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INTRODUCCION

A fin de calcular la capacidad de carga ultima para una pila aislada bajo carga axial y
lateral se han desarrollado una gran cantidad de metodologias propuestas por diversos
investigadores, tanto para suelos granulares como arcillosos (O'Neill y Reese (1999),
Reese y Wright (1977), Poulos y Davis (1980), Método de la FHWA88 Maodificado (1999),
Decourt (1995)); sin embargo, dichas metodologias proporcionan soluciones
conservadoras y es por ello que como parte del proceso de disefio de cimentaciones
piloteadas es practica comun llevar a cabo pruebas de carga en pilas instrumentadas
coladas in situ, a fin de corroborar y evaluar los parametros que marcan su
comportamiento estatico y con ello obtener disefios mas econdmicos y seguros de
cimentaciones.

Recientemente se llevaron a cabo pruebas de carga en pilas instrumentadas para el
proyecto del distribuidor vial San Antonio (Mendoza et al., 2003), un importante puente
que forma parte de las vias rapidas de la Ciudad de México. Los sitios de prueba se
localizaron en lo que se conoce como zona de transicion y zona de lomas, acorde con la
zonificacién geotécnica existente para la Ciudad de México.

En el presente trabajo se lleva a cabo la calibracion de cuatro modelos numéricos de
elemento finito para describir el comportamiento de dos pruebas de carga axial y dos
pruebas de carga lateral llevadas a cabo en el marco del proceso de disefio para la
cimentacion del Distribuidor vial San Antonio y, una vez calibrados, se procede a
emplearlos para conocer con mayor precision el comportamiento de la interaccién suelo-
pila a través de la obtencion de las curvas p-y, t-z, Q-z y esfuerzo deformacion.

En el capitulo 1 se contextualiza la importancia de las pruebas de carga dentro del
proceso de disefio de cimentaciones piloteadas, se hace una breve descripciéon da la
prueba de penetracion estandar (la cual es una de las mas empleadas dentro de los
programas de exploraciéon geotécnica) y, al final del se mencionan las metodologias
estandar para llevar a cabo pruebas de carga en pilas coladas in situ.
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En el capitulo 2 se establecen los criterios para la evaluacion de la capacidad del suelo
sometido a carga axial empleandose estos para pilas que fueron probadas en campo.
Como complemento de los criterios de andlisis, en el capitulo 3 se presentan aquellos que
se emplean para la evaluacién de la capacidad del suelo sometido a carga lateral, asi
mismo se emplea un programa de diferencias finitas para conocer los diagramas de
desplazamiento, fuerza y momentos generados en la pila ante las solicitaciones
impuestas es las pruebas de campo.

Los detalles que se siguieron durante la ejecucion de las pruebas de campo se presentan
en el capitulo 4, en donde se incluye la estratigrafia y resultados de exploracion de campo
gue se realizaron en cada uno de los sitios de prueba. En este mismo capitulo se
presentan los resultados que fueron obtenidos a partir de la ejecucion de las pruebas de
campo en funcién de la instrumentacion de las pilas de prueba.

La modelacién numérica de las pruebas de carga se presenta en el capitulo 5, en el cual
se detalla el tipo de modelo empleado y se presenta la comparacion entre los resultados
del modelo numérico y las pruebas de campo. Se mencionan brevemente los pasos que
se deben de seguir a fin de construir un modelo de elemento finito, ademas se presentan
calibraciones que se llevaron a cabo para validar el modelo empleado y poderlo aplicar a
la modelacion de las pruebas de carga. Al final de este capitulo se presentan la
comparacion de las curvas p-y, t-z, Q-z obtenidas mediante el modelo numérico y las
desprendidas con base en la investigacion de diversos autores.

Finalmente, en el capitulo 6, con base en los resultados desprendidos de la modelacion
numeérica, aquellos obtenidos en campo y las comparaciones con los analisis tradicionales
de capacidad de carga, se presentan las conclusiones y recomendaciones desprendidas
de este trabajo de tesis.
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1 ANTECEDENTES
1.1 Justificacion del trabajo

La existencia de una amplia gama de metodologias para determinar el comportamiento
estatico de cimentaciones piloteadas en suelos granulares y arcillosos, ocasiona que el
proceso de disefio involucre la seleccibn de una de las metodologias del universo
existente. Para llevar a cabo dicha seleccidn es necesario tener en cuenta el grado de
precision y conservadurismo de cada metodologia propuesta. Razén por la cual es
fundamental realizar una comparacion cuantitativa de resultados tedéricos contra
experimentales.

Por otro lado, en los Ultimos afios la demanda creciente en la mejora de los servicios
publicos en el Area Metropolitana del Valle de México ha llevado al desarrollo de
importantes obras de infraestructura i.e. los Segundos pisos de periférico y el Viaducto
Elevado Bicentenario, siendo parte fundamental de este tipo de proyectos el disefio de su
cimentacion.

