes Longitud hincada y espaciamientos.
Longitud externa de las mechas.
Espesor de la capa drenante.

Granulometria de la capa drenante.

Profundidad de introduccion del vibrador.

Consumo de energia.

Tiempos de vibrado.

Granulometria y otros posibles ensayos de las gravas de aportacion
(cuando sea aplicable).

Consumo de gravas de aportacion (cuando sea aplicable).

Posibles asientos superficiales (hitos de nivelacion).

Vibracion profunda

Compactaciéon dinamica Alturas de caida, nUmero de impactos por punto y numero de pasadas.
Profundidad de las huellas.

Asientos superficiales (hitos de nivelacion).

Presiones intersticiales (en algunas aplicaciones).

Caracteristicas de los posibles materiales de aportacion.

Vibraciones inducidas en construcciones préximas.

Inyecciones Orientacion y longitud de cada taladro de inyeccion.
Tipo de mezcla inyectada.
Presiones y caudales de inyeccion.

Volumen de inyeccion e incidencias de la inyeccion de cada taladro.

Inyecciones de alta presion
(jet-grouting)

Orientacion y longitud de cada perforacion.
Presiones y caudales de inyeccion.

Velocidades de rotacion y ascenso.

Consumos y caracteristicas de la lechada inyectada.
Volumen y contenido de cemento del rebose.
Diametro de las columnas (en algunas aplicaciones).
Resistencia a compresidn simple de las columnas.

Columnas de grava Longitud y diametro de cada columna.
e Caracteristicas de la grava.

e Consumo de grava por cada columna.

Columnas de ¢ Longitud de cada columna.
suelo-cemento e Caracteristicas del material de aportacion.
¢ Resistencia de la mezcla suelo-cemento.

Bulones (suelo claveteado e Orientacion y longitud de cada bulon.
o «soil nailing») ¢ Resistencia a la extraccion.
e Caracteristicas de los bulones.

Geosintéticos e Extension en planta y cotas de colocacion.
e Caracteristicas del geosintético.

Compactacion e Ubicacion, cantidad y tipologia de cada carga explosiva.
con explosivos e Asientos en superficie (topografia convencional antes y después de cada
explosion).

* Presiones intersticiales (en algunas aplicaciones).
e Vibraciones inducidas en construcciones proximas.
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TRATAMIENTOS DE MEJORA DEL TERRENO

Aparte de los aspectos comentados, el Pliego de Prescripciones Técnicas Particulares de cada
Proyecto debe definir qué pruebas han de efectuarse durante su ejecucion y qué valores numéricos
(cuando proceda) quedan asociados a los limites de aceptacion. La lista precedente es solo orien-
tativa e incluye Unicamente algunos de los aspectos a controlar.

7.3.4. ACEPTACION DEL TRATAMIENTO

El Proyecto de cualquier tratamiento de mejora del terreno debe especificar claramente los cri-
terios de aceptacion o rechazo, y la forma de comprobarlos. Cada objetivo del tratamiento debe ser
satisfecho con el mismo. Antes de dar por concluido el tratamiento, deben existir datos suficientes
para avalar que los objetivos previamente establecidos se han alcanzado.

La prueba final del éxito del tratamiento de mejora normalmente sdlo se obtendra a mayor pla-
zo, cuando se construya la obra que motivo la necesidad de tratar el terreno. Para dicha compro-
bacion final, es necesario disponer normalmente, ya en la fase de proyecto, un sistema de auscul-
tacion adecuado al caso (véase apartado 8.1) e incluir, dentro del presupuesto del tratamiento, los
costes necesarios para el seguimiento del comportamiento de la obra hasta confirmar la eficacia del
tratamiento realizado.

Se estara en todo caso a lo especificado al respecto en el Pliego de Prescripciones Técnicas Ge-
nerales para Obras de Carreteras y Puentes (PG-3), siempre que la técnica en concreto se encuen-
tre recogida en el mismo.

7.4. DOCUMENTACION TECNICA DE LAS MEJORAS
7.4.1. NECESIDAD DE LA DOCUMENTACION

En todas las obras es necesario dejar constancia de la realidad de la obra construida (Proyec-
to de liquidacion). Las obras de tratamiento del terreno no son, en este sentido, una excepcion.

El Proyecto de liquidacion debe incluir una parte especifica relativa a las mejoras del terreno
que se hayan realizado en su caso, con el doble propdsito de:

e Facilitar la explotacion posterior.
e Transmitir la experiencia obtenida al realizar los tratamientos.

La explotacion de la obra requiere conocer con detalle como fue construida. Este aspecto re-
sulta de especial importancia en el caso de los tratamientos del terreno. A modo de ejemplo, pue-
de citarse la eventualidad de tener que realizar cualquier reparacion o modificacion en una zona de
terreno tratado; si no se conocen los datos del tratamiento del terreno, su obtencion a posteriori sera
en general dificultosa e imprecisa, si no imposible, y el proyecto de reparacion o modificacion re-
sultard mas dificil de definir.

La transmision de experiencia en muchos aspectos relativos al tratamiento del terreno es es-
pecialmente necesaria, dado que no existen aln procedimientos y reglas de proyecto bien estable-
cidas en todos los aspectos de los mismos.

7.4.2. INFORME DEL TRATAMIENTO DE MEJORA

Cuando se lleve a cabo un tratamiento de mejora del terreno, debera redactarse un informe que
contenga al menos una memoria que describa sucintamente los trabajos realizados, una serie de
anejos que detallen los distintos aspectos particulares de interés, y en su caso una definicion com-
pleta del tratamiento en planos.

Entre los principales aspectos a contemplar se encuentran:
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Descripcion del terreno original.

Descripcion del tratamiento proyectado.

Resultados de los controles de ejecucion.

Verificacion de los objetivos y aceptacion del tratamiento.

Control y seguimiento posterior.

Condicionantes en su caso, y recomendaciones para la explotacion.

Los contenidos de los dos primeros anejos mencionados podrian ser los mismos que figuren
en el Proyecto del tratamiento, siempre que durante la ejecucion de los trabajos se contraste la ade-
cuacion de los mismos a la realidad de la obra.

El anejo dedicado a los resultados de los controles de ejecucion debe contener cuantos ele-
mentos de interés se hayan observado durante la ejecucion, en particular las posibles desviaciones
de proyecto y las acciones tomadas como alternativa.

El anejo dedicado a la aceptacion debera describir las pruebas de aceptacion que se hayan re-
alizado al final de la obra y aquellos calculos vy justificaciones que hayan motivado o ayudado en la
decision de la aceptacion del tratamiento.

El control y seguimiento posterior, segin se haya especificado en el Proyecto y se haya ajus-
tado (si procediera) durante la ejecucion, debe proporcionar datos de interés que deben ser recogi-
dos en documentos especificos (informes de auscultacion) en su caso.

Como conclusion de los anejos anteriores, el informe del tratamiento debe incluir en su caso
los pertinentes condicionantes de explotacion que pudieran derivarse del mismo. Si ello requiriese
una descripcion detallada para su cumplimentacion durante la explotacion de la obra, estos deta-
lles o aspectos concretos deben formar parte del anejo mencionado en ultimo lugar.

Los planos deben contener una definicion grafica lo mas completa posible de los trabajos efec-
tuados siempre que por la naturaleza del propio tratamiento ello sea posible. En todo caso deberan
detallarse aquellos aspectos del tratamiento con posible referencia topografica tales como plantas
de las precargas, bocas de los taladros de inyeccion, etc., asi como eventuales cambios tipologicos
locales o zonales de un determinado tratamiento, y otros aspectos tales como mallas tipo de me-
chas drenantes, secciones de refuerzo en suelo claveteado, etc.
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AUSCULTACION Y PATOLOGIAS

8.1. AUSCULTACION DE CIMENTACIONES

La forma mas adecuada de prevenir el desarrollo de ciertas patologias de las cimentaciones es
el seguimiento y control de su comportamiento. Es incluso posible tomar algunas decisiones de
proyecto en funcién del resultado observado en la auscultacion.

Un ejemplo bastante claro puede ser la determinacion de los tiempos de espera en el caso de
tratamientos de mejora del terreno mediante precargas. En tales casos, y aunque exista una esti-
macién previa de dichos plazos, sera la observaciéon del proceso de consolidacidn la que permita
decidir el momento en el que conviene retirar las precargas.

En esta parte de la Guia se incluyen una serie de recomendaciones generales sobre la auscul-
tacion que en ocasiones puede ser aconsejable disponer en las obras, y sobre los procedimientos
de analisis y solucion de algunas de las patologias que se detectan con mas frecuencia.

En la practica actual, se suelen disponer equipos de auscultacion Unicamente en algunos pun-
tos clave de las cimentaciones de las obras de carretera, con el objeto de controlar algunos aspec-
tos especificos.

La necesidad de aprendizaje, mediante el control y seguimiento de las obras, detectando pre-
maturamente cualquier sintoma patologico, hace que sea aconsejable el uso de los equipos de aus-
cultacion.

8.1.1. PRINCIPALES ASPECTOS CUYA AUSCULTACION RESULTA CONVENIENTE

Las obras de cimentacion que se han considerado en esta parte de la Guia se han agrupado
en diferentes tipos. Para cada uno de ellos se indica, a continuacidn, qué aspectos conviene con-
trolar, en general, con mayor intensidad. Esa conveniencia viene dictada no sélo por el interés par-
ticular del aspecto concreto que se ausculta, sino también por la viabilidad técnica y la factibilidad
(economica) de cada tipo de control.

La necesidad en su caso de instalacion de equipos de auscultacion debera determinarse bien
en el Proyecto, durante la construccion, o bien derivarse de las inspecciones del Sistema de Ges-
tion de Puentes o programa que lo sustituya, cuando ello proceda, o de las encuadradas en las ope-
raciones de conservacion de la carretera.

En general bastara con auscultar ciertos aspectos, que seran aquellos que, simultaneamente, sean
mas interesantes y faciles de controlar. Estos aspectos son los que aqui se indican como «normales».
Cuando la singularidad del caso lo requiera, seran recomendables equipos de control mas complicados
0 una auscultacion mas intensa. Estos casos son indicados en este apartado como «especiales».

8.1.1.1. Pilas de puente

Cuando, segun los criterios especificados en el epigrafe 8.1.1, se considere necesario proceder
a la auscultacion de las cimentaciones de las pilas de los puentes, conviene auscultar los asientos.
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Cuando se tema o se produzca alguna patologia, conviene auscultar también los movimientos ho-
rizontales.

Aunque el control de asientos puede permitir el conocimiento de los posibles giros, en oca-
siones, particularmente si se trata de la observacion de una patologia, también conviene medir
directamente los posibles giros de la cimentacidn. Sélo en algunos casos muy especiales puede
resultar interesante auscultar el estado de presiones intersticiales bajo el apoyo de una pila de
puente. En la figura 8.1 puede apreciarse un esquema de la disposicién de la auscultacion reco-
mendada.
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= : %)
T, 7777
NORMAL: 1. Referencia de nivelacién y colimacion.
2. Direcciones de colimacion.
3. Control de inclinacién.
ESPECIAL: 4. Extensoémetros de varilla (o de hilo).

NotA: Cuando interese un control detallado y preciso de los asientos, deben disponerse extensometros de varilla.

FIGURA 8.1. ESQUEMA DE POSIBLE AUSCULTACION DE UNA CIMENTACION DE PILA
DE PUENTE SOBRE ZAPATA

8.1.1.2. Estribos de puente

Cuando, segun los criterios especificados en el epigrafe 8.1.1, se considere necesario proceder
a la auscultacion de los estribos de puentes, la situacion general sera muy similar a la de las pilas
(véase 8.1.1.1), a excepcion de en dos aspectos: puede ser interesante el control de las presiones
intersticiales (posibles empujes de agua), y resulta de interés colocar medidores sencillos de aper-
tura de juntas en la union estructura-estribo, si es que tales juntas existen. Véase figura 8.2.

8.1.1.3. Muros de fabrica

Cuando, segun los criterios especificados en el epigrafe 8.1.1, se considere necesario proceder
a la auscultacién de los muros de fabrica, los aspectos a controlar seran sensiblemente los mismos
que en los muros-estribo. El control de juntas en este caso se referira a las que existan para per-
mitir la dilatacion de los diferentes tramos. Los principales elementos de auscultacién que pueden
utilizarse en los muros de contencidn rigidos se indican en la figura 8.3.
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AUSCULTACION Y PATOLOGIAS

\
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NORMAL: 1. Bases de nivelacion. ESPECIAL: 5. Piezémetros.
2. Bases de colimacion. 6. Extensémetros de varilla (o de hilo).
3. Clinémetro.
4. Ternas de base de elongametro.

Nota: En algunas circunstancias (estabilidad global precaria) puede ser interesante instalar inclinémetros.

FIGURA 8.2. ESQUEMA DE POSIBLE AUSCULTACION DE UN ESTRIBO DE PUENTE
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NORMAL: 1. Bases de nivelacion. ESPECIAL: 4. Clinémetro.
2. Bases de colimacion. 5. Extensémetros de varilla o de hilo.
3. Medidores de movimientos de juntas 6. Piezometros.

(ternas de bases de elongametro).

Nota: Cuando la estabilidad global pueda ser dudosa deben instalarse inclindmetros (7).

FIGURA 8.3. ESQUEMA DE POSIBLE AUSCULTACION DE UN MURO DE CONTENCION
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8.1.1.4. Muros flexibles

Cuando, segun los criterios especificados en el epigrafe 8.1.1, se considere precisa la auscul-
tacion de los muros flexibles, interesara, en general, el control de los movimientos externos de
asiento y desplazamiento horizontal.

Los giros, al no ser el muro rigido, no tendran tanto interés como en el caso precedente; en
cambio, puede ser muy interesante el control de las «extensiones» internas en los muros de suelo
reforzado (flejes o geocompuestos). Un esquema recomendable para disponer la auscultacién se in-
dica en la figura 8.4.

8.1.1.5. Pasos inferiores

En los casos en que, segun se especifica en 8.1.1, sea precisa la auscultacién de pasos infe-
riores, en general resulta de interés controlar los asientos de su solera (y/o hastiales) y los movi-
mientos de sus juntas. En muy contadas ocasiones, puede ser conveniente medir deformaciones
unitarias en el hormigon (véase figura 8.5). Cuando los pasos inferiores son de pequeno tamano (ca-

nos, tajeas y otros conductos transversales) el interés de la auscultacién puede ser menor, aunque
cualitativamente similar al de los pasos inferiores de mayor tamano.

8.1.1.6. Cimientos de terraplenes

No es necesario disponer de auscultacion en los cimientos de terraplenes de forma rutinaria y
con caracter general, no obstante puede ser conveniente en ciertos casos especiales, o cuando se

trate de suelos blandos, controlar los asientos y las presiones intersticiales (véase figura 8.6).
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NORMAL: 1. Bases de nivelacion. ESPECIAL: 4. Piezémetros.

2. Bases de colimacion. 5. Inclinémetro.
3. Extensémetros (en el suelo

y/o en los refuerzos).

Nota: En algunas circunstancias (estabilidad global precaria) puede ser interesante instalar inclinémetros.
FIGURA 8.4. ESQUEMA DE POSIBLE AUSCULTACION DE UN MURO FLEXIBLE
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AUSCULTACION Y PATOLOGIAS

NORMAL: 1. Bases de nivelacion. ESPECIAL: 3. Extensémetros.
2. Medidores de movimiento de juntas. 4. Células de presion total (techo y trasdés
del alzado).

Nota: En algunas circunstancias (estabilidad global precaria) puede ser interesante instalar inclindmetros.

FIGURA 8.5. ESQUEMA DE POSIBLE AUSCULTACION DE UN PASO INFERIOR

NORMAL: 1. Referencias de nivelacion ESPECIAL: 2. Placas de asiento.
y colimacion. 3. Células de asiento(*).
4. Piezémetros.
5. Tubo de control (inclinémetro, tubo de

asiento o control trivectorial).
(*) En general seran hidraulicas, como alternativa puede usarse una linea continua de asientos o un inclindmetro horizontal.

FIGURA 8.6. ESQUEMA DE POSIBLE AUSCULTACION DEL CIMIENTO DE UN TERRAPLEN
SOBRE SUELOS BLANDOS
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8.1.1.7. Micropilotes y anclajes

En el caso de micropilotes y anclajes, usados como elementos auxiliares de cimentacion (si-
tuacion frecuente Unicamente en la solucidn de ciertos casos patologicos) puede ser de interés con-
trolar los movimientos de sus cabezas y, en ocasiones, su tension de trabajo (células de carga, de-
formaciones unitarias medidas con galgas extensiométricas, etc.).

Los aspectos anteriores, que se resumen en la tabla adjunta, no deben considerarse una rela-
cién cerrada, sino al contrario, una enumeracion muy general de algunos de los de mas frecuente
auscultacidn, siempre que se determine su necesidad, segun lo referido en el epigrafe 8.1.1. El pro-
yecto de auscultacién particular de cada obra concreta en su caso, o el estudio de cada patologia
debera decidir, de manera justificada, la auscultacion mas conveniente.

TABLA 8.1. AUSCULTACION DE CIMENTACIONES EN OBRAS DE CARRETERA: ALGUNOS ASPECTOS
Y EQUIPOS DE INTERES

MOVIMIENTOS MOVIMIENTOS

TIPO DE OBRA SUPERFICIALES PRESION DEFORMACIONES  INTERNOS PRESIONES APERTURA

INTERSTICIAL UNITARIAS —— —  TOTALES DE JUNTAS

Pilas de puente 4 8 2 1 2 1 1 1 2 *
Estribos de puente 4 3 2 2 2 1 1 1 2 4
Muros de fabrica 3 3 2 2 1 & ke & 2 4
Muros flexibles 3 3 * 2 3 2 2 1 2 *
Pontones y pasos
inferiores 3 1 d 1 2 i d i 1 3
Canos y conductos 2 1 % % 1 % M o 1 9
transversales
Cimientos 3 1 o 3 1 3 3 2 9 o
de terraplenes
Micropilotes y 3 3 " 1 2 % " o . %
anclajes
Placas de
. Extensometros, asiento, :
. Referencias - . Células de
Equipo arr Piezometros galgas células > Ternas de base
topograficas s I presion
extensiométricas  hidraulicas,
inclinémetros
Leyenda:

* No tiene interés o no es aplicable al caso.

Interés escaso por lo general. Puede resultar adecuado en algtn caso concreto.

Es interesante cuando la solucion proyectada es singular. También cuando se observa un caso patoldgico.
Suele ser interesante. Debe auscultarse cuando se tema o se produzca alguna patologia.

Bastante interesante. Debe auscultarse siempre que se decida la auscultacion de la obra.

el

8.1.2. EauiPOS Y SISTEMAS DE AUSCULTACION

En este epigrafe se efectia una descripcion muy somera de los equipos de auscultacion mas
con-vencionales actualmente en uso, sin pretender que la relacion que sigue se entienda como ce-
rrada, y referida a la totalidad de equipos existentes en el mercado.

8.1.2.1. Control de la nivelacion

Uno de los controles mas sencillos y eficaces para la determinacion del asiento (o variaciéon de
cota) de una obra es la nivelacién. El sistema de nivelacion esta formado por los elementos si-
guientes:
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AUSCULTACION Y PATOLOGIAS

¢ Bases de referencia.
¢ Bases de nivelacion.
¢ Nivel y mira.

Las bases de referencia son aquellos puntos fijos respecto a los cuales se mide la cota de los
puntos de observacion. Pueden consistir en hitos que permitan colocar el aparato de nivelacion (ni-
vel) en la misma posicion cada vez que se realiza una campana de medida. En ocasiones, para ga-
rantizar la inmovilidad de las bases de referencia, es preciso partir de un punto fijo profundo al que
se accede mediante una perforacion previa y una varilla metalica instalada en la perforacion y ancla-
da en su fondo inmovil; la cabeza de la varilla, protegida con un hito de hormigon, seria la referencia
de cota inicial y tedricamente fiable. Desde estas bases se debe poder dar cota a todos los puntos de
control. En ocasiones la nivelacion se hace Unicamente con una base de referencia, desde donde so6lo
se controlan parte de los puntos de observacion. En ese caso, resulta necesaria la realizacion de un
«itinerario», cambiando de posicion el «nivel» con la pérdida de precision correspondiente.

Las bases de nivelacion, o puntos a nivelar, son los elementos que se disponen en los puntos
de observacion para materializar su cota. Pueden ser simples «clavos» de nivelacion o bases mas
precisas que permiten colocar la mira siempre en la misma posicion.

Las miras pueden ser convencionales, o si se desea la obtencion de mayor precision, especia-
les (invar, por ejemplo) con sistemas de apoyo adaptado a las bases de nivelacion.

Para determinar si existe 0 no movimiento y, en caso afirmativo, determinar su velocidad, es
necesario que transcurra cierto tiempo de observacion. El tiempo necesario es funcion inversa de
la precision del sistema, asi con un procedimiento de control cuyo error sea 0,56 mm se tardara apro-
ximadamente diez veces menos tiempo que con un sistema que tenga un error de 0,5 cm.

La precision del sistema de nivelacion depende de un gran numero de factores y oscila entre
unas pocas décimas de milimetro y unos cuantos milimetros. El ingeniero debe decidir la precisién
requerida en funcion de la amplitud de los asientos que se quieren medir. En pilas de puente, por
ejemplo, donde un incremento de asiento de 1 cm puede ser una variacion importante, seria siem-
pre recomendable disponer un sistema de nivelacion preciso. Se recomienda, como norma gene-
ral, utilizar sistemas cuya precision supere el medio milimetro.

8.1.2.2. Control de la colimacion

La colimacidn consiste en la determinacidn del desplazamiento horizontal de un punto, en di-
reccion perpendicular a una alineacion de referencia, segun se muestra en la figura 8.7. Para ello
son necesarios los siguientes elementos:

¢ Equipo fijo:

— Base de referencia.
— Diana de referencia.
— Bases de colimacion.

¢ Equipo de lectura (portatil):

— Visor.
— Mira movil.

La linea que une la base de referencia con la diana de referencia (alineacidon de referencia),
constituye la linea respecto a la cual se miden los movimientos en cuestidn. Es frecuente que la base
de colimacion se aproveche como base de nivelacion.

La diana de referencia es otro punto fijo situado a cierta distancia (conviene que no sea de mas
de unos pocos cientos de metros) y que define, junto con la base de referencia, la direccion de co-
limacion.
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PLANTA

alineacion de referencia

DETALLES:
.....
77777 7 7
@ BASE DE REFERENCIA @ DIANA DE REFERENCIA

(con visor)

—— — -

-

/

\\

@ BASE DE COLIMACION
CON MIRA MOVIL

FIGURA 8.7. ESQUEMA DE LA COLIMACION

Las bases de colimacion son los elementos de auscultacion que sirven para materializar el pun-
to cuyo movimiento se trata de controlar. Suelen disponer de un sistema que permite colocar una
mira mévil siempre en la misma posicién.

Las miras que se acoplan en las bases de colimacidn pueden ser de diferentes tipos. Las mas
precisas constan de una diana movil que se ajusta mediante un tornillo micrométrico hasta quedar
alineada con el plano de colimacion; el desplazamiento que es necesario dar a la diana, permite co-
nocer el desplazamiento del punto en cuestién.

La precision de los sistemas de colimacion es similar a la de los sistemas de nivelacién. En ge-
neral, los movimientos horizontales que se pueden medir con la topografia convencional son muy
poco precisos (errores del orden del centimetro), y por ello sélo resulta de interés en aquellos ca-
sos en los que no se requiere gran precision, como puede ser el control de un deslizamiento de te-
rreno que implique movimientos de hasta varios decimetros, en el que Unicamente se requiera un
orden de magnitud centimétrico o decimétrico.
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8.1.2.3. Medidores de convergencia

Los medidores de convergencia permiten evaluar con gran precision la distancia que existe
entre dos puntos accesibles. Para ello es necesario colocar unos pequenos anclajes en dichos pun-
tos. El equipo de medida consiste en un hilo de invar que se ancla en ambos puntos y cuya longi-
tud queda registrada con la ayuda de un nonius.

En condiciones favorables (ausencia de viento, buenos anclajes y distancias menores de cinco
metros) se pueden alcanzar precisiones del orden de una décima de milimetro.

8.1.2.4. Clinometros

La inclinacion de una pila, o giro de la misma respecto a un eje horizontal, puede controlarse
mediante clinometros, los cuales pueden ser mecanicos (niveles de burbuja), eléctricos (de cuerda
vibrante) o mas complejos (servoacelerometros).

En algunas ocasiones las desviaciones respecto a la vertical de las pilas de un puente se han
medido con péndulos directos (hilo anclado en la parte superior y contrapeso en la inferior), o in-
versos (con el contrapeso flotando en un depdsito de aceite en la zona superior) y también con plo-
madas o péndulos dpticos.

8.1.2.5. Piezometros

Los piezometros son los elementos que permiten determinar el nivel de carga hidrostatica del
agua en un punto determinado. Existen varios tipos de piezometros: los denominados piezometros
«abiertos» y los «puntuales». Ambos requieren la realizacion de una perforacion previa para acce-
der, desde la superficie, hasta el punto donde se quiere controlar la presion de agua.

e E| piezdmetro «abierto» consiste en un tubo con la pared ciega, salvo en la zona de me-
dida donde queda ranurado para permitir la entrada de agua. El tubo se instala en una
perforacion, de tal manera que se garantice la impermeabilizacion del contacto tubo-pa-
red de perforacidn, salvo en la zona de medida (ranurada). Con tales precauciones, el
nivel que alcance el agua en el tubo sera el nivel piezométrico del punto en cuestion
(zona de medida).

Necesita un volumen de agua importante para indicar el cambio de presién correspon-
diente, es por ello que no resulta adecuado en terrenos poco permeables.

e El piezometro «puntual» consiste en un sensor que se instala en la zona de medida, y se
aisla del entorno. Normalmente se coloca en una perforacion donde se sitia el sensor ro-
deado de un relleno de arena que queda encapsulado superior e inferiormente por un re-
lleno impermeable, generalmente formado por una mezcla bentonita-cemento.

La presion que indica el sensor, traducida a metros de columna de agua y sumada a la
cota del sensor, indicaria la cota del nivel piezométrico del punto en cuestion.

Al ser la medida de niveles piezométricos no acumulativa y variable en el tiempo, conviene que
estos equipos estén dotados de un elemento registrador, preferiblemente digital.

8.1.2.6. Extensometros

Existen equipos que permiten medir con gran exactitud la variacion de la distancia entre dos
puntos, cuyo nombre genérico es el de extensémetros.

En términos muy generales, los extensometros pueden clasificarse en varios grupos, de acuer-
do con la distancia que exista entre los puntos cuya separacion se quiere controlar:
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¢ Los extensometros de base de medida muy corta, del orden del centimetro, se utilizan
para auscultacion de estructuras metalicas o para ensayos de laboratorio. Son los deno-
minados galgas extensiométricas (también conocidos por su nombre en lengua inglesa
como «strain-gauges» o «strain-gages»).

¢ Los extensdmetros de base corta cubren distancias de unos pocos centimetros, -hasta
unos 25 cm-. Constan de dos anclajes que se fijan a los puntos de medida y de un sensor
que mide la separacion que se quiere controlar. La precision de estos equipos es del or-
den de la centésima de milimetro y suelen ser sensibles a los cambios térmicos por lo que,
cuando se requiere gran precision, es preciso controlar ademas, los cambios de tempera-
tura en el lugar donde se toma la medida.

¢ Los extensémetros de gran base cubren distancias de varios metros y suelen disponer de
un sensor (potenciométrico, de cuerda vibrante o de otro tipo) que mide directamente el
movimiento entre los anclajes fijos de sus extremos. La precision que pueden ofrecer, en
la practica, es del orden de 1/10.000 de la separacion de entre los puntos de medida.

¢ Para distancias mayores —decenas de metros— se suelen utilizar extensémetros de vari-
lla (rigidos) o de hilo. Estos equipos permiten controlar la distancia entre un punto pro-
fundo y un punto situado en una superficie accesible. Desde dicha superficie ha de reali-
zarse una perforacion hasta el punto profundo e instalar en ella el equipo de medida. La
varilla o el hilo tienen un extremo fijo a uno de los puntos que se quiere observar y el otro
extremo en un punto accesible donde se puede medir, respecto a una placa de referen-
cia, el movimiento relativo. Su precision practica es del orden de 0,5 mm.

8.1.2.7. Placas de asiento

Estos equipos son muy comunes para controlar, por ejemplo, los asientos del cimiento de un
terraplén durante su construccion. También pueden usarse para auscultar el asiento de una deter-
minada tongada.

El equipo se encuentra recogido en la figura 8.8, y consiste fundamentalmente en una placa
metalica que se apoya sobre la superficie cuya cota se quiere controlar. La placa tiene una varilla
metdlica vertical aislada del terraplén mediante un tubo. El extremo superior de la varilla debe que-
dar mas alto que el terraplén, sobresaliendo ligeramente sobre su superficie exterior. El control de
la cota de la cabeza de la varilla permite conocer el asiento de la placa de la base, ya que ambas es-
tan rigidamente unidas.

La precision de este sistema puede resultar del orden de 1 6 2 mm, dependiendo de la exacti-
tud del sistema de nivelacion empleado.

Las placas de asiento pueden sustituirse por extensometros de hilo o varilla, cuando se re-
quiera mayor precision.
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FIGURA 8.8. EJEMPLO DE PLACA DE ASIENTO

8.1.2.8. Células hidraulicas de asiento
Como en el caso de las placas de asiento, estas células se utilizan para medir el descenso del
cimiento, o de algunas tongadas de los rellenos.

Las células de asiento son pequenos recipientes de agua que se colocan en el punto donde
quiere controlarse la cota, y que después se entierran al construir el relleno. Unos tubos horizonta-
les (o casi horizontales) comunican las células con el exterior. En dichos tubos se puede medir el
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nivel del agua, que serad el mismo que en la célula, y, por consiguiente, desde el exterior se puede
controlar la cota en el punto deseado.

Un mecanismo mas complejo, que se utiliza en algunos casos en terraplenes en suelos blan-
dos, es la denominada «linea continua de asientos». En este caso existe un tubo inicialmente hori-
zontal en la base del terraplén por donde se puede deslizar un sensor que permite conocer la cota
en cada punto del tubo, obteniéndose los asientos por diferencia de lecturas entre campanas.

La precision de las células hidraulicas es del orden de 1 cm. En ciertas ocasiones especiales,
se puede aumentar la precision hasta 1 mm. En algunas instalaciones fijas muy especificas, se han
llegado a alcanzar precisiones del orden de 0,1 mm.

8.1.2.9. Inclinometros y otros tubos de control

Dentro de este grupo de equipos de auscultacidn, se incluyen varios sistemas que tienen en
comun el procedimiento de instalacion. Requieren la realizacion de una perforacion, y la colocacion
de un revestimiento especial (tubo de medida). Dependiendo del tipo de tubo, se puede utilizar en
él una u otra clase de medidor que permita controlar los movimientos en la direccidn del eje del
tubo, en las transversales, o en ambas.

¢ Los movimientos transversales a la directriz del tubo pueden medirse mediante un incli-
németro. Este equipo registra la inclinacién del tubo en tramos de cierta longitud. La in-
tegracion de dichas inclinaciones permite conocer los desplazamientos transversales cuan-
do alguno de los puntos del tubo se considera fijo (por lo general el fondo del taladro).

La precision de estos equipos puede estar en el entorno del 1/10.000 de la longitud (1 cm para
longitudes de 100 m). Cuando se trata de medir movimientos transversales grandes, convie-
ne utilizar tubos de gran didmetro (¢;,, > 100 mm) ya que la méxima curvatura medible con es-
tos equipos esta en relacion directa con la diferencia entre el diametro interior del tubo incli-
nomeétrico y el exterior del medidor que se introduce en el mismo, (véase epigrafe 3.3.4).

¢ | os medidores de movimientos longitudinales a la directriz del tubo suelen llamarse tubos de
asiento porque, en las perforaciones verticales, que son las mas frecuentes, el movimiento
longitudinal se debe a los asientos. Para este tipo de medida, se requiere que entre cada uno
de los tubos que constituyen la entubacion, exista cierto huelgo que permita su acercamien-
to relativo a media que el terreno asienta. En los puntos de control se instalan anillos elec-
tromagnéticos cuya cota se detecta con una sonda que se hace descender por el interior de
la entubacion de referencia. La precision de estos sistemas es del orden del centimetro.

e Existen revestimientos (tubos) provistos de muescas fijas regularmente separadas entre
si, cada metro por ejemplo, donde se acopla un aparato de medida (micrometro desli-
zante) que permite determinar la deformacién longitudinal con una precision que pueda
alcanzar hasta la centésima de milimetro, y que simultaneamente controla las desviacio-
nes de orientacion en dos posiciones distintas. Permite conocer, por lo tanto, las tres com-
ponentes del desplazamiento relativo entre cada dos puntos de medida. Este equipo,
usualmente denominado extensémetro trivectorial (Trivec), resulta muy preciso, en el con-
trol de movimientos de una determinada entubacion, pero su rango de lectura puede ser
escaso para algunas aplicaciones.

8.1.2.10. Células de presion total

Las células de presion son elementos que se colocan sobre una superficie para conocer después,
al cubrirlos con tierra, la presion que el relleno ejerce sobre ellos. También pueden colocarse en el con-
tacto hormigdn-terreno, para conocer la presion que se ejerce en dicho contacto al construir la obra.

En ocasiones su instalacion se completa con piezometros puntuales para poder determinar la
presion efectiva, como diferencia entre la presion total obtenida de la célula y la del agua determi-
nada a partir del piezdmetro.
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La sensibilidad de estos equipos a la forma de instalacion es especialmente alta cuando se
compara con la de otros equipos de auscultacion, y por ello su precision puede ser dificil de ase-
gurar. En consecuencia, su instalacion y calibracion ha de realizarse por personal especializado.

8.1.2.11. Ternas de bases de elongametro

Estos equipos se conocen también como bases de medida de apertura de juntas. Consisten en
unas referencias fijas (habitualmente pequenos anclajes o clavos), que se colocan a uno y otro lado
de una determinada junta. Un medidor (elongametro) se puede colocar apoyado en dichas referen-
cias para medir, con una precision que generalmente sera de centésimas de milimetro, la distancia
entre ellas.

Existen sistemas planos que miden s6lo una o dos distancias a través de la junta en cuestion, y
sistemas tridimensionales que permiten medir tres distancias, una de ellas en la direccidén perpendi-
cular al plano de la junta. Estos equipos son de facil instalacion y manejo, por lo que se recomienda
su uso sistematico en los estribos de los puentes, y en las juntas de dilatacion de los muros.

La determinacion de los movimientos relativos entre las bases de medida se efectla por dife-
rencia de lecturas entre campanas.

8.1.3. PLAN DE AUSCULTACION

Cuando, segun los criterios especificados en el epigrafe 8.1.1, se considere necesaria la aus-
cultacion de una obra, debera elaborarse un plan de auscultacion que constara al menos de las si-
guientes partes:

® Proyecto e instalacion del sistema de auscultacion.
* Programa de auscultacion.