El disefio de una cimentacion debe cumplir dos objetivos fundamentales: aportar la
capacidad de carga suficiente para comportarse favorablemente ante las solicitaciones de
la superestructura; y, garantizar que los asentamientos producidos por las mismas sean
de una magnitud tal que no afecten las condiciones de servicio de la estructura.

El primer paso que se obtiene dentro del proceso de disefio de una cimentacién es la
definicion del tipo que se empleara. En términos generales, las cimentaciones se
clasifican en superficiales y profundas. Dentro de las cimentaciones superficiales existe la
posibilidad de emplear zapatas, ya sea corridas o aisladas, asi como losas de
cimentacion. Para el caso de cimentaciones profundas cominmente se emplean pilas y
pilotes.

Dentro del proceso de disefio de una cimentacién profunda es recomendable llevar a cabo
pruebas estaticas de carga axial y lateral en pilas coladas en sitio, a fin de cuantificar
directamente en campo su respuesta ante las solicitaciones que se impondran a la
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estructura a lo largo de su vida util; es decir, los resultados desprendidos de pruebas de
carga in situ deben de servir para corroborar y evaluar los parametros que marcan el
comportamiento estatico de las cimentaciones.

Por otra parte, uno de los métodos de andlisis de capacidad de carga en geotecnia que
estd cada vez mas en boga es el numérico. Una prueba de carga es plausible de ser
modelada mediante un algoritmo numeérico. Modelar de esta manera una prueba de carga
nos permite conocer de una mejor forma el comportamiento del suelo y su interaccién con
la cimentacion, a la par que permite conocer resultados que no fueron medidos
directamente en la prueba y con ello tener un aporte adicional encaminado a conocer el
comportamiento del sistema suelo-pila.

En el presente trabajo se llevara a cabo la calibracion de cuatro modelos numéricos para
describir el comportamiento de dos pruebas de carga axial y dos pruebas de carga lateral
llevadas a cabo en el marco del proceso de disefio para la cimentacién del Distribuidor
vial San Antonio. Una vez calibrados los modelos se procederd a emplearlos para conocer
con mayor precisiéon el comportamiento de la interaccion suelo-pila a través de la
obtencion de las curvas p-y, t-z, Q-z y esfuerzo deformacion. De tal manera que la
justificacion del presente trabajo estd dada porque aporta una descripcién cuantitativa
para la interaccion suelo-pila a través de la calibraciéon de un modelo numérico que
describe el comportamiento de pruebas de carga llevadas a cabo en pilas coladas en sitio.

Planteamiento del problema

Con el propésito de conocer la capacidad Ultima de pilas coladas en sitio diversos
investigadores han propuesto diversas metodologias, destacandose las siguientes:

e O'Neill y Reese (1999)

o Reese y Wright (1977)

e Poulos y Davis (1980)

¢ Método de la FHWAS88 Modificado (1999)
e Decourt (1995)

Estos métodos han sido aplicados en la practica ingenieril sin tomar en cuenta su grado
de conservadurismo. Por lo tanto, surge el interés por evaluarlos a través de pruebas de
carga realizadas en pilas. Por otra parte, con el fin de conocer el comportamiento de
manera mas precisa que se da en la interaccion suelo-pila, una de las metodologias mas
empleadas es la modelacién numérica puesto que con su aplicacidon se obtienen una gran
cantidad de resultados que pueden ser procesados para tal fin. El analisis de capacidad
de carga por medio de modelos numéricos se lleva a cabo a través de su previa
calibracion con los resultados obtenidos en pruebas de carga.

-2-



CAPITULO 1

@?ﬁﬁ FACULTAD DE INGENIERIA ANTECEDENTES

1.2  Objetivos y alcances
Los objetivos del presente trabajo de tesis son:

= Desarrollar y calibrar modelos numéricos de elementos finitos que representen el
comportamiento del sistema suelo-pila tomando como base los resultados que se
determinaron a través de cinco pruebas de carga en pilas coladas en sitio, dos de
carga axial y tres de carga lateral. Las pruebas de carga se llevaron a cabo en dos
sitios diferentes, los cuales en lo sucesivo identificaremos como San Antonio y
Periférico.

= Comparar cuantitativamente los resultados obtenidos por medio de pruebas de
carga en pilas aisladas, contra aquellos que se obtienen a través de metodologias
tedricas y semiempiricas.

= Evaluar el grado de precision de las metodologias utilizadas para describir el
comportamiento estatico de cimentaciones piloteadas en materiales granulares y
arcillosos.

= Obtener las curvas t-z, Q-z y p-y de los dos sitios en estudio empleando el modelo
numeérico de elementos finitos una vez calibrado.