8.1.3.1. Proyecto e instalacion del sistema de auscultacion

El proyecto del sistema de auscultacion debe contemplar justificadamente la propia necesidad
de realizar la auscultacion, determinando los aspectos que conviene controlar, y debe seleccionar
los equipos que se consideren mas adecuados al caso (véase epigrafe 8.1.2).

Cuando la necesidad de auscultacion se determine en el Proyecto, sera conveniente que se de-
dique un anejo de la memoria especialmente a la misma, el cual debe incluir, al menos, los ele-
mentos siguientes:

e Objetivos que se persiguen.

¢ Descripcion de los equipos de auscultacion a disponer. Resulta de especial importancia
justificar la precision deseada y el rango de medida de cada sensor.

e Estimacion de los resultados que se espera obtener. Es recomendable incluir los valores
extremos de cada medida que, en caso de alcanzarse, podrian suponer una situacion pa-
tologica. No debe instalarse ninglin equipo de medida si antes no se han estimado los va-
lores que razonablemente se espera medir, asi como el valor maximo previsto.

* Programa avance del de lecturas en el que se indiquen los instantes en los que se debe
leer cada equipo, y en los que se deben emitir los informes.

Los Planos deben describir, de manera precisa, la ubicacion de los sensores y la situacion de
las centrales de lectura o casetas de instrumentacion en su caso. Este aspecto resulta especialmen-
te importante, pues generalmente la interpretacién de los datos de la auscultacion no es posible si
no se conoce exactamente la situacion precisa del sensor correspondiente (la cota de instalacion de
un piezdmetro puntual, por ejemplo, es indispensable para controlar el nivel piezométrico corres-
pondiente).
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El Pliego de Prescripciones Técnicas Particulares debe definir los rasgos principales de los equi-
pos, fundamentalmente la precision requerida, el rango de medida y los procedimientos de instalacion.

El Presupuesto debe incluir no sélo el suministro y montaje de los equipos, sino también to-
dos aquellos elementos que sean necesarios para completar la obra, tomar datos de los equipos con
la frecuencia que se haya estipulado y realizar los informes de auscultacion a que haya lugar.

El suministrador de los equipos debe aportar las instrucciones de uso de cada equipo, de ma-
nera que cualquier técnico pueda realizar después las lecturas correspondientes, traducir las unida-
des de lectura a las unidades fisicas de interés y llevar a cabo los trabajos de conservacion que fue-
ran necesarios.

El instalador de la instrumentacion debera realizar un informe en el que se fijaran las lecturas
de origen de cada sensor, y se dejard constancia de las coordenadas de instalacion de cada punto
o equipo de auscultacion.

8.1.3.2. Programa de auscultacion

El plan de auscultacion debera definir el programa de lecturas y emision de informes que se
pretende realizar. Este plan, que debe ser adaptado a las circunstancias singulares que puedan pro-
ducirse, incluirad los momentos en los que se deben tomar cada uno de los datos de auscultacion y
los informes que habran de emitirse, tanto durante la propia construccion como durante la explo-
tacion de la carretera en su caso.

Los informes de auscultacion que se realicen durante la construccion o la explotacion deben
contener la informacién minima siguiente:

¢ Una introduccion donde se expliquen las razones por las que se realiza el informe, y los
antecedentes (informes previos) en su caso.

¢ Una descripcion del sistema de auscultacion. Para ello puede hacerse referencia a docu-
mentos existentes.

¢ Diagramas de evolucion temporal de la lectura de cada sensor. Debe elegirse una escala
adecuada de manera que se aprecien bien las posibles variaciones y que, al mismo tiem-
po, la propia precision del sensor no provoque oscilaciones en las salidas graficas.

¢ Posibles correlaciones entre magnitudes que puedan quedar relacionadas, por ejemplo,
carga de tierras-asiento.

e Comparacion de las lecturas registradas con los valores esperados, que deben figurar en
su caso en el proyecto de la auscultacion.

¢ Posibles causas de comportamientos anomalos, si es que se hubieran detectado.

¢ Recomendaciones para posteriores informes, y en su caso propuesta de modificacion del
propio programa de auscultacion. El informe de auscultacion debe considerar el progra-
ma de auscultacion previsto (frecuencia de lecturas) y adaptarlo, si fuera preciso, a la si-
tuacion encontrada. Particularmente en caso de deteccion de algun sintoma patologico, el
informe correspondiente debe recomendar la mejor forma de continuar la observacion, in-
cluso anadiendo la auscultacion adicional pertinente.

8.2. SOLUCION DE PATOLOGIAS

Las cimentaciones en obras de carretera son en general susceptibles a una serie de fallos tipi-
cos que deben evitarse «a priori», mediante las disposiciones convenientes. A pesar de acentuarse
el caracter preventivo, tanto durante el proyecto como durante la construccion, siempre sera posi-
ble que, por algln imprevisto, ocurra algin caso patoldgico que haya que resolver.

En esta parte de esta Guia se formulan algunas recomendaciones especificas relacionadas con
los procedimientos que conviene usar en la solucién de algunas de las patologias mas frecuentes.
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8.2.1. RECOMENDACIONES COMUNES

Independientemente del tipo de patologia, existen una serie de aspectos comunes cuya consi-
deracion se recomienda. Son los siguientes:

8.2.1.1. Determinacion de casos patoldgicos

A efectos de esta Guia se entiende como «patologia», aquella situacién que o bien no resulta
admisible en el momento actual, o bien conduce a un pronéstico inadmisible en un futuro préximo
dentro de la vida util de la obra.

Los sintomas patoldgicos en cimentaciones de obras de carretera suelen ser:

e Agrietamientos, ya sea del terreno, del firme, de los elementos estructurales de puentes,
pasos inferiores, canos, etc.

¢ Movimientos excesivos, inadmisibles por razones de trafico y/o estéticas.

* Riesgos teoricos, basados en célculos u otro tipo de procedimientos de anélisis, que con-
ducen a un prondstico de probabilidades de rotura o deformacion excesiva, mayores que
las admisibles.

Deterioro del hormigdn en contacto con el terreno. Agresiones quimicas.

e Socavones, erosiones y descalces.

En ocasiones, la existencia de un caso patologico puede resultar evidente, si bien, en otras cir-
cunstancias, puede no resultar claro si es preciso mejorar las condiciones de la obra (caso patolo-
gico), o si es razonable mantenerla sin actuaciones especificas de mejora. Los criterios de seguri-
dad y de movimientos admisibles que se recomiendan en esta Guia pueden ayudar al ingeniero a
decidir sobre la necesidad o no de actuar en un determinado caso concreto.

8.2.1.2. Investigacion de patologias

Cuando pueda suponerse la existencia de una situacion patoldgica, se debe proceder al estu-
dio de la misma. Para ello es preciso, en general, lo siguiente:

Toma de datos de campo suficientemente precisos para la correcta descripcién de la pa-
tologia en cuestion.

¢ En ciertas ocasiones, realizacion de mapas de danos.
¢ Recopilacion de informacion basica de utilidad: antecedentes, topografia, planos, lluvias, etc.

¢ Caracterizacidon geologica y geotécnica del terreno involucrado en la patologia, lo que re-
querira generalmente la realizacién de una serie de prospecciones, que completen la in-
formacion del proyecto y de la construccién.

¢ Analisis del problema y conclusiones sobre las causas de la patologia, y su posible evolucién.

8.2.1.3. Estudio de soluciones

La mejora de la situacion de un caso patologico puede conseguirse normalmente por mas de
un procedimiento. Es recomendable analizar cada uno de ellos, tratando de evaluar ventajas e in-
convenientes al compararlos entre si. Para ello, debe realizarse un estudio de cada una de las posi-
bles soluciones que, aunque no desarrolle todos sus detalles, permita una comparacion rigurosa y
objetiva, y facilite la decision a adoptar.

En los apartados que siguen se enumeran algunas de las patologias mas frecuentes y se indi-
can algunos procedimientos de reparacién que deben considerarse al realizar el estudio compara-
tivo de soluciones alternativas.
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8.2.1.4. Proyecto de la solucion

El proyecto de la solucion que resulte mas conveniente debe realizarse siguiendo las mismas
pautas generales que rigen los proyectos, aunque conviene tener en cuenta, en su caso, la singula-
ridad de contar con un mejor conocimiento de la obra ya construida y del terreno, puesto que ge-
neralmente existird un reconocimiento complementario necesario para investigar las causas de la
situacion patoldgica, segun se ha indicado en 8.2.1.2.

Cuando la patologia en cuestidon esté dominada por las caracteristicas del terreno, y se hayan
efectuado los correspondientes reconocimientos geotécnicos especificos segin se determina en
8.2.1.2, que permitan una caracterizacion del mismo considerablemente mejor que la existente cuan-
do se procedio a la redaccion del Proyecto de la obra preexistente, a criterio del Proyectista, sera po-
sible reducir los coeficientes de seguridad especificados en esta Guia segin se determine en cada caso
concreto, a la luz de la mejora de la informacion geotécnica obtenida con dichos reconocimientos.

Para situaciones normales, y previa justificacion expresa de la mejora de la calidad de la infor-
macion geotécnica obtenida, el Proyectista podra determinar, en su caso, una reduccion de los valo-
res de los coeficientes de seguridad, en principio no mayor que de un 5 a un 10% de los primitivos,
no recomendandose en ningun caso llegar hasta valores considerados como reducidos segun el cri-
terio de esta Guia, cuando las situaciones a considerar deban calificarse como normales.

No se recomienda reduccion alguna del coeficiente de seguridad cuando las obras hubieran
sido calculadas inicialmente con coeficiente de seguridad reducido segln se especifica en el apar-
tado 4.4 de esta Guia.

En los epigrafes que siguen, se formulan algunas recomendaciones mas especificas para al-
gunas de las patologias de mas frecuente aparicion.

8.2.1.5. Observacion del comportamiento

Resulta imprescindible observar la evolucion de los sintomas patoldgicos durante las obras de
reparacion y después, durante la explotacion de la obra reparada.

La auscultacion necesaria en su caso para llevar a cabo dicho seguimiento debe definirse en
el proyecto de reparacion, instalarse al comienzo de dichas obras (antes puede existir cierta aus-
cultacion necesaria para investigar las causas de la patologia) y controlarse hasta confirmar que el
caso queda resuelto.

En los epigrafes 8.2.2 a 8.2.7 y en el apartado 8.1 se incluyen otras recomendaciones relativas
al aspecto de referencia.

8.2.2. DESLIZAMIENTO DE TERRAPLENES POR FALLO DEL CIMIENTO
El deslizamiento de un terraplén por su base de apoyo puede ocurrir durante la construccion
(situacion mas frecuente) o después de ésta, con la carretera en servicio.

El deslizamiento del terraplén puede provocar grietas y movimientos que impidan la circula-
cién o bien puede provocar Unicamente ligeros agrietamientos y asientos que, aunque sea de ma-
nera limitada, permitan aun el tréafico.

8.2.2.1. Investigacion previa

Ante los primeros indicios de rotura de un terraplén debe abordarse la investigacion de la si-
tuacion. No se debe iniciar en general una solucion, sin conocer con cierto detalle las causas y el
mecanismo del deslizamiento.

Los métodos que se recomiendan para investigar el deslizamiento son similares a los ya descri-
tos para los reconocimientos geoldgico-geotécnicos generales, en la Parte 3 de esta Guia, es decir:
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Cartografia geoldgica detallada de la zona.

* Reconocimiento geotécnico.

Informacion hidrogeoldgica local: censo de fuentes o afloramientos de agua y definicion
de los niveles piezométricos. Puede ser necesario realizar sondeos, como mas adelante se
indica.

Topografia y planos de construccion originales, antes del movimiento.

Topografia de detalle de la zona movida. A modo de ejemplo, se sugiere levantar una
planta taquimétrica, a escala E = 1/200 con curvas de nivel cada 50 cm. En algunos casos
puede ser conveniente incluso un detalle mayor y, por contra, en algunos corrimientos de
grandes dimensiones bastara con datos topograficos a escala E = 1/1.000, por ejemplo.

8.2.2.2. Estudio previo del movimiento

La informacion general disponible proveniente del Proyecto, por ejemplo, y la informacion pre-
via especifica obtenida al efecto segun se determina en 8.2.2.1 debe ser suficiente para realizar un
estudio preliminar que permita evaluar en primera instancia, los siguientes aspectos de interés:

e Limites, en planta, de la zona movida.

e Perfiles transversales mas representativos del deslizamiento. Para ello sera necesario pos-
tular cierta profundidad de la superficie (o superficies) de rotura que se comprobaran mas
adelante.

e Estudio previo de resistencias del terreno, y régimen de presiones intersticiales que han
conducido a la rotura del terraplén. Este aspecto requerira realizar calculos de estabilidad
con distintas combinaciones de parametros, de manera que el coeficiente de seguridad re-
sultante sea igual (0 muy préximo) a la unidad.

En ocasiones, cuando las causas de la rotura sean suficientemente claras y no existan dudas
sobre el mecanismo (extension del deslizamiento en planta, y situacion en profundidad de la su-
perficie de rotura), ni sobre las causas del deslizamiento, se podria proceder a definir una solucion.
En el caso mas general, cuando dichos extremos no resulten totalmente claros, es preciso realizar
una investigacién de detalle.

8.2.2.3. Investigacion de detalle y auscultacion

Nunca debe abordarse una investigacion de detalle en una zona de deslizamiento, sin antes ha-
ber dado los pasos que se recomiendan en los epigrafes 8.2.2.1 y 8.2.2.2 de esta Guia.

La mejor investigacion de detalle consiste en la realizacion de sondeos que atraviesen la linea
de rotura, para poder tomar muestras (incluso de la misma), y ensayarlas después en laboratorio.
Esta tarea requiere una ejecucion de los sondeos muy cuidada, pero no por ello debe omitirse cuan-
do no exista otro método para conocer la ubicacion de la linea de rotura, y las caracteristicas del te-
rreno a través del cual se produce el deslizamiento.

Los sondeos de reconocimiento pueden aprovecharse para colocar auscultacion. Los elemen-
tos mas interesantes para auscultar los deslizamientos son:

e Referencias topograficas: Preferiblemente, deben ser bases de colimacion (medida de des-
plazamientos horizontales segun direcciones transversales a algunas alineaciones de in-
terés) y las bases de nivelacion (que pueden coincidir con las anteriores). Cuando no se
requiera gran precision, puede disponerse un sistema sencillo de bases de replanteo. Una
adecuada precision del sistema de observacion puede acortar notablemente el periodo
necesario para la obtencion de conclusiones.
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* Piezometros: La mejor informacion puede obtenerse mediante piezdmetros puntuales
(usual-mente con sensores de cuerda vibrante). En casos muy sencillos puede ser sufi-
ciente con piezometros abiertos.

e Inclinometros: Estos equipos permiten ubicar con bastante precisidn la situacion de la li-
nea de rotura cuando se instalan en zonas donde auin existe movimiento remanente, siem-
pre que su fondo se encuentre claramente bajo dicha linea. Su duracion temporal es li-
mitada, pues los desplazamientos normales a su eje pueden dejarlos fuera de servicio,
bien porque debido a su curvatura en algin punto, no permiten la entrada del torpedo de
lectura, o bien por la propia ruina estructural de la entubacion. Es por todo ello que de-
ben instalarse tuberias inclinométricas suficientemente profundas, resistentes a los es-
fuerzos de corte, y de diametro interior lo mas amplio posible, siempre que sean de es-
perar movimientos importantes después de su instalacion (véase epigrafe 3.3.4).

Dependiendo de los casos, puede ser conveniente alguna otra medida de auscultacion especi-
fica. Por el contrario, en algunos deslizamientos estabilizados que se encuentren en reposo, la aus-
cultacion de movimientos, puede no ser ya relevante.

Con la informacion obtenida mediante ensayos de laboratorio (identificacion y resistencia), y
mediante la auscultacion, debe profundizarse en el estudio del corrimiento, detallando su geome-
tria y analizando las causas que lo motivaron.

8.2.2.4. Proyecto de solucion

Las soluciones de los deslizamientos de los terraplenes pueden ser muy variadas dependien-
do de los detalles particulares en cada caso. Entre las soluciones posibles, a continuacion se citan
algunas de uso frecuente:

e Eliminacion del terraplén y del cimiento en su caso hasta atravesar la superficie de rotu-
ra, preparacion del nuevo cimiento con los abancalamientos y las obras de drenaje co-
rrespondientes, y reconstruccion del terraplén. Es una de las soluciones mas habituales
(véase figura 8.9.a).

e Drenaje de la zona movida, tanto superficial, desviando las escorrentias fuera de las zo-
nas agrietadas, como profundo. Por lo general esta solucion resulta bastante eficaz en co-
rrimientos de grandes dimensiones y en los que las presiones de agua son uno de los
principales agentes desencadenantes.

e Obras de contencidn: En ocasiones, particularmente cuando el movimiento no esta ple-
namente desarrollado, se utilizan obras de contencion para de detener los movimientos
(véase figura 8.9.b). Entre las obras de contencién mas habituales, deben destacarse los
elementos siguientes:

— Muros flexibles (escolleras, otros materiales granulares, gaviones, etc.).
— Muros rigidos (escolleras hormigonadas, muros de hormigon armado o en masa, etc.).

— Anclajes que normalmente se usan en combinacién con muros, como elementos trans-
misores de la carga.

— Pilotes y/o micropilotes -normalmente en alineaciones, o con otras disposiciones tipi-
cas en planta- que pueden actuar conjuntamente con otros elementos (anclajes en las
cabezas de los pilotes por ejemplo), que mejoren su eficacia.

e Jet-grouting atravesando la linea de rotura o tratamientos del terreno similares (inyeccio-
nes armadas, claveteado).

e Ciertas combinaciones de las técnicas enumeradas previamente.

e Sustitucion del terraplén por un viaducto. Suele usarse en el caso de grandes desliza-
mientos dificiles de reparar por otros medios.
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DESLIZAMIENTO DE UN TERRAPLEN POR FALLO DEL CIMIENTO
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FIGURA 8.9. EJEMPLOS DE POSIBLES ACTUACIONES FRENTE AL DESLIZAMIENTO DE UN TERRAPLEN

El Proyecto de solucion debera constar en todo caso de: Memoria, Planos, Pliegos de Pres-

cripciones y Presupuesto.

El coeficiente de seguridad global del terraplén en el momento de la rotura podra suponerse

igual a la unidad. Esta hipdtesis, junto con los datos obtenidos en los reconocimientos, debe per-
mitir una estimacion de los parametros resistentes del terreno, y de las condiciones de presion in-
tersticial en el momento de la rotura. Permitira también estimar el coeficiente de seguridad corres-
pondiente a la situacion posterior a las obras de reparacion.
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Debe considerarse, de forma explicita, el procedimiento de auscultacion que se disponga para
continuar el control del movimiento durante cierto tiempo después (a estipular en el propio Pro-
yecto), una vez concluidas las obras de correccion.

8.2.3. FALLOS DEL CIMIENTO EN MUROS DE CONTENCION

Las estructuras de contencion de tierras pueden fallar entre otras causas, por motivos estruc-
turales (agotamiento estructural de alguna seccion resistente critica), o por falta de capacidad de so-
porte del cimiento. Existen también otros posibles motivos de fallo.

Cuando la rotura se produce en el cimiento, la situacion debe tratarse siguiendo los pasos ge-
nerales indicados en 8.2.1, a los que deben anadirse los siguientes aspectos y consideraciones:

8.2.3.1. Investigacion previa

Debe consistir en la recopilacion de la informacion existente (Proyecto, por ejemplo), y en una
revisién y ampliacion local de las caracteristicas geoldgico-geotécnicas e hidrogeoldgicas de la zona
del cimiento del muro. Puede ser conveniente elaborar una topografia de detalle.

8.2.3.2. Estudio previo de las causas de fallo

Con la informacion anteriormente obtenida se debe intentar una explicacion del fallo, y sobre
todo, desvelar si se trata de un hundimiento o un vuelco del muro, o si se trata de un deslizamien-
to a lo largo de su base de apoyo.

Este paso conllevara, normalmente, la revision critica de los calculos del Proyecto, reevaluan-
do los empujes estimados sobre el muro. Si el modo de fallo fuera de «estabilidad global» segun
lineas de rotura que engloban al muro completo, a su trasdosado y a la cimentacion, el problema
puede abordarse como se ha indicado en el epigrafe 8.2.2 para el caso de los terraplenes. En esta
etapa debe decirse si la informacion existente es suficiente, o si se requiere mayor detalle sobre al-
gun aspecto.

8.2.3.3. Investigacion de detalle

Las investigaciones de detalle pueden omitirse, cuando las causas de la rotura resultan total-
mente claras, y cuando el procedimiento de reparacion que se piensa adoptar no es sensible a los
detalles del mecanismo de rotura.

En general, siempre es recomendable realizar ciertas comprobaciones «in situ» acerca de los
detalles de mayor interés. Los procedimientos de reconocimiento mediante sondeos, toma de mues-
tras y ensayos de laboratorio, deben complementarse con observaciones de campo. Entre estas ul-
timas conviene destacar la determinacion de niveles freaticos (en ocasiones puede ser necesario ins-
trumentar el cimiento con piezdmetros) y el control de movimientos del muro (si el fallo esta aun
en progreso, o sélo se ha manifestado de modo incipiente).

8.2.3.4. Proyecto de solucion

Las soluciones de las patologias de los cimientos de los muros son muy variadas dependien-
do de las causas que las hayan motivado. En lo que sigue se enumeran las dos formas de correc-
cién (véase figura 8.10) que se consideran de uso mas frecuente:

e Demolicion y reconstruccion del muro: Normalmente sera la mejor solucidn cuando la ro-
tura se haya desarrollado como consecuencia de algun defecto, que incluso puede que no
impida totalmente la propia reconstruccion.
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ROTURA POR HUNDIMIENTO

MOVIMIENTOS GRANDES MOVIMIENTOS PEQUENOS
RECONSTRUCCION RECALCE

f f

- MICROPILOTE (PILOTE)
O JET-GROUTING

Nota: Existen mas formas de fallo y otros procedimientos de correccion (véase texto).

FIGURA 8.10. ESQUEMA DEL FALLO DE UN MURO Y DE DOS POSIBLES SOLUCIONES

¢ Recalce del muro: Este tipo de solucién es aplicable cuando los movimientos han sido
aun moderados (inclinaciones i < 1%, por ejemplo).

Dependiendo de las circunstancias de cada caso particular, pueden resultar convenientes otros
tipos de soluciones, basadas en la construccién de nuevos muros, reforzando al que se ha movido,
basadas en el uso de anclajes, o simplemente consistentes en un refuerzo del sistema de drenaje
cuando el empuje anormal del agua, o las presiones intersticiales en el cimiento fueron la causa
principal del fallo, etc.

8.2.4. MOVIMIENTO DE PILAS

Si se exceptuan los casos de socavacion, el fallo de la cimentacion de la pila de un puente es
muy poco frecuente, aunque cuando ocurre resulta ser una patologia generalmente grave. Con di-
cha excepcion, el fallo del terreno puede deberse a:
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e Defecto de estabilidad global (cimientos a media ladera por lo general).
¢ Falta de capacidad de soporte del terreno de cimentacion.
¢ Deformabilidad excesiva del terreno de cimentacion.

En ocasiones, estos hechos (escasa resistencia y excesiva deformabilidad), pueden estar inti-
mamente unidos por lo que no es posible discernir claramente entre ambas causas.

Cuando se detecte un movimiento inadmisible en un elemento de cimentacion, ha de anali-
zarse el problema para evaluar la seguridad de la cimentacion y tratar de determinar la razén del
movimiento observado. El trabajo debera comenzar, por la revision de los datos de Proyecto: reco-
nocimientos del terreno que hubiera, y calculos justificativos de la cimentacion construida.

En general serad conveniente realizar un reconocimiento especifico del terreno, salvo que la
causa del movimiento, y el procedimiento de reparacion resulten evidentes con la sola ayuda de la
informacion preexistente.

La solucion mas comun de este tipo de problemas es el recalce del elemento de cimentacion
con pilotes, micropilotes o jet-grouting (cimentaciones superficiales que pasarian a ser profundas),
o el incremento del niumero de pilotes y/o su longitud, de micropilotes o columnas de jet-grouting
(cimentaciones profundas), etc.

Los problemas de falta de estabilidad global pueden requerir reparaciones de mayor enver-
gadura.

Cuando la seguridad frente al hundimiento, deslizamiento y vuelco (cimentaciones superficia-
les), o frente al hundimiento y rotura horizontal del terreno (cimentaciones profundas), y en todo
caso la estabilidad global, queden suficientemente aseguradas sin necesidad de actuacién alguna,
es decir, cuando se trate exclusivamente de un problema de deformacidon, entonces podran anali-
zarse medidas correctoras del movimiento, en principio menos onerosas que las mencionadas en
los parrafos precedentes.

El Proyecto de reparacion, en cualquier caso, incluird una descripcion de los hechos observa-
dos y sus posibles causas, y una justificacion de los beneficios de la solucidon propuesta en cuanto
a la mejora de la seguridad, y en cuanto a la reduccion de los movimientos posteriores.

Los coeficientes de seguridad a adoptar en los calculos de comprobacion, los movimientos ad-
misibles tras la reparacion, y los procedimientos de control posterior, quedaran suficientemente ex-
plicitos en el Proyecto, tal como se recomienda en esta Guia.

El Proyecto debe considerar la conveniencia de apeo del puente e incluso la restriccion del tra-
fico hasta completar la reparacion.

8.2.5. MOVIMIENTOS EXCESIVOS EN LOS ESTRIBOS DE PUENTES

En la publicacion Obras de paso de nueva construccion. Conceptos generales' de la Direccion
General de Carreteras, y en el apartado 6.3 de esta Guia se describen de manera sucinta algunos de
los tipos de estribo de puente mas usados en la practica.

A efectos del estudio y de la solucién de patologias de estribos de puentes, éstos podran asi-
milarse, segun el caso de que se trate, a los muros de contencidn tratados en el epigrafe 8.2.3, 0 a
las pilas de puente abordadas en el 8.2.4. Lo indicado en aquellos casos puede ser de utilidad en
ciertas tipologias de estribos que puedan considerarse similares.

Los estribos flotantes o durmientes, que consisten en elementos de apoyo directo sobre terra-
plenes, son los que se consideran de manera expresa en el presente epigrafe.

Los mecanismos de deformacion mas usuales se representan de modo esquematico en la fi-
gura 8.11 adjunta, si bien pueden existir otras situaciones no representadas en esos esquemas, ta-

' Véase: Direccion General de Carreteras (2000): Obras de paso de nueva construccion. Conceptos generales.
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1. INESTABILIDAD SUPERFICIAL
También puede darse la inestabilidad profunda
(movilizacién del sustrato bajo el relleno)
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NoTA: Pueden existir otras causas de movimientos excesivos de durmientes de apoyos de puentes.

FIGURA 8.11. EJEMPLOS DE MOVIMIENTOS DE ESTRIBOS FLOTANTES
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les como la socavacion (o excavacion accidental), o situaciones debidas a cargas andmalas o situa-
ciones excepcionales (sismos, inundaciones, etc.).

Las causas que pueden motivar el movimiento excesivo de un estribo flotante de puente, son
también muy variadas. Los casos que se consideran en este apartado son aquellos en los que el mo-
vimiento en cuestidn esta provocado por alguna de las siguientes causas:

1. Defecto de capacidad de soporte del terreno.
2. Deformabilidad excesiva del terreno.
3. Erosiones (o socavaciones).

El examen de la causa concreta que ha provocado el movimiento excesivo permitira, en la ma-
yoria de los casos, clasificar la situacion en alguna de las tres precedentes. Este examen requerira la
realizacion de prospecciones adicionales (toma de datos de movimientos, labores de cartografia geo-
l6gica, reconocimiento geotécnico del cimiento, etc.). La intensidad de estas prospecciones sera la su-
ficiente para conocer fehacientemente y con el necesario grado de detalle, la causa del movimiento.

Ademas de las recomendaciones generales indicadas en el epigrafe 8.2.1, deberan tenerse en
cuenta los aspectos siguientes:

8.2.5.1. Reconocimientos y estudios necesarios

Entre los estudios y prospecciones necesarias para proyectar una solucion a este tipo de pa-
tologias, cabe mencionar los siguientes:

a) Estudio detallado de los movimientos ocurridos y de la necesidad de la reparacidn, lo cual
puede requerir la toma de datos de campo (medida de movimientos locales, huelgos, ni-
velaciones, etc.) y la realizacion de una evaluacion a priori, de movimientos en caso de no
reparar la obra.

b) Caracterizacion geotécnica del terraplén y de su cimiento, con especial énfasis en el con-
tacto terraplén-terreno natural, cuando se sospeche que el mismo pueda resultar un as-
pecto determinante en el problema en cuestion.

¢) Calculos de estabilidad y de deformaciones del conjunto, terreno natural-terraplén-estribo,
gue permitan reproducir la situacion patologica existente y evaluar el comportamiento ante
distintas medidas correctoras del movimiento.

8.25.2. Posibles soluciones
Se sugieren a continuacidn algunas tipologias de solucion que podrian considerarse:

* Apeo provisional del tablero del puente (incluso desmontaje del tablero) y reconstruccién
del estribo: Puede ser la solucién de mayor coste y de mayor garantia.

e Recalce con pilotes (o micropilotes): Estos elementos en general no soportan bien los
esfuerzos horizontales que pueden inducirse en ellos con los desplazamientos horizon-
tales. Puede ser necesario, o bien dar cierta inclinacion a los elementos de recalce, o
sujetar sus cabezas mediante anclajes. El recalce con jet-grouting puede ser adecuado
en algunos casos.

¢ Renivelacion del puente: Cuando se pueda garantizar que los movimientos futuros vayan
a ser limitados, la solucion mas sencilla consiste en el izado del tablero y la preparacion
de nuevos apoyos al nivel conveniente. En cualquier caso, las operaciones de nivelacion
pueden ser necesarias en el contexto de las soluciones apuntadas anteriormente.

¢ Aumento de la longitud del puente: En ocasiones, los movimientos excesivos de los dur-
mientes se deben a una altura excesiva del terraplén, que hubiera resultado menor pro-
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yectando un puente de mayor longitud. En ocasiones, puede ser de interés anhadir un vano
mas a un puente cuyo estribo ha asentado notablemente.

En cualquier caso, junto con las operaciones de reparacion recién enunciadas, pueden ser ne-
cesarias otras labores complementarias tales como el recrecimiento de los terraplenes de acceso,
la reparacion de muretes y/o impostas, barandillas, etc.

8.2.5.3. Proyecto de la solucion

Examinadas las diferentes alternativas planteadas, debe seleccionarse la mas adecuada, y redac-
tar un Proyecto constructivo donde se incluyan todos los detalles necesarios para su correcta ejecucion.

Se recuerdan, a estos efectos, las recomendaciones de caracter general indicadas en el epigrafe
8.2.1 de esta Guia, relativas a la seguridad de la obra tras su reparacion, y al necesario seguimien-
to de su evolucion y comportamiento a posteriori.

8.2.6. SOCAVACION DE CIMIENTOS

El lecho de los cauces fluviales, cuando estd formado por materiales sueltos (gravas, arenas,
limos o arcillas no muy firmes), puede moverse en épocas de avenidas. El espesor de material que
puede moverse define en principio la profundidad de socavacion. Para estimar las profundidades
de socavacion debe consultarse |a literatura técnica especifica®.

Tras la avenida, el cauce puede quedar con su fondo situado a una cota diferente de la origi-
nal, normalmente el cauce queda a una cota mas baja.

Como consecuencia del poder erosivo del agua, pueden provocarse danos en las cimentacio-
nes, el mas evidente de los cuales, es la socavacion de las pilas de los puentes que crucen cauces
fluviales. También existen otros fendmenos similares en cimientos, en zonas costeras, o en obras
de drenaje, particularmente en las aletas de encauzamiento que se suelen construir a su entrada y
a su salida.

ESQUEMA DE LA EROSION

nivel de avenida

!

nivel normal del agua

ascenso de
la lamina de agua

!

-~— nivel original
del terreno

profundidad de socavamor{.

—-— nivel del terreno
inmovil durante
la avenida

FIGURA 8.12. ESQUEMA DE EROSION DE CIMIENTOS EN CAUCES

2 Véase: Direccion General de Carreteras: Control de la erosién fluvial en puentes.
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Normalmente el Proyecto debe haber previsto esta contingencia, y debe haber dispuesto las
medidas necesarias para evitar los posibles danos causados por erosion. Es posible que ocurran
avenidas imprevistas (superiores a la avenida de proyecto), y también es posible que la respuesta
de la obra como consecuencia de una avenida prevista, sea peor de lo esperado; en ambos casos
se podria producir una situacidn patoldgica que, de ocurrir, motivaria la realizacion de un estudio
especifico del problema, y la definicion de las acciones a emprender para controlar la situacion.

El estudio de las patologias causadas por la socavacidn, requerira informacién en el siguiente
sentido:

¢ Datos hidroldgicos tanto de la avenida que causo el dano, como de las posibles avenidas
futuras, y del comportamiento general del tramo fluvial.

¢ Datos topograficos del terreno y de la obra, antes y después de la erosion.

e Caracterizacion geoldgico-geotécnica del terreno. Interesa especialmente identificar el po-
sible nivel del terreno, capaz de soportar las acciones erosivas del rio.

Las causas que han motivado la erosion deben en principio quedar patentes una vez estudia-
dos estos datos. Puede ser necesario realizar calculos hidraulicos simulando las avenidas para co-
nocer las sobre-elevaciones de la lamina de agua y estimar las posibles profundidades de socava-
cion. Tales calculos o estimaciones, que deben existir en el Proyecto, deben ser revisados en caso
de detectarse una situacion patoldgica. Deben estudiarse especialmente, posibles causas artificiales
del rebajamiento del nivel de base del cauce tales como la extraccion de aridos, u otras excavacio-
nes, que pueden ser causa de erosiones posteriores no previstas.

Las soluciones a estas patologias pueden clasificarse segun se actle para reducir la capacidad
erosiva del agua, o para aumentar la capacidad resistente de la cimentacion. Con frecuencia, se acu-
de a soluciones mixtas.

La resistencia del cimiento frente a la erosidn suele conseguirse mediante elementos de pro-
teccion, o profundizando la cimentacion bajo la cota de base de la zona movil, lo cual puede re-
querir, en cauces formados por materiales sueltos, la ejecucion de una cimentacion profunda capaz
de soportar los empujes del agua y del «terreno movil» durante las avenidas.

En general, y particularmente para el caso de las erosiones locales en las entradas y las sali-
das de las obras de drenaje, el mejor procedimiento para evitarlas es la profundizacion de los ci-
mientos hasta cotas donde no se produzcan ya estos fendmenos, bien por la gran profundidad al-
canzada, bien por apoyar sobre rocas competentes no erosionables.