Los alcances del presente trabajo son la obtencién de las curvas carga — desplazamiento,
curvas de transferencia de carga a lo largo del fuste de la pila, t-z, g-z y p-y a partir de un
modelo numérico de las pruebas de carga en estudio.

A fin de cumplir con los objetivos establecidos se procedera a llevar a cabo la siguiente
metodologia:

= Presentar la caracterizacién geotécnica de los sitios en donde se llevaron a cabo
las pruebas de carga.

= Hacer la presentacion de los resultados obtenidos durante la ejecuciéon de las
pruebas de carga.

= Exponer los cinco criterios antes mencionados para llevar a cabo la evaluacion de
la capacidad de carga en pilas

= Exponer el criterio desarrollado por el APl (American Petroleum Institute) para
llevar a cabo el andlisis de la capacidad de carga lateral del suelo.

= Elaborar cinco modelos de elemento finito que describan el comportamiento carga-
desplazamiento obtenido durante la ejecucion de las pruebas de carga.

= Mediante los modelos numéricos calibrados se obtienen las curvas carga —
desplazamiento, curvas de transferencia de carga a lo largo del fuste de la pila,
curvas t-z, Q-z y p-y.

= Se realiza la comparacion de las curvas obtenidas, principalmente t-z, Q-z y p-y
con curvas teoricas.
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1.3 Condiciones del subsuelo

A continuacion se describen algunas generalidades a través de las cuales se logra llevar a
cabo la caracterizacion geotécnica del sitio en estudio, es por ello que aqui Gnicamente se
presentan metodologias estandar — tanto de campo como de laboratorio — a fin de lograr
tal cometido. Se pretende que al realizarse de esta manera, una vez que se presenten los
resultados obtenidos en los sitios en particular quede justificado el por qué de tales
pruebas.

Definir las condiciones del subsuelo significa conocer aquellos parametros, tanto
cuantitativos como cualitativos, a través de los cuales es posible conocer el
comportamiento del suelo ante diversas solicitaciones de trabajo.

Para el disefio de cimentaciones piloteadas en suelos arcillosos el principal pardmetro que
se ha de determinar es la cohesion; en tanto que, para suelos granulares es el angulo de
friccién interna. El determinar propiedades indice del suelo, tales como granulometria (o
porcentaje de finos), contenidos de agua, indices de plasticidad, etc.; resulta parte de la
informacion necesaria para llevar a cabo los analisis conducentes al disefio geotécnico.

Los parametros por medio de los cuales se ha de caracterizar el suelo se obtienen a
través de pruebas de campo y de laboratorio. A continuacién se describen brevemente.

1.4 Pruebas de campo

El propdsito de llevar a cabo la exploracion, o pruebas de campo, es determinar la
estratificacion y las propiedades ingenieriles para el sitio en estudio (Bowles, 1996)

En el ambito de la Ingenieria Geotécnica existen un gran nimero de pruebas de campo
que nos ayudan a definir las propiedades ingenieriles para el sitio en estudio, una de las
principales es la prueba de penetracion estandar (Standard Penetration Test, SPT),
aunque también son ampliamente utilizadas las pruebas de cono dinamico.

1.5 Prueba SPT

La norma ASTM D 1586-84 sefala las especificaciones que debe cumplir la prueba de
penetracion estandar (SPT). A continuacién se describe la metodologia para llevar a cabo
dicha prueba:

» El muestreador estandar, Figura 1.1, cuyos didametros interno y externo son de 35
cm y 50 cm respectivamente, se coloca hasta el fondo de la perforacion. El
muestreador estandar es un tubo de media cafia y esta provisto en sus extremos
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de dos piezas roscadas; la pieza inferior es una zapata afilada de acero
endurecido y la superior es una cabeza que sirve para unir el muestreador con las
barras huecas de acero.

» Una vez se ha colocado el muestreador en el fondo de la perforacién, se hinca
mediante percusion haciendo uso de un martinete en caida libre, de 65 kg, con
una altura de caida de 75 cm.

» El nimero de golpes necesario para penetrar 60 cm en el terreno al muestreador
es registrado en intervalos de 15 cm, definiéndose como resistencia a la
penetracion estandar, al nimero N de golpes necesarios para hincar el
penetrémetro los 30 cm intermedios.

Figura 1.1. Tubo de pared gruesa partido longitudinalmente, (ASTM D1586-84)

En la figura 1.2 se muestra el tubo de media cafia y la recuperacién de material en campo,
se aprecia la alteracion de la muestra.

Figura 1.2. Recuperacién de muestras alteradas por medio del tubo de pared gruesa
partido longitudinalmente

-5-
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1.6 Pruebas de carga en pilas, generalidades

Para finalizar el presente capitulo se realiza una breve descripcion de la metodologia que
se sigue para llevar a cabo pruebas de carga en pilas.

Las pruebas de carga en pilas son llevadas a cabo en sitios que albergaran importantes
obras de ingenieria y tienen como principales propositos los siguientes:

Determinar la carga ultima de trabajo para una sola pila, tanto axial como lateral.
e Determinar el asentamiento o desplazamiento de la pila ante la carga de disefio.
e Verificar la capacidad de carga estimada inicialmente.

¢ Obtener informacién acerca de la transferencia de carga a lo largo del fuste de la
pilay en la punta.

Es importante enfatizar que los resultados de una prueba de carga no se pueden
extrapolar directamente a fin de predecir el comportamiento de un grupo de pilas, puesto
que el volumen de suelo que es influenciado por una pila es mucho menor que aquel que
esta involucrado en pilas que trabajen en grupo.

La filosofia béasica de las pruebas de carga es transmitir una carga a la pila, ya sea lateral
0 axial, y medir el comportamiento de la pila mediante deformimetros y celdas de carga.
Una gran variedad de metodologias han sido desarrolladas para llevarlas a cabo, los tres
procedimientos dos comunes son los siguientes:

¢ Pruebas de carga controlada
e Pruebas de deformacién controlada
1.6.1 Pruebas de carga en pilas aplicando el método de carga controlada

Es usual emplear el método de carga controlada para llevar a cabo pruebas de carga,
especialmente cuando se requiere de la curva carga-desplazamiento. El procedimiento
consiste en aplicar la carga por incrementos, la carga en cada incremento se mantiene
constante hasta que se considera que las deformaciones, tanto en el fuste como en la
punta, han cesado antes de que el siguiente incremento de carga sea aplicado. La norma
ASTM - D1143 — 81 recomienda que lo incrementos de carga sean del 25% de la carga
de disefio y que se mantenga la carga hasta que la velocidad de asentamiento sea menor
de 0.25 mm/h; el tiempo entre cada incremento de carga no debe de ser mayor a 2 horas,
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esto para carga axial. Los incrementos de carga deberan de ser los suficientes para
alcanzar el 200% de la capacidad de disefio de la pila.

El arreglo general para llevar a cabo la prueba de carga axial consiste de un sistema de
reaccion, constituido por una viga o armadura de acero y de de un grupo de pilas que
proveen la reaccion a dicha viga; y, de un sistema de mediciébn mediante el cual se
registran los desplazamientos y deformaciones en la cabeza, en la punta y a lo largo del
fuste de la pila instalando dispositivos de medicién tales como celdas de carga,
micrometros y deformimetros eléctricos DCDT. En la figura 1.3 se muestran los arreglos
tipicos para llevar a cabo una prueba de carga axial y una de carga lateral.

La capacidad de udltima de la pila generalmente se define como aquella que ocasiona
cierto desplazamiento en la punta de la pila; Terzaghi (1942) propuso el 10% de su
didmetro, Reese and Wright (1977) asi como Decourt (1995) y O Neill and Reese (1999)
proponen un 5% de su diametro; en tanto que, Wysockey (1999) propone el 4% de su
didmetro.

Gato
hidréaulico
Viga de

Puntal ~ feaccion carga

Al Placa de
Pila metalico lﬁ ajuste Viga de
Marco o armadura de central Y referencia
reaccion X =

Celda de

- : . LMicrémetro y
- A4 DCDT
ri B .| Pilas de
. i reaccion Pila de
Pila de prUEba
«| reaccion « “
= @ Deformimetros L\ L

Fig. 1.3. Arreglos tipico para llevar a cabo una a) prueba de carga axial y b) una
prueba de carga lateral

1.6.2 Pruebas de carga en pilas empleando el método de deformacién controlada

Este tipo de pruebas se llevan a cabo produciendo una velocidad de asentamiento
constante. La norma ASTM - D1143 — 81 recomienda que la velocidad de desplazamiento
sea de 0.25 a 1.25 mm/min para suelos arcillosos y de 0.75 a 2.5 mm/min en suelos
granulares. La prueba de carga se considera como finalizada una vez que se haya
alcanzado una penetracion del 15% del diametro de la pila. En la figura 1.4 se muestra la
imagen en campo de una prueba de carga.
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2. CRITERIOS PARA LA EVALUACION DE LA CAPACIDAD DEL SUELO

SOMETIDO A CARGA AXIAL

Se ha mencionado anteriormente que en el proceso de disefio de cimentaciones
profundas (pilas y pilotes) se requiere de la seleccién de un método para determinar la
capacidad de carga de la misma, tanto axial como lateral. Por lo tanto, en el presente
capitulo se describe la evaluacién de la capacidad de carga axial de pilas coladas in situ,
mediante diversos métodos propuestos por diferentes