8.2.7. ROTURA DE OBRAS DE FABRICA ENTERRADAS

La presidn vertical p,, que actua sobre las obras de fabrica enterradas, suele ser mayor que la
carga geostatica (peso de las tierras que gravitan sobre ella). La razon fundamental de dicho incre-
mento de presion estriba en la rigidez vertical de la obra de fabrica, que suele ser mayor que la del
terreno (véase apartado 6.6). Si en lugar de existir una obra de fabrica enterrada, el terraplén fuese
homogéneo, las tensiones serian muy similares a las geostaticas.

La introduccion de una obra de fabrica, generalmente mas rigida que el terreno al que desplaza
o sustituye, motiva que el asiento de la calzada pueda ser localmente menor sobre la obra enterra-
da y que, como consecuencia, los laterales transmitan rozamientos negativos que incrementen las
tensiones verticales.

En algunos casos especiales, se puede evitar este efecto (denominado «proyeccidon negativa»),
introduciendo elementos deformables sobre el techo de la obra enterrada, reduciendo la compac-
tacion en esa zona, o mediante otros artificios similares. Este tipo de solucion no resulta adecuada
cuando existe poca distancia entre el techo de la estructura y la superficie del pavimento, ya que
puede conducir a asientos dificilmente controlables que perjudiquen la utilizacion de la calzada su-
prayacente.
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En ocasiones, por error, se ha postulado que existe algun limite fisico al valor de p,, en obras
enterradas a gran profundidad (teorias de arcos de descarga en tlneles excavados). El error que lle-
va a asimilar los falsos tuneles (obras de fabrica enterradas) con los tuneles reales, ha sido causa,
en varias ocasiones, de una patologia posterior importante.

Cuando las presiones verticales son claramente mayores que las de Proyecto, se pueden pro-
ducir agrietamientos visibles, como los indicados con los n.° 1,3y 5 en la figura 8.13, 0 no visi-
bles por encontrarse en el trasdds de la obra de fabrica, como los indicados con los n.°* 2y 6 en
esa misma figura, o encontrarse roturas por corte, n.° 7, e incluso pandeo por compresion de la ar-
madura comprimida, n.° 4 en la referida figura.

El agotamiento estructural de la obra enterrada puede conducir incluso al colapso, o al cierre
parcial o total del paso inferior. El diagnostico y el remedio de estos casos tiene una componente
estructural evidente, que sale fuera del ambito de esta Guia.

a) ESQUEMA DE PRESIONES DEL TERRENO (véase apartado 6.6)
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FIGURA 8.13. ESQUEMA DE UN PASO INFERIOR Y EJEMPLOS TiPICOS DE AGRIETAMIENTO
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Apéndice

A-1.1. INTRODUCCION

El procedimiento operativo descrito en el cuerpo de esta Guia trata de manera razonablemen-
te precisa la incertidumbre que existe en el conocimiento de las acciones. Parte de dicho tratamiento
se efectua al definir sus valores representativos, y otra parte se reserva para incluirla en el coefi-
ciente de seguridad global.

Es posible completar ese tratamiento del riesgo implicito en las acciones mediante el uso de
un coeficiente de seguridad parcial en las propias acciones (o en sus efectos). Asi se hace en el pro-
cedimiento que se describe en este Apéndice.

El tratamiento de la incertidumbre en los parametros geotécnicos puede abordarse, como se
indica en el cuerpo de esta Guia, mediante una eleccién prudente del valor de céalculo y posterior-
mente a través del coeficiente de seguridad global. No obstante, también es posible hacerlo de una
manera mas explicita utilizando coeficientes de seguridad parciales para definir los valores de cal-
culo de los parametros geotécnicos, tal como se describe a continuacion.

El procedimiento de los coeficientes de seguridad parciales es una aproximacion mas ldgica al
problema de la incertidumbre, pero requiere una experiencia, de la que aun no se dispone, para es-
tablecer los valores concretos de cada coeficiente de seguridad para cada tipo de situacion.

El presente apéndice trata de describir, de una manera sucinta, los principales aspectos reco-
gidos en el Eurocédigo 7. Proyecto geotécnico en lo relativo a coeficientes de seguridad’.

A-1.2. SITUACIONES DE PROYECTO

El concepto de «situacion de proyecto» que se define en el apartado 2.3 es, como en el méto-
do de los coeficientes de seguridad globales, el nucleo del proceso de comprobacion de la seguri-
dad a través de los coeficientes parciales.

En todo caso, serd necesario representar la realidad de la obra mediante situaciones senci-
llas, susceptibles de analisis, cada una de las cuales quedara definida cuando se conozca la ge-
ometria de la cimentacidn y la definicion estructural o estratigrafica del terreno de apoyo, la ubi-
cacion del nivel freatico, las acciones que afectan a la cimentacion y, sobre todo, las caracteris-
ticas del terreno.

Precisamente es en la definicion de las situaciones de proyecto donde se debe concentrar el
mayor esfuerzo. El paso siguiente es, generalmente, mas automatico.

La metodologia que se sigue para definir una situacidon de proyecto es practicamente comun
en ambos casos (coeficientes globales y parciales), pero difiere en algunos detalles como se indica
a continuacion.

! Véase: Comité Europeo de Normalizacion, CEN: UNE-EN 1997 Eurocédigo 7. Proyecto geotécnico.

279



A-1.3. DEFINICION GEOMETRICA

Segun la filosofia del método de los coeficientes de seguridad parciales, la seguridad debe ir
considerandose alli donde aparezca alguna incertidumbre y por ello, en cuestiones geométricas, se
definen, al igual que en los deméas pardmetros, valores caracteristicos A,, y valores de célculo A,.
Formalmente se establece que:

Donde:

Ay = Valor de célculo de la dimension considerada.
A, = Valor caracteristico de la dimension considerada.
Aa = Parametro de dispersion de la dimension considerada.

Generalmente sera dificil estimar Aa, y normalmente, la definicidn geométrica de las situacio-
nes de proyecto sera idéntica a la que hoy se hace en el contexto del método de los coeficientes de
seguridad globales. No existen aun reglas concretas para definir valores caracteristicos y valores de
calculo de los espesores de estratos, de variaciones estacionales del nivel freatico, etc.

Si existiera una informacion fehaciente relativa a la variabilidad esperable de una dimensién
geomeétrica, ésta podria tratarse de manera similar a la forma en que se tratan otros parametros que
definen la situacion de proyecto.

A-1.4. CARACTERISTICAS DEL TERRENO

El punto crucial, donde mas se marca la diferencia de métodos, es en el modo de tratar los da-
tos relativos a las caracteristicas del terreno.

En el método de los coeficientes parciales, se introduce un coeficiente de seguridad, y,, para
obtener el valor de célculo, X a partir del valor caracteristico X,. Formalmente se establece:

X
X, =%
Vi

Donde:

X, = Valor de calculo del parametro del terreno considerado.
X, = Valor caracteristico del parametro del terreno considerado.
Y, = Coeficiente de seguridad del parametro del terreno considerado.

Normalmente, se minoran aquellos pardametros, como son los que definen la resistencia, cuya
intervencion en la seguridad es favorable. Si el parametro en cuestion resulta desfavorable, seria
mayorado por ese mismo coeficiente.

Aunque en el futuro pudiera no ser asi, puede adelantarse que los Unicos parametros geotéc-
nicos objeto de mayoracidn/minoracién, son los que atanen a las propiedades resistentes del terre-
no (c, &, S,, 9,. Py ), Y que ademas, no siempre se efectla esta mayoracion/minoracion, como mas
adelante se indicara.

Conviene senalar, que el valor caracteristico de un determinado parametro geotécnico, debe
ser muy similar al valor que tradicionalmente (coeficientes globales) se ha venido usando en los cal-
culos geotécnicos.

En los métodos de coeficientes de seguridad parciales, y segun la filosofia de los Eurocodigos,
se pretende que el valor de X, tenga una definicidn mas objetiva (confianza del 95%) y puede que,
en el futuro, sea necesario adquirir experiencia para obtener datos geotécnicos con ese grado de
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confianza. La referida objetividad puede conseguirse mediante definiciones especificas, una de las
cuales se indica a continuacion.

El valor caracteristico de un parametro geotécnico es igual al valor medio, X, de un numero, n,
de determinaciones realizadas en la zona de interés, multiplicado o dividido por un coeficiente, &:

X

X 5 Xk,inf =—

Xk,sup = An (S

El valor de &, depende del tipo de parametro (posible dispersién), de la heterogeneidad del
suelo y del numero de determinaciones que se hayan realizado para obtener el valor medio, X,,.

En la tabla A-1.1 se indican posibles valores de & para algunos pardmetros geotécnicos en te-
rrenos de heterogeneidad media.

TABLA A-1.1. VALORES DEL COEFICIENTE ¢ PARA OBTENER EL VALOR CARACTERISTICO
DE UN PARAMETRO GEOTECNICO A PARTIR DE SU VALOR MEDIO

NUMERO DE DATOS UTILIZADOS
PARA OBTENER EL VALOR MEDIO

PARAMETRO SiMBOLO

Peso especifico y densidad Y 1,05 1,03 1,00 1,00
l?erl?iir;te del angulo de rozamiento tg o’ 115 110 1,05 1,00
Cohesion efectiva (o 1,20 1,15 1,10 1,05
Resistencia al corte sin drenaje s, 1,25 1,18 1,12 1,07
Resistencia a compresion simple, suelos q, 1,30 1,20 1,15 1,10
Resistencia a compresion simple, rocas R, 1,60 1,40 1,30 1,20

NotA: Para valores intermedios de n comprendidos entre los especificados, se puede interpolar linealmente.

Siempre es recomendable una estimacion particular del rango de variacion de cada propiedad
en cada caso concreto, y utilizar técnicas estadisticas para determinar el valor caracteristico. Los
factores indicados pueden utilizarse a falta de informacion mas especifica.

A-1.5. ACCIONES

Las acciones que deben considerarse en los calculos geotécnicos son las mismas, indepen-
dientemente de que se siga la metodologia de los coeficientes de seguridad globales o parciales.

Todos los valores representativos de las acciones seran idénticos en ambos métodos. Tanto los
valores caracteristicos F,, como los otros valores representativos que se utilizan para definir las ac-
ciones variables (valores de combinacion ¥, F, valores frecuentes, ¥, F, y valores casi permanentes,
¥, F,) serdn comunes a ambos métodos. No hay, por tanto, ninguna diferencia en este aspecto.

Unicamente se introduce una diferencia al definir el valor de calculo a partir del valor repre-
sentativo. En el método de los coeficientes de seguridad parciales, en algunas circunstancias, se in-
cluye un coeficiente de mayoracion de las acciones, Y, para definir el valor de calculo F,, partiendo
del valor representativo WF,.

Fy=vp-YE,
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Donde:
F, = Valor de calculo de la accion.
v¢ = Coeficiente de mayoracion de la accion.
YF, = Valor representativo de la accion.
En el método de los coeficientes de seguridad globales, el valor de v, es siempre la unidad,

mientras que en el método de los coeficientes de seguridad parciales, ello no siempre es asi. En cier-
tos célculos, el valor de Y es mayor que la unidad.

Los valores de y; son, ademas, dependientes del tipo de accion. Suelen valer la unidad para las
acciones accidentales, tienen un valor igual o mayor para las acciones permanentes, y ain mayor
para las acciones variables.

A-1.6. COMBINACION DE ACCIONES

Las combinaciones de acciones que se utilizan en los calculos con el método de los coeficien-
tes de seguridad parciales, son las siguientes.

A-1.6.1. ESTADOS LiMITE ULTIMOS?

Las combinaciones de acciones habran de ser las siguientes:
1. En situaciones persistentes o transitorias (una por cada accidn variable dominante).

Acciones permanentes + Y, Accidn variable dominante + Xy, - ¥, - Otras acciones varia-
bles concomitantes.

2. Ensituaciones accidentales (una por cada accion accidental, excepto sismo, y por cada ac-
cion variable dominante).

Acciones permanentes + Accion accidental + ¥, - Accion variable dominante + X, - Otras
acciones variables concomitantes.

3. En situacion accidental sismica (cuando sea procedente).
Acciones permanentes + Accion sismica + X, - Acciones variables concomitantes.
Respecto a los valores de los factores de combinacidon ¥, debe estarse a lo especificado en la
Parte 2 de esta Guia.
A-1.6.2. ESTADOS LIMITE DE SERVICIO

Las combinaciones de acciones a utilizar en el estudio de los estados limite de servicio seran
las siguientes:

4. Combinacion caracteristica —poco probable o rara— (una por cada accion variable domi-
nante).

Acciones permanentes + Accion variable dominante + X¥, - Otras acciones variables con-
comitantes.

2 Estas combinaciones de acciones son las que figuran en los Eurocddigos y en la IAP 98.
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5.  Combinacion frecuente (una por cada accion variable dominante).

Acciones permanentes + X, - Accion variable dominante + X¥, - Otras acciones variables
concomitantes.

6. Combinacion casi-permanente.
Acciones permanentes + 2%, - Acciones variables concomitantes.

Respecto a los valores de los factores de combinacidon ¥, debe estarse a lo especificado en la
Parte 2 de esta Guia.

A-1.6.3. CONSIDERACIONES ACERCA DE LOS METODOS DE COEFICIENTES GLOBALES Y PARCIALES

En el cuerpo de esta Guia, se propone que en el procedimiento de célculo de los coeficientes
de seguridad globales, se utilicen Unicamente tres tipos de combinacion de acciones, que guardan
relaciéon con los recién definidos.

En el método de coeficientes globales, se mencionan combinaciones (véase apartado 2.6) casi
permanentes, caracteristicas y accidentales, que coinciden con sus homologas que se definen en el
método de coeficientes parciales (véanse A-1.6.1 y A-1.6.2), y difieren Unicamente en los coeficien-
tes de mayoracion en el caso de las combinaciones caracteristicas.

Ademas, en el caso de los coeficientes parciales, se usan tres grupos o clases de combinacio-
nes para verificar los estados limite, y otros tres grupos o clases cuando se trata de comprobar los
estados limite de servicio. En el método de los coeficientes globales, ambas comprobaciones se re-
alizan solo con tres clases de combinacion comunes para todos los estados limite, ya sean ultimos
o de servicio.

En el método de los coeficientes globales, es necesario considerar la situacién de proyecto y
la combinacion de acciones, para exigir después una seguridad diferente a cada una de ellas. La ra-
z6én para ello es que las situaciones persistentes con combinacion de acciones casi permanente,
cuando las acciones no estan mayoradas, tienen mayor probabilidad de que sus valores sean su-
perados, que la probabilidad de excedencia que se supone en las combinaciones caracteristicas, o
en cualquier combinacion correspondiente a las situaciones transitorias. Las situaciones accidenta-
les tienen a su vez una probabilidad de excedencia ain menor.

La necesaria homogeneizacion se lleva a cabo, en el método global, exigiendo coeficientes de
seguridad diferentes, segun el tipo de situacidn y tipo de combinacidn de acciones, mientras que
en el caso del método parcial, se consigue con los coeficientes de mayoracion que son diferentes
para cada tipo de accion y en cada tipo de combinacion de acciones.

A-1.7. OTROS COEFICIENTES DE SEGURIDAD PARCIALES

El procedimiento de los coeficientes de seguridad parciales podria aplicarse a cualquier méto-
do de calculo, si bien la experiencia actual indica que aliin no es conveniente hacerlo sin contrastar
el resultado obtenido con el método global.

La aplicacion del método de los coeficientes parciales a problemas concretos (a métodos de cal-
culo especificos), requiere el uso de valores de los coeficientes de seguridad parciales que dependen
del propio método de calculo, lo que también ocurre en el método de los coeficientes globales.

Por otro lado, en ciertos calculos geotécnicos, ademas de los coeficientes de seguridad par-
ciales que ya se han definido y que son:

ve = Coeficiente de mayoracion de las acciones.
Y., = Coeficiente de minoracion de los pardmetros resistentes (o de mayoracion si su interven-
cién en la seguridad es desfavorable).
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Existen otros coeficientes parciales cuya notacion y significado son los siguientes:

ve = Coeficiente de mayoracidn de los efectos de las acciones.
vz = Coeficiente de minoracion de las resistencias.

Estos dos coeficientes tienen un significado similar al anterior, y su utilizacion puede ser si-
multanea o excluir el uso de los anteriores. Las acciones suelen mayorarse, v, antes de calcular el
efecto que producen en el cimiento y, del mismo modo, los parametros resistentes suelen mino-
rarse, v, antes de calcular la resistencia correspondiente.

No obstante lo anterior, también es posible calcular los efectos de las acciones y las resisten-
cias, utilizando valores caracteristicos, sin mayorarlos o minorarlos, tal como se hace en el método
global. Después se mayorarian los efectos de las acciones, Y y se minorarian las resistencias cal-
culadas, vz

El primer procedimiento (usando y¢y v,,) se conoce como MFA (Material Factor Approach), y
el segundo se conoce como RFA (Resistance Factor Approach). Ambos podrian seguirse, y sera re-
comendable uno u otro segun el tipo de problema en cuestion.

El procedimiento RFA estd muy proximo al método de los coeficientes de seguridad globales.
Seria idéntico si los valores de Y. y 75 fuesen constantes, para cualquier tipo de accion, Y, y para
cualquier tipo de término resistente, ys. En esa situacion singular, la equivalencia conduciria a un
coeficiente de seguridad global F= 1. vz, si bien ello no es asi, debido a que los coeficientes de se-
guridad parciales mencionados dependen de circunstancias especificas.

Ademas es posible, como mas adelante se vera, utilizar procedimientos de calculo mixto que
no son estrictamente del tipo MFA ni RFA. Existen metodologias en las que se mayoran algo las ac-
ciones y se minoran algo las resistencias, pero después se vuelven a aplicar otros coeficientes de
mayoracion/minoracion, a los efectos de las acciones y las resistencias del terreno.

También, dentro de la metodologia de los coeficientes de seguridad parciales, es posible utili-
zar otros coeficientes. A modo de ejemplo se citan algunos que tienen cierto interés.

Ysq = Factor de modelo. Asociado con la incertidumbre del modelo de la accion, o del modelo
del efecto de la accidn.
Yre = Coeficiente parcial asociado a la incertidumbre del modelo de calculo de las resistencias.

Estos factores estarian asociados a procedimientos de célculo especificos, siendo tanto mayo-
res cuanto mayor sea la imprecision correspondiente.

Ademas, cada uno de los coeficientes de seguridad parciales mencionados, tiene un valor di-
ferente dependiendo del tipo de accion, tipo de resistencia, tipo de situacion y tipo de problema que
se analice.

El coeficiente de mayoracion de acciones, en lo que sigue, sera denominado, genérica-
mente v, si bien recibe el nombre especifico y; cuando se aplica a cargas permanentes, y v,
cuando se aplica a acciones variables. Las acciones accidentales normalmente no se mayoran,
es decir y,= 1.

Los coeficientes de minoracidn de parametros resistentes, que se denominan de forma gené-
rica y,,, recibiran los nombres especificos de vy;, v,, etc., segln se apliquen los parametros tg ¢, c,
etc. De una forma similar seran tratados los demas coeficientes parciales (g Vg, Ysq Yro) CUando sea
necesario.

Un determinado procedimiento de comprobacion queda definido cuando se especifica el mé-
todo de calculo y los valores de todos y cada uno de los coeficientes parciales de seguridad que de-
ben utilizarse. La comprobacién correspondiente es satisfactoria cuando, tras la aplicacion de todos
los coeficientes de seguridad parciales, no se superan los limites correspondientes al estado obje-
to de estudio (o el modo de fallo concreto que se analiza).
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A-1.8. TIPOS DE CALCULO

Los célculos de comprobacion de la seguridad frente a los estados limite ultimos pueden agru-
parse, dependiendo del tipo de problema, en tres casos diferentes segun el Eurocddigo relativo a
acciones.

e Caso A: Pérdida de equilibrio estatico: La resistencia del terreno o del material estructu-
ral es poco importante.

¢ Caso B: Fallo de la estructura o de un elemento estructural, incluyendo zapatas, encepa-
dos, pilotes (como elemento estructural), y muros (esfuerzos y armaduras). También se
conoce a este caso como STR.

e Caso C: Fallo del terreno. También se conoce a este caso como GEO.

En esta Guia sélo se consideran casos de tipo C. Para analizar casos de tipo A 6 B, deben con-
sultarse las normativas correspondientes (EHE, IAP y otras que pudieran ser de aplicacion a cada
caso concreto).

Debe indicarse que el dimensionamiento estructural de los elementos de cimentacidn (caso B)
puede realizarse como un calculo de tipo estructural mayorando, como alli se hace, las acciones y
minorando la resistencia de los elementos estructurales. La resistencia del terreno tiene poca in-
fluencia en dichos calculos y puede tomarse un valor de célculo igual al valor nominal, caracteris-
tico o representativo del mismo, del que se disponga (si hiciera falta alguno). En general no es ne-
cesario minorar, (0 mayorar) en estas circunstancias, los parametros del terreno. Los coeficientes
de seguridad parciales que han de usarse en tales casos, son objeto de atencion en otro tipo de pu-
blicaciones.

A su vez, los calculos geotécnicos (caso C) pueden realizarse con varios propdsitos. Entre ellos,
los siguientes:

1. Comprobacion de la estabilidad global (terreno + estructura).
2. Comprobacidn de la capacidad portante de una cimentacion.
3. Otros modos de fallo especificos.

Dentro del alcance de esta Guia, Unicamente se consideran los calculos indicados en primer y
en segundo lugar, y sobre ellos se formulara alguna recomendacién en el apartado que sigue.

En el analisis de otros problemas, o modos de fallo especificos (punto 3 de la relacion ante-
rior), habra que conocer los detalles del calculo correspondiente antes de definir los coeficientes de
seguridad parciales que conviene utilizar. No todos los procedimientos de célculo han sido sufi-
cientemente evaluados para poder ofrecer, en este momento, coeficientes parciales adecuados.

Para los estados limite de servicio, no se mayoran las acciones ni se minoran los parametros
resistentes. En este sentido, los célculos con coeficientes de seguridad parciales son iguales que los
descritos en el cuerpo de esta Guia.

A-1.9. COEFICIENTES DE SEGURIDAD PARCIALES EN EL CALCULO GEOTECNICO.
OPCION 1

Con la definicion del valor caracteristico de un parametro geotécnico, (véase A-1.4), con las de
los valores representativos de las acciones en el contexto del calculo estructural (véase A-1.5), y de
sus combinaciones (véase A-1.6), los coeficientes de seguridad parciales cuyo uso se recomienda
son los que se indican en la tabla A-1.2, los cuales constituyen la denominada opcién 1, en los su-
cesivos borradores del Eurocddigo 7.

No obstante lo anterior, antes de utilizar los valores de la tabla A-1.2, se recomienda la lectu-
ra del apartado A-1.10, que se incluye a continuacion.
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TABLA A-1.2. COEFICIENTES DE SEGURIDAD PARCIALES PARA EL CALCULO GEOTECNICO.
OPCION 1 (PROPOSITO DE CALCULO 1 O 2, DEFINIDOS EN A-1.8)

SITUACIONES
TIPO DE COEFICIENTE DE e
COEFICIENTE SEGURIDAD PARCIAL PERSISTENTES ACCIDENTALES
Y TRANSITORIAS Y SiSMICA
Permanentes, 75 1,00 1,00
Acciones, Yr
Variables, y, 1,30 1,00
Tangente del angulo de rozamiento efectivo, 1,25 1,00
tg o
Cohesion efectiva, ¢’ 1,25 1,00
Resistencia al corte sin drenaje, s, 1,40 1,00
Pardmetros Resistencia a compresion simple en suelos, g, 1,40 1,00
resistentes, Y, Resistencia a compresion simple en rocas, R, 2,00 1,00
Presion limite en ensayos presiométricos, p, 1,40 1,00
Resistencia por punta en ensayos de
penetracion estatica, g, 1:40 1.00
Cimentaciones superficiales 1,00 1,00
Resistencia, v,
Cimentaciones profundas 1,10 a 1,15 1,00

NoTtA: Las acciones variables favorables no se mayoran.

A-1.10. OPCIONES 2 Y 3. COMENTARIOS GENERALES A LA APLICACION
DEL METODO DE LOS COEFICIENTES PARCIALES

a) Opciones2y 3

Es posible utilizar otras listas de coeficientes de seguridad parciales. Concretamente debe des-
tacarse que existe la posibilidad de realizar comprobaciones por dos caminos diferentes, ademas del
descrito, que pudieran ser de interés en el calculo geotécnico y que estdn siendo puestos a punto
en estos Ultimos anos.

Esos caminos alternativos se definen como opciones 2 y 3 (también se llaman opciones S2 y
S3, y en algunos momentos D1y D2, en los sucesivos borradores de los textos del Eurocddigo 7),
y se describen a continuacion:

Opcidn 2. En esta opcion el calculo geotécnico se realiza con coeficientes de mayoracion de
acciones idénticos a los del calculo estructural. Es decir, se utilizan coeficientes y5;= 1,35y y,=1,50.

Las formas de realizar las combinaciones de acciones son las mismas, que en el calculo es-
tructural. También lo es la forma de definir la geometria y los valores caracteristicos de los para-
metros del terreno.

Segun esta segunda opcion, los pardmetros del terreno no se minorarian ni mayorarian, es de-
cir, v,,= 1, si bien, como contrapartida, habria que definir unos coeficientes de seguridad parciales
para las resistencias. Dichos valores, que aun no estan suficientemente definidos, podrian ser del
orden de magnitud definido en la tabla A-1.3, dependiendo del modo de fallo en estudio:
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IMIETODO DE LOS COEFICIENTES DE SEGURIDAD PARCIALES. EUROCODIGOS

TABLA A-1.3. POSIBLES COEFICIENTES DE SEGURIDAD PARCIALES. OPCION 2

SITUACIONES
TIPO DE COEFICIENTE DE _
COEFICIENTE SEGURIDAD PARCIAL PERSISTENTES ACCIDENTALES
Y TRANSITORIAS Y SISMICA
Permanentes, v, 1,35 1,00
Acciones, Yr
Variables, y, 1,50 1,00
Hundimiento de cimentaciones superficiales 1,40 1,00
Deslizamiento de cimentaciones superficiales 1,10 1,00
Resistencias, v
Hundimiento de cimentaciones profundas 1,30 a 1,50 1,00
Arranque de cimentaciones profundas 1,60 1,00

NoTA: Las acciones favorables no se mayoran.

Este procedimiento, si llega a definirse totalmente, tendra la ventaja de compartir con el cal-
culo estructural idénticas combinaciones de acciones, ya que los coeficientes de mayoracion son los
mismos que se usan en aquél.

Opcion 3. La opcion tercera, es en cierto modo intermedia entre las opciones 1y 2, y se en-
cuentra en una fase aun poco desarrollada.

b) Comentarios generales a la aplicacion del método

En este Apéndice se ha realizado una breve descripcion del método de los coeficientes de se-
guridad parciales. Si el ingeniero decide utilizar este procedimiento se recomienda:

® Que utilice, para precisar los detalles del método, un texto mas especifico, donde se des-
criban todos los pormenores de la aplicacién del método al problema concreto que pre-
tende analizar.

¢ Que no omita la comprobacion de la seguridad mediante el procedimiento de los coefi-
cientes globales, descrito en el cuerpo de esta Guia. Si una cimentacién queda compro-
bada fehacientemente con el método de los coeficientes parciales, los coeficientes de se-
guridad globales minimos podrian reducirse algo, pero nunca en mas de un 5%
(aproximadamente).

En suma, y a modo de conclusion, puede afirmarse que los métodos de coeficientes de segu-
ridad parciales se encuentran de momento poco contrastados en los calculos geotécnicos. Pueden
conducir a situaciones poco realistas, y por ello debe iniciarse su implantacion con cierta pruden-
cia, y siempre compararse con los resultados obtenidos a través de los métodos de coeficientes
globales, que constituyen el cuerpo de esta Guia.
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CONSIDERACIONES ACERCA DE LOS COEFICIENTES
DE SEGURIDAD EN EL PROYECTO GEOTECNICO

Apéndice
2

A-2.1. INTRODUCCION

La practica comun de la geotecnia implica la consideracidn de la seguridad en cada una de las
actividades de Proyecto. Al concebir la obra, se piensa en la forma mas segura para establecer sus
cimientos. Al investigar el terreno, se efectian los reconocimientos pertinentes para detectar cual-
quier singularidad que pueda ser causa de una rotura posterior. Al definir los detalles de las ci-
mentaciones se hacen normalmente los calculos que justifican la seguridad de la obra proyectada.
Durante la construccion se vigila el comportamiento de la obra (deformaciones, movimientos, agrie-
tamientos, etc.) de manera que se va ganando confianza en la seguridad hasta que, finalmente, el
control de la obra durante su vida util, lleva a demostrar, que ésta era suficientemente segura y a
la vez se genera experiencia para otras obras.

En lo que sigue se considerara Unicamente un aspecto de este proceso: los calculos justificati-
vos de la seguridad. Se trata de un aspecto que, aun siendo importante, no es el esencial del pro-
yecto geotécnico, puesto que existen grandes obras en las que el calculo ocupa una parte secun-
daria. Piénsese, a modo de ejemplo, en el proyecto de los detalles de un tratamiento del terreno
mediante compactacion dinamica, o en la definicion del drenaje necesario en la base de un terra-
plén en una ladera saturada.

Muchas de las decisiones que han de adoptarse podrian tomarse al amparo de la experiencia
previa, sin recurrir a ningun calculo explicito de la seguridad. También la mayoria de las pendien-
tes de los taludes de excavacion en roca que se usan en los proyectos de carretera, o sus trata-
mientos de contencion se definen sin un calculo explicito de la seguridad (o con un célculo muy sim-
plificado por falta de datos que reflejen la complejidad del macizo rocoso).

La comprobacion de la seguridad en el proyecto geotécnico puede hacerse mediante céalculos,
pero también mediante uno o varios de los procedimientos siguientes:

¢ Disposiciones constructivas.
¢ Ensayos de campo o en modelos.
¢ Método observacional.

A pesar de lo anteriormente expuesto, el calculo explicito de la seguridad es un proceso for-
mal, que puede ilustrar la manera en la que se puede considerar la contribucion parcial correspon-
diente a cada uno de los aspectos geotécnicos de las obras, y por ello conviene conocerlo. Esa se-
guridad parcial debe ser la adecuada de modo que el resultado final sea suficientemente seguro vy,
a la vez, razonablemente econdmico.

A-2.2. DEFINICIONES

En este apéndice se utilizan algunas palabras de uso frecuente, que tienen un significado es-
pecifico que conviene exponer.

¢ Se entiende por coeficiente de seguridad al cociente entre dos cantidades, que representan la

resistencia R (numerador) y la accion A (denominador). Ambas cantidades deben expresarse
en las mismas unidades y ser evaluadas de una forma especifica (método de calculo).

289



¢ Se entiende como probabilidad de fallo de una cimentacion frente a un modo de fallo de-
terminado (hundimiento, por ejemplo) a un nimero especifico que se deduce del estudio
probabilista de dicho modo de fallo.

La probabilidad de fallo esta asociada a una referencia temporal. En ese sentido pueden
distinguirse dos tipos de situaciones:

a) Probabilidades de fallo para un periodo de tiempo definido y tnico, por ejemplo, du-
rante la construccion o durante la vida util.

b) Probabilidades de fallo para periodos de tiempo regulares.

Se entiende por intervalo de confianza el intervalo de valores entre los que se espera que
quede comprendida una determinada variable. Cuando se especifica un valor de la confian-
za, por ejemplo del 90%, se espera que exista una probabilidad del 90% de que la variable
en cuestion quede dentro del intervalo. El intervalo del 90% de confianza suele quedar defi-
nido por los valores caracteristicos inferior y superior cuyos cuantiles (o probabilidad de que
sean excedidos) son el 95% y el 5% respectivamente.

Se define como confianza o fiabilidad de una cimentacion al complemento hasta la uni-
dad de la probabilidad de fallo. Dicho de otro modo, seria la probabilidad de que no se
produzca el fallo.

Otra medida, muy extendida, para medir la confianza es el indice de confianza, también
denominado indice de fiabilidad, que se define mateméaticamente y se suele expresar con
la letra griega B. Su definicion es la siguiente:

B=-0"'(p)
Donde:

B = indice de fiabilidad.
0~"= Funcion inversa de la funcién de probabilidad acumulada, de la distribucion normal es-
tandar.
p = Probabilidad de fallo.

Con esta definicion, B es el numero de desviaciones estandar que han de restarse al valor me-
dio para obtener la probabilidad de fallo, si la distribucion de esta probabilidad obedeciese a una ley
normal. La relacion entre py BB es biunivoca y se utilizard mas adelante, en este mismo Apéndice.

A-2.3. LAS PROBABILIDADES, LAS LIMITACIONES DE INFORMACION
Y LA CONFIANZA

Muchos hechos que acaecen en la vida cotidiana, cuando se describen con todos sus detalles,
tienen una probabilidad de ocurrencia escasisima si se examinan a priori, antes de que ocurran. Y,
sin embargo, ocurren.

La probabilidad de ocurrencia de un fallo, calculada de antemano, aun siendo baja, no implica
que el fallo no haya de ocurrir y viceversa. No esta claro, por lo tanto, que la teoria de probabilida-
des sea Util en los proyectos geotécnicos. Puede ser util para considerar de forma explicita, (para
entendimiento de terceros), el grado de precision que se tiene en relacion con el problema en es-
tudio. De esa forma, la teoria de probabilidades puede servir para cuantificar la confianza que el in-
geniero tiene en su proyecto.

Asi, a modo de ejemplo, sea la definicidon de la resistencia media al corte sin drenaje a lo lar-
go de una linea potencial de rotura de un suelo blando saturado, sobre el que se piensa construir
un terraplén. Para determinar la resistencia al corte se consultaran fuentes bibliogréaficas relativas a
casos parecidos, se realizaran reconocimientos mas o menos complejos, y se concluira con un va-
lor de la misma, que normalmente sera una estimacion prudente de la resistencia.
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CONSIDERACIONES ACERCA DE LOS COEFICIENTES DE SEGURIDAD EN EL PROYECTO GEOTECNICO

Si no se hacen consideraciones explicitas de la seguridad, no se sabra de forma exacta y cuan-
titativa, el grado de confianza que el dato en cuestiéon merece. Cuando se usa la teoria de probabi-
lidades, se puede medir la confianza del dato, y ser algo mas preciso en lo que a la cuantificacion
de la prudencia utilizada para elegir el dato de célculo se refiere.

Una segunda cuestién de importancia es la medida de la dispersion. En geotecnia resulta ha-
bituar emplear el intervalo de variacion de los parametros. El ingeniero puede estimar, consideran-
do tanto su experiencia como la publicada por otros, cuales serian el valor minimo y el maximo ima-
ginables del parametro en cuestion y, en funcion de dichos limites definir un coeficiente de variacién
aproximado”:

1 Valor maximo - Valor minimo
V=—
6 Valor medio

Esta medida subjetiva del coeficiente de variacion, podria ser util en los calculos explicitos que
se puedan realizar para evaluar la confianza que se tiene en la obra.

Finalmente, existe un tercer aspecto imprescindible para hacer estimaciones explicitas de la
confianza que se tiene en un Proyecto concreto. Se trata de la forma en que se distribuye la proba-
bilidad de obtener un determinado valor dentro del intervalo de valores posibles. Este dato resulta
esencial, particularmente cuando se trata de obras que hayan de ser seguras y fiables, como sue-
len ser las que obedecen a proyectos de ingenieria civil.

En resumen, para poder calcular de forma expresa la fiabilidad, o el grado de confianza que se
tiene en un determinado Proyecto es preciso que cada parametro, o al menos los mas significati-
VoS, se expresen en los siguientes términos:

a) El valor representativo.
b) Una medida de su coeficiente de variacion.
¢) Una forma de su ley de distribucion.

Cuanto se ha indicado afecta no solo al terreno sino también a las acciones externas. Las car-
gas y las condiciones de contorno impuestas deben representarse del mismo modo.

El procedimiento de comprobacion (el método de calculo) ha de tratarse de manera similar.
Aun con parametros fijos bien conocidos (que tedéricamente no tengan dispersion) es posible ima-
ginar una ultima imprecision que es la debida al modelo que define la condicién de rotura. La im-
precision del mismo, puede considerarse suponiendo que su resultado es también aleatorio y con
una dispersion (coeficiente de variacién) que habra de estimarse.

A-2.4. ELECCION DEL VALOR REPRESENTATIVO

En los estudios de tipo determinista, los datos de calculo son fijos. Cada elemento de los que
se consideran en la ecuacion de comprobacion queda representado por un valor representativo.

En los célculos geotécnicos, el valor representativo de la resistencia, o de los parametros resisten-
tes, o de los factores que intervengan en la formula de calculo, suelen ser estimaciones prudentes.

En geotecnia se suele hablar de valores maximos y minimos, que no se corresponden con una
definicion estadistica precisa, lo mismo ocurre con el valor medio. Para realizar célculos probabilis-
ticos es necesario concretar estos conceptos.

La figura A-2.1, intenta representar de manera probabilista, la variabilidad (o el grado de des-
conocimiento), que puede existir en el angulo de rozamiento de un determinado terreno. Con algu-
nos ensayos se puede estimar cual es el valor medio, y cuéles son los valores minimo (1) y maxi-

' Puede suponerse Gnicamente a modo de aproximacion que, cuando se conocen datos estadisticos reales de un para-
metro, lo que una persona entiende habitualmente como valores maximo y minimo posibles, son los cuantiles del orden del
uno por mil, es decir, desviados de la medida unas tres veces la desviacion estandar para distribuciones normales.
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0,4
Estimaciones subjetivas:

Valor minimo.
Valor prudente de la media.
Valor maximo.
Valor medio (desconocido).

Eal o e

FIGURA A-2.1. CONCEPTOS DE MAXIMO, MiNIMO Y ESTIMACION PRUDENTE DEL VALOR DE LA MEDIA

mo (3), y en funcion de ellos hacer una estimacién prudente del valor medio (2), por otra parte la
distribucion estadistica real tampoco es conocida (4). No puede por lo tanto valorarse cual es la pro-
babilidad de que el dato de calculo sea excedido, por lo que no resulta facil conocer la fiabilidad de
los proyectos geotécnicos.

A modo de ejemplo, en este Apéndice se efectia una hipotesis basica que tiene cierta impor-
tancia: la estimacion de la resistencia del terreno en los calculos geotécnicos coincide con el valor
caracteristico inferior. Dicho de otra forma, el valor caracteristico de un determinado parametro re-
sistente tiene una confianza del 95%, la probabilidad de que sea mas bajo que el valor prudente que
se usa para calcular debe ser del orden del 5%.

Cuando el parametro sea de efecto desfavorable, la estimacidon prudente coincidira con el va-
lor caracteristico superior.

Solo en contadas ocasiones, cuando el mismo parametro entre en la ecuacion de comproba-
cién sin conocerse si su efecto es favorable o desfavorable, el pardmetro sera representado en los
célculos con un valor centrado, no elegido conservadoramente.

A-2.5. CALCULO DE LA PROBABILIDAD DE FALLO

La obra que se proyecta y después se construye puede fallar. Es posible que, por algun error,
a veces inevitable, se produzca el fallo, es decir la seguridad absoluta no existe. El examen de los
fallos geotécnicos lleva a concluir, en la mayoria de los casos, que la rotura en cuestion obedece a
alguna deficiencia en el reconocimiento geotécnico, en la eleccion de la solucidn, en el proyecto de
los detalles constructivos, en la construccion o en la conservacion. Esas deficiencias, no pueden ser
tratadas con las teorias de probabilidad de manera rigurosa aunque si de manera aproximada.

Si bien en rigor no resulta adecuado, es posible tratar el desconocimiento aplicando la teoria
de probabilidades. Cada dato se manejara como una variable aleatoria cuya funcidn de distribucion
se ha establecido previamente. Existe, ademas, una ley o funcion matematica de los datos, que per-
mite conocer si la obra falla 0 no, que también puede ser incierta y dar como resultado un ndmero
aleatorio dependiente de factores no controlados. Este ultimo paso, la ley que regula la existencia
o no del fallo en cuestion, es el uUltimo ingrediente de la aplicacién de la teoria de probabilidades,
para medir la confianza de una obra.

292



CONSIDERACIONES ACERCA DE LOS COEFICIENTES DE SEGURIDAD EN EL PROYECTO GEOTECNICO

Si se analiza la rotura de una obra de contencion por deslizamiento a lo largo del contacto de
la obra con el terreno, la ley de rotura que se suele utilizar es la siguiente:

vtgd+c- A,
T
H

Donde:

R’, = Resultante de las acciones efectivas normales al plano de cimentacion.
tg ¢ = Coeficiente de friccion obra-terreno de cimentacion (tierras-fabrica).
¢ = Adhesion obra-terreno.
A, = Area de la zona de adhesion.
R, = Resultante de las acciones paralelas al plano de cimentacion.
F,= Coeficiente de seguridad al deslizamiento.

Dependiendo de las acciones (R",, R,), de la geometria (A,), y de los parametros resistentes (c, ¢),
la obra puede fallar o ser estable segln sea el valor del coeficiente de seguridad al deslizamiento F,.
Normalmente fallara con F,< 1y seréa estable cuando los valores particulares de los datos en cuestion,
sustituidos en la formula correspondiente, conduzcan a F > 1.

No obstante, esto tampoco tiene por qué ser asi, puede pensarse, que la formula no es exac-
tay que, aunque generalmente F,;< 1 implica la rotura, ello es aleatorio y no siempre se rompe bajo
esa condicion. Esto equivale a decir que se mantiene como condicidn de rotura la expresion F,=1,
pero se admite que el valor calculado de F, es impreciso.

Cuando se conocieran las distribuciones probabilisticas de todos los datos, y la distribucién ale-
atoria de los resultados de la formula de calculo, seria posible obtener una probabilidad de fallo por
deslizamiento.

Existen otros modos de fallo que se pueden considerar simultaneamente (el vuelco plastico, el
hundimiento, la estabilidad global de la cimentacion, etc.), cada uno de los cuales podria expresar-
se mediante una ecuacién de comprobacién que, en geotecnia, suele ser posible establecer me-
diante un cociente entre resistencias, R, y acciones, A.

Salvo en contadas ocasiones, no sera posible obtener una solucién analitica del problema del
calculo de la probabilidad de fallo, pero conceptualmente resulta facil pensar en los métodos de si-
mulacién probabilistica (método de Montecarlo).

Si se generan conjuntos de datos de manera aleatoria, de forma que esa generacion obedez-
ca a las leyes probabilisticas que rigen la aleatoriedad de la informacion, se podran hacer «pruebas»
puntuales en gran numero (las simulaciones que hoy se hacen en la investigacion de estas teorias
aplicadas a geotecnia consisten en millones de calculos), y se puede llegar a contabilizar el nume-
ro de fallos respecto al total de pruebas y asi estimar la probabilidad de fallo. La fiabilidad o la con-
fianza seria el complemento hasta la unidad de la probabilidad de fallo.

Cuando se hacen estos calculos retrospectivos con obras importantes bien construidas, cuya
rotura puede ocasionar danos graves, se suele obtener que la fiabilidad es del orden del 99,99...%,
tales calculos han de ser forzosamente imprecisos. El resultado es extremadamente sensible a la ter-
cera pieza de informacién antes mencionada (forma de las distribuciones probabilisticas que han de
suponerse), en consecuencia, estos calculos no resuelven totalmente el problema.

Existen, sin embargo, algunos tipos de obras en las cuales se admite cierta probabilidad de ro-
tura: la rotura de taludes de excavacion en una carretera durante la propia construccion, el hundi-
miento de un terraplén en un suelo blando durante la construccidn (condicién de corto plazo), el
deslizamiento de un muro de contencion de un desmonte durante un sismo, etc., en esos casos, y
otros similares, es posible que la confianza de una obra bien proyectada resulte ser un nimero cla-
ramente inferior al 100%. El resultado serd menos dependiente de la forma de las distribuciones es-
tadisticas, y probablemente su significado sea mas realista, de mayor utilidad practica.

En cualquier caso, el calculo de la confianza o la fiabilidad de una obra, o el calculo equivalente
de la probabilidad de fallo tedrica, es dificil de realizar de manera exacta y solo se suele efectuar
hoy, en casos muy contados, normalmente asociados a la investigacion.
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A-2.6. CALCULO DEL iNDICE DE CONFIANZA

Ante un problema complejo, como los considerados en la mayor parte de esta Guia, conviene
hacer alguna simplificacion. Existen varios procedimientos simplificados que permiten definir solu-
ciones sencillas, que pueden consultarse en los textos dedicados a la teoria de probabilidades apli-
cada a la ingenieria civil.

A continuacion se describe un método, muy simplificado, que puede tener cierta utilidad en la
practica de la geotecnia actual. Se trata del calculo del indice de confianza por el procedimiento
simplificado de primer orden, el mas sencillo de los posibles.

El indice de confianza se suele denominar con la variable B, la cual esta asociada a la proba-
bilidad de fallo, p, mediante la expresién analitica siguiente:

p=90(=p)=1-9¢(B)

En esta expresion, ¢, es la funcion de probabilidad acumulada correspondiente a la distribucion
estdndar normalizada. La relacion entre p y f puede verse en la figura A-2.2.

Para poder calcular B, seglin este procedimiento, es preciso suponer que tanto el numerador
como el denominador de la expresion que define F, son variables aleatorias cuya distribucion pro-
babilistica es log-normal (su logaritmo esta distribuido normalmente). Ademas, ha de suponerse
que la formula de céalculo es imprecisa y F es un resultado aleatorio, también con distribucion log-
normal.

En estas condiciones, B, se puede calcular mediante la siguiente expresion:
B= ll

Cr
Donde:

Ar=Valor medio de In F.
{r= Coeficiente de variacion de In F.

107°

107°

Probabilidad de fallo, p
3
N

/

/

0 1 2 3 4 5

indice de fiabilidad, B

FIGURA A-2.2. RELACION ENTRE EL iNDICE DE FIABILIDAD Y LA PROBABILIDAD DE FALLO (B, p)
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CONSIDERACIONES ACERCA DE LOS COEFICIENTES DE SEGURIDAD EN EL PROYECTO GEOTECNICO

Como ejemplo ilustrativo de este tipo de calculo puede considerarse el siguiente:

Se estima que un muro pesa 100ty que va a estar sometido a un empuje de 50t. Se cree que
el coeficiente de rozamiento en la base es 0,7 y que no existe adhesion ni otras fuerzas que cola-
boren en la contencidn.

Con sélo esta informacidn, el ingeniero geotécnico calcularia el coeficiente de seguridad al des-
lizamiento.

~1001-0.7

= =140
a4 50t

Con ese coeficiente de seguridad y a la vista del problema concreto, el ingeniero pensaria que
la seguridad es aceptable y probablemente diera por bueno el proyecto.

Si quiere realizarse una estimacion del indice de confianza del muro para la eventualidad de su
deslizamiento, ha de ampliarse la informacion o hacerse ciertas hipotesis. Estas podrian ser las si-
guientes: que los coeficientes de variacién que miden la imprecision del peso, del empuje y del roza-
miento son el 2%, el 7% y el 10%, respectivamente. Ademas, se supone que la formula del desliza-
miento tiene cierta imprecision (factores no controlados), que se juzga con una variacion del 10%. Las
distribuciones probabilisticas de todas las variaciones son log-normales.

Ademas, el ingeniero habria de cuantificar la confianza que tiene en sus datos de partida. Po-
dria ocurrir que tuviese en cada uno de ellos un 95% de confianza.

Con estas hipotesis se pueden preparar distribuciones log-normales para cada uno de los da-
tos de calculo. Una distribucidn log-normal queda definida cuando se conoce su valor medio y su
desviacion estandar (A, ).

La desviacion estandar de la distribucion log-normal es:

{={In(1+V* =V

Donde:

{ = Desviacion estandar de la distribucion log-normal.
V = Desviacion estandar del dato cuyo logaritmo esta distribuido normalmente.

Si la confianza que se tiene en el dato, a, es el 95%, la distribucidon log-normal que daria un
cuantil del 5%, seria tal que:

Ina-24,=%1,645-¢,

El parametro a, puede ser el peso, W, el empuje, E, o el coeficiente de rozamiento, f.

En el segundo término el signo (+) es aplicable para aquellos valores que se han sobrestima-
do prudentemente (empuje), y el signo (-) es aplicable para aquellos datos que se han infravalora-
do prudentemente (peso y rozamiento).

Es conveniente, para efectuar estos calculos, utilizar la variable:

p, = e

Para modificar la expresidén precedente y obtener:

+
p, =a- e ok

De esta manera se obtienen los siguientes valores:

* Peso: pyw= 100 - ¢"84%-002- 1033t
* Empuje: pr= 50 g 164007 = 44 6t
e Rozamiento: p;=0,7- "% 010 - 0,825
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Para hacer calculos estadisticos, ha sido necesario realizar una estimacion del valor central de
la distribucion, que es diferente de la estimacion prudente que suele hacerse en los calculos geo-
técnicos convencionales.

El coeficiente de seguridad, seria una variable normalmente distribuida, cuyo valor p. seria el
siguiente:

3 Peso-rozamiento B 103,37- 0,825 3

- 1,91
Pr Empuije 44 6t

El coeficiente de variacion de F se puede estimar componiendo los de todas las causas de va-
riacion:

(o= \/ln [(1+0,02%)-(1+0,07%)-(1+0,10%)-(1+0,02%)] = 0,159
El indice de confianza tedrico resulta:

In p,
B=—Fr_407
Cr

Mas adelante se vera que dicho indice es adecuado en buen nimero de circunstancias. Des-
graciadamente, el calculo del indice de confianza es muy sensible a pequenas variaciones en las hi-
potesis de partida®.

A-2.7. LOS COEFICIENTES DE SEGURIDAD PARCIALES

Como se ha indicado en el apartado anterior, es posible estimar la probabilidad de fallo, si bien
de manera muy simple. No es posible conocer en cada caso cudles son los coeficientes de varia-
cidn de los datos, ni la confianza que se tiene en ellos y, por tanto, el calculo es generalmente poco
realista. En consecuencia, este tipo de calculos debe realizarse Unicamente a titulo orientativo. Cal-
culos como el precedente pueden servir, sin embargo, para guiar conceptualmente el estableci-
miento de los coeficientes de seguridad parciales.

Los coeficientes de seguridad parciales se suelen establecer en las acciones, en las resisten-
cias y en los modelos de calculo. Supongase que la resistencia (numerador de la expresién que de-
fine F) se maneja con un valor representativo que no es la media, sino una estimacion prudente de
ese valor medio que tiene ya cierta seguridad o cierto indice de confianza, . Este valor represen-

2 | aimportancia de realizar calculos con valores conservadores de los datos (peso, empuje, rozamiento) puede destacarse
mediante el ejemplo que sigue.

Si el ingeniero que hace los calculos de seguridad opina que no se ha introducido ningtin grado de confianza (esto es, que los
datos manejados del peso, del empuje y del rozamiento son simplemente valores «centrados», sin ninguna seguridad implicita y
que solo el coeficiente de seguridad es el que recoge toda su posible confianza), entonces el indice de confianza resultante es cla-
ramente menor. En esas circunstancias el indice de confianza se puede obtener directamente mediante la expresion:

LT
B¢

Donde:

F = Estimacion centrada del coeficiente de seguridad.
{ = Desviacion estandar de In F.

Tomando F=1,40 y manteniendo las mismas desviaciones estandar antes mencionadas se obtendria:
, In140 1
ﬂ =

-—0,159=2,04
0159 2

Las probabilidades de fallo asociadas a estos dos indices de confianza, el calculado anteriormente y el que se calcula aho-
ra, son 2,3- 10y 2,1- 107 respectivamente (véase figura A-2.2), es decir, resultan diferentes en tres 6rdenes de magnitud
lo que da una medida de la sensibilidad de estos célculos a ligeras variaciones en las hipdtesis de partida. También se ilus-
tra el efecto que tiene en la fiabilidad, el hecho de trabajar con datos conservadores, B, o con datos en los que originalmen-
te no existe ninguna seguridad implicita, B .
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tativo estaria relacionado con el valor medio g, y con el coeficiente de variacion g, de la variable
In R, mediante la siguiente expresion:

<_ﬁR'§R+%§I2€)
Ry =g -e

De la misma forma, en los calculos se utiliza un valor representativo de la accion, Ay, que tie-
ne también cierto grado de confianza, B,

(ﬁA-gA—éc%)

Donde p, y {, serian los valores medios de la accién, y del coeficiente de variaciéon de In A.

Ag = Hy e

A su vez, es posible utilizar coeficientes de mayoracidn en las acciones 7v,, y de minoracion en
las resistencias Y5 de manera que los valores de calculo sean:

R, = Ay =Ag 7,

La integracion de estas seguridades parciales permite calcular el indice de confianza global. En
estas condiciones resulta:

1

P=%

(n (y,-7g)+InFy+ B -Cp+ By C4l

Donde:

R
F, =% =Valor de célculo del coeficiente de seguridad.
d

¢ = Desviacion estandar de In F,

Como puede apreciarse en la expresion anterior, son varios los elementos que aumentan la fia-
bilidad de una obra. Son los coeficientes de seguridad parciales que se utilicen en la mayoracién de
cargas y minoracidn de resistencias, es el coeficiente de seguridad remanente F, y son los indices de
confianza B, y Bg que se usen al elegir los valores representativos de las acciones y de las resistencias.

Un indice de confianza determinado (una misma fiabilidad tedrica) puede conseguirse con am-
plios coeficientes de mayoracion/minoracion de acciones/resistencias, y reducidos coeficientes de
seguridad remanentes o, por el contrario sin mayorar/minorar los datos de partida y con amplios
coeficientes de seguridad remanentes F,. Existen muchas formas de alcanzar una fiabilidad deter-
minada y, en consecuencia, pueden establecerse varios procedimientos de coeficientes de seguri-
dad parciales.

A-2.8. LOS COEFICIENTES DE SEGURIDAD PARCIALES DE LOS EUROCODIGOS

En los calculos mas comunes con coeficientes de seguridad parciales, se considera suficiente-
mente explicita la alternativa de introducir la seguridad en s6lo dos partes (resistencia y acciones).
No es preciso el calculo del coeficiente de seguridad remanente F,. Basta con comprobar que con
las acciones de calculo y con las resistencias de calculo, alin se esta del lado de la seguridad. En ta-
les condiciones la ecuacién que define el indice de confianza se simplifica:

1

P=%

(n (Y, 7r)+Br - Crt+Ba-Eal
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Ademas, se eligen los coeficientes de mayoracion de acciones v, y de minoracion de resis-
tencias v de manera que se cumpla:

1
ﬁR+?1nyR:aR'ﬁ
R

1
ﬂA“’?ln?’A:aA'ﬂ
A

De esta forma, se tiene la fiabilidad requerida cuando se cumple:
Op '§R +oy, 'gA =C

Para ilustrar los valores que podrian tener los nimeros adimensionales o y ¢, se puede su-
poner que:

0 =0+ G
Y que:
Ca=0Cr
En ese caso particular se deberia cumplir:
oy +0p = \/E

El método de los coeficientes de seguridad parciales que promueven los Eurocodigos estable-
ce una solucion simplificada que consiste en suponer:

o, =08
o, =07

Esta solucion es valida para aquellos casos en los que la relacion entre las desviaciones es-
tandar de resistencia y acciones queda comprendida en el intervalo 1/6 a 6, aunque con ello se co-
meta un error que puede ser apreciable en el valor de  que resulta.

Aparte del error que puede introducir esta simplificacion, ocurre que, con imprecisiones im-
portantes en el modelo de calculo, el método puede quedar del lado de la inseguridad. Por ello,
se pide que los posibles errores del método se incluyan en los coeficientes de variacion de las
acciones y de las resistencias. De otra forma resultaria un procedimiento de calculo mas compli-
cado; existirian tres lugares donde definir coeficientes de seguridad parciales (acciones, resisten-
cias y método de calculo), y el método de los coeficientes de seguridad parciales se complicaria
y perderia interés.

Una vez se definen los valores de oy y 0., l0s coeficientes parciales que resultan vienen dados
por las siguientes expresiones:

Ve = el (088=Br)-Crl
Y,= el 7B=Ba)-C4]

Fijado el valor de B, que se requiere en el caso estudiado, existen aun varias posibilidades para
dar coeficientes de seguridad parciales. Por ejemplo, en el caso de las acciones, se puede aumen-
tar B, a costa de disminuir y, y viceversa. Esto mismo ocurre con la resistencia.

Para ilustrar lo indicado anteriormente con un ejemplo, supongase que el muro antes consi-
derado (W= 100t, E = 50t, f=0,7) se quisiese analizar mediante coeficientes de seguridad parciales.
Supodngase, ademas, que los datos mencionados son ya valores caracteristicos en los que se tiene,
individualmente, una confianza del 95%. Los valores de sus coeficientes de variacion son los ya in-
dicados (2%, 7%, y 10%, respectivamente). Tal como se viene haciendo, se considerara que todos
los datos estan distribuidos de acuerdo con leyes log-normales.
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En esas circunstancias, la resistencia W f, tiene una distribucion log-normal cuyo parametro
A es tal que:

Pr = Py - Py =10331-0,825 = 8521

Y un coeficiente de variacion de su logaritmo igual a:

(= \/‘/ln [(1+0,02%)-(1+0,10*)] =10,2%

El valor de la resistencia obtenida con los valores caracteristicos resulta:

Ry = fi - W, =0,7-100¢ = 70t

Y el indice de confianza de esa resistencia es:
85,2
In

70
=10 193
B 0,102

El indice de confianza de la accion es:

B, =165

Los coeficientes de seguridad parciales que habrian de usarse dependen del indice de con-
fianza global deseado. Supdngase, que a modo de ejemplo  =4,7. Con este dato resulta:
Vo= £l(3.76-1.93):0.102] _ | 9(
R — - L
V4= l3:29-1:69)-007 _ 1 19

Para alcanzar esa fiabilidad, el muro deberia ser estable con los valores de calculo siguientes:

70t
R, = =58
1,20

A, =501-1]12 =561

Como quiera que R;> A, el muro tendria mayor fiabilidad que la requerida y, en consecuen-
cia, quedaria comprobado segun este método.

Este resultado es mas optimista que el indicado previamente, puesto que no se ha considera-
do mas que de una forma muy indirecta, y en este caso infravalorandolo, el efecto de la impreci-
sion en el modelo de calculo (férmula del deslizamiento).

Auln queda un paso mas, una complicacion adicional pendiente de resolver en el método de
los coeficientes de seguridad parciales. Como se ha visto, si se utilizan valores caracteristicos de
cada uno de los elementos que intervienen en la ecuacién que permite calcular la resistencia, se ob-
tiene una fiabilidad mayor que la que corresponde a cada uno de los datos individuales. Algo se-
mejante ocurre con las acciones. Desgraciadamente, los coeficientes de seguridad parciales a utili-
zar en el proyecto geotécnico dependen tedricamente entre otros, de los siguientes aspectos:

e La fiabilidad requerida.

e La variabilidad e imprecisién de los parametros resistentes.
e La variabilidad e imprecisién de las acciones.

e La forma de la ecuacidn de verificacion (o comprobacion).

Algo similar puede decirse de los coeficientes de mayoracidon de las acciones. Esto hace que
en geotecnia, con gran niumero de ecuaciones de comprobacién, gran nimero de parametros para
caracterizar la resistencia, y gran variedad de agentes que causan acciones en el terreno (por ejem-
plo, presiones intersticiales, como accién singular), sea necesario definir multitud de coeficientes de
seguridad parciales.
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A-2.9. LA SEGURIDAD EN EL PROYECTO GEOTECNICO

El método denominado coeficiente de seguridad global es el que hasta la fecha, ha tenido ma-
yor aceptacién en la practica de la geotecnia.

El método que se utiliza en el cuerpo de esta Guia, es una adaptacion del método clasico del
coeficiente de seguridad global. Se describe a continuacién y se compara con el método de los co-
eficientes de seguridad parciales.

A-2.9.1. CONSIDERACION DE LA RESISTENCIA

Existen gran numero de parametros resistentes en la practica geotécnica. Los mas utilizados
son los siguientes:

* Resistencia al corte de suelos a corto plazo (resistencia al corte sin drenaje): s,

* Resistencia de suelos a largo plazo (cohesidn, angulo de rozamiento): c tgo

* Resistencia a compresion de suelos: 4y

* Resistencia a compresion de rocas: R,

* Resistencia a la penetracion estatica: q.

* Resistencia a la penetracion dinamica: N, Ng, etc.
e Presion limite en el ensayo presiométrico: p,

Segun el procedimiento propuesto, cada dato debe introducirse en los calculos con un valor
préximo al valor medio esperable, pero con cierta garantia de no ser mas desfavorable.

En este aspecto, el primer paso de la seguridad (seleccién del valor caracteristico) seria comun
al método de los coeficientes de seguridad parciales que proponen los Eurocddigos. Ya se introdu-
ce cierta confianza en la seleccion del dato. La resistencia que se obtiene calculando con estos da-
tos tiene cierta confianza.

e Valor de célculo — indice de confianza parcial Br=15

El siguiente paso, que en el método de los coeficientes de seguridad parciales de los Euroco-
digos, consiste en reducir aun mas el valor de calculo, no se llevaria a efecto en este caso. La par-
te de seguridad pendiente se introduciria después de calcular el valor de la resistencia segun la for-
mula que corresponda al problema en estudio.

A-2.9.2. CONSIDERACION DE LAS ACCIONES

Igual que con las resistencias, las acciones con las que se realicen los calculos, seran elegidas
de manera conservadora, siendo lo mas parecidas que sea posible a los valores que realmente se
hayan de producir. Conviene aprovechar las acciones que figuran en los codigos correspondientes.

En términos generales, existen varias hipotesis de proyecto en lo que se refiere a combinacion
de acciones.

a) Combinaciones casi permanentes: Las acciones correspondientes son debidas a los pesos
propios, a los empujes hidrostaticos (o hidrodinamicos en su caso), y a cargas de uso o
explotacion. En los cddigos de acciones debe estipularse la seguridad implicita en estas si-
tuaciones. Se utilizaria esta combinacidn de acciones sin coeficientes de mayoracion. Aln
asi, se cree que el efecto de las acciones en la férmula de célculo (término a comparar con
la resistencia), tiene cierto grado de seguridad implicito.

* Combinaciones casi permanentes — indice de confianza parcial Ba=1

b) Combinaciones caracteristicas: Aunque existe una gran variedad de combinaciones de este
tipo, en esta Guia se entiende que las combinaciones de carga que dan los cddigos tienen
una probabilidad anual de ser excedidas del orden del 2%. En consecuencia, se puede pen-
sar en cierta seguridad implicita.

* Combinaciones caracteristicas — Indice de confianza parcial Bp=2
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¢) Combinaciones accidentales: La accion sismica se suele definir normalmente como aqué-
lla correspondiente a periodos de retorno de unos 500 afos. Las acciones accidentales, de-
pendiendo de su origen (inundaciones, choques, etc...), pueden ser definidas con otros cri-
terios. Aqui se supone que la probabilidad anual de ocurrencia de una accion accidental
€s pequena y, en consecuencia, se asigna una cierta confianza.

e Combinaciones accidentales (y sismo) — indice de confianza parcial By=3

A-2.9.3. CONSIDERACION DE LA FORMULA DE CALCULO

Los coeficientes de variacion de los parametros geotécnicos son del siguiente orden de magnitud:

TABLA A-2.1. RELACION DE POSIBLES VALORES TiPICOS DE LOS COEFICIENTES DE VARIACION
DE ALGUNOS PARAMETROS GEOTECNICOS

PARAMETRO COEFICIENTE DE VARIACION

Resistencia al corte sin drenaje, s, 0,10
Cohesion, ¢ 0,10
Rozamiento, tg ¢ 0,07
Resistencia a compresion simple en suelos, g, 0,15
Resistencia a compresion simple en rocas, R, 0,20
Resistencia a la penetracion estética, g, 0,15
Resistencia a la penetracion dinamica, N 0,10
Presion limite en ensayo presiométrico, p, 0,10

Los valores indicados son Unicamente una apreciacion general, pero pueden servir para ilus-
trar el efecto de la férmula de calculo en la consideracion de la seguridad.

Supdngase el caso de la evaluacion de la carga de hundimiento por la punta de un pilote hin-
cado en arenas. Existen varias posibilidades de acometer este problema.

Si se parte del dato relativo al angulo de rozamiento, la férmula correspondiente podria ser:

q9,=3-0,-N,

Siendo:

1+sen ¢
=—¢
" 1-sen¢

Ttg ¢

Resulta evidente que el coeficiente de variacion de la resistencia g, que se obtiene es mucho
mayor que el coeficiente de variacion del dato de partida tg ¢. La férmula introduce un efecto mul-
tiplicador de manera que:

Coeficiente de variacion (q,) = Factor de amplificacion - Coeficiente de variacion (tg ¢).

En este caso concreto el factor de amplificacion sera, considerando despreciable la variacion
/.
V.

deo

.. tg¢ ON
Factor de amplificacion = —- 4
N, oJtg¢

301



La derivada que figura en la expresion anterior se puede calcular, para obtener:

T 2
Factor de amplificacion= —+ ——— |- ¢
P (), cos3¢) 89

Donde:
A=1tg? (45 + ﬁ)

Para un valor usual de ¢ (por ejemplo, ¢ = 35°), el factor de amplificacion es:

Factor de amplificacién (¢ = 35°) = 3,14

Si el coeficiente de variacion de tg ¢, fuese por ejemplo 0,10, el correspondiente al logaritmo
de la resistencia seria:

Co=+In[1+(3,14-0,10)2] =030

Por otro lado, si se decide acometer el calculo directo de la resistencia mediante una correla-
cion:

q,(MPa) = 04N

El coeficiente de variacion de la resistencia seria igual que el correspondiente al dato de parti-
da. Un valor tipico, segun se ha manifestado, seria:

£ =010

Después, en uno y otro caso, existiria una imprecision en el modelo (o en el calculo de F), que
también seria diferente.

Como puede obsérvese en el ejemplo anterior, existen, en términos generales, dos tipos de for-
mulas para analizar los problemas geotécnicos. Unas de tipo exponencial donde entra el factor N,
de Prandtl (o similares), y otras de tipo lineal mas directo (deslizamiento de cimentaciones, rotura
de taludes, carga de hundimiento mediante correlaciones, etc). La diferencia entre unos y otros ti-
pos de férmulas estriba no sélo en la «<amplificacion» mencionada, sino también en la propia pre-
cision de la férmula.

Los coeficientes {z y { dependen no solo de la variabilidad (o fiabilidad del conocimiento) de los
propios datos de entrada, sino también, de la forma de la ecuacidn de calculo del coeficiente de segu-
ridad. Ademas {,, depende no sélo de lo ya referido, sino también de la precision del método (de la
férmula) y, lo que resulta mas complejo, de la variabilidad (desconocimiento) de las propias acciones.

A-2.9.4. iNDICE DE CONFIANZA

La idea que guia la redaccion de los Eurocddigos (y de la instruccion EHE), es la siguiente:

e Probabilidad anual de rotura: <1,3-10F (B=47)
* Probabilidad de rotura (vida util): <7,2-10* (B=38)

Para la combinacion de acciones casi permanente, que es en cierto modo intemporal, no pa-
rece adecuado hablar de «probabilidad anual de fallo». Esa situacidn no se considera de manera ex-
plicita en los calculos de seguridad basados en los métodos de los coeficientes de seguridad par-
ciales. En los calculos geotécnicos, sin embargo, es la situacion mas importante, pues representa la
situacion de la obra que se da con mayor asiduidad.
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Puede ser razonable, en términos generales, pensar en un posible indice de confianza para es-
tas combinaciones de acciones:

B=47

Para las situaciones que duren poco tiempo, y se produzcan Unicamente durante la construc-
cion, podria pensarse en un indice de confianza menor, ya que la posible rotura seria reparable. En
casos especiales ésto no podra hacerse, si bien en general se podria suponer:

B=38

Para las combinaciones de carga caracteristicas y accidentales, definidas en funcién de los da-
tos temporales (frecuencia anual), podria pensarse en:

B=4,7

A-2.9.5. COEFICIENTE DE SEGURIDAD A UTILIZAR

Los coeficientes de seguridad a utilizar para obtener los indices de fiabilidad indicados serian
los que se obtienen de la expresion anteriormente deducida.

F= e(ﬂ‘gF_BR'gR_ﬂA'CA)
Valores tipicos de este coeficiente pueden ser los siguientes:

TABLA A-2.2. EJEMPLO DE POSIBLES VALORES DEL COEFICIENTE DE SEGURIDAD AL DESLIZAMIENTO

COMBINACION B ¢4 Ba (g Bg Lk F
Casi permanente 4,7 0,10 1 0,10 1,56 0,15 1,58
Casi permanente (situacion
de corto plazo) 38 0,10 1 0,10 1,5 0,15 1,38
Caracteristica 4,7 0,10 2 0,10 1,5 0,15 1,43
Accidental 4,7 0,10 3 0,10 1,5 0,15 1,29

TABLA A-2.3. EJEMPLO DE POSIBLES VALORES DEL COEFICIENTE DE SEGURIDAD AL HUNDIMIENTO.
FORMULACION CON COEFICIENTES DE CAPACIDAD DE CARGA ANALITICOS, N, N,

COMBINACION B Ca Ba Cr Br Cr F

Casi permanente 4,7 0,10 1 0,30 1,5 0,35 2,99

Casi permanente (situacion

de corto plazo) 3,8 0,10 1 0,30 1,6 0,35 2,18
Caracteristica 4,7 0,10 2 0,30 1,5 0,35 2,71
Accidental 4,7 0,10 3 0,30 15 0,35 2,45

Estos valores son Unicamente ilustrativos. Son muy sensibles a la hipdtesis que se haga res-
pecto a los coeficientes de variacion que se postulen. Unicamente se pretende indicar, al incluirlos
en este apéndice, que seria posible definir una adaptacion del método de coeficientes de seguridad
globales cuando se conozca con precision suficiente la variabilidad de los datos del problema (ge-
ometria, acciones y resistencias).
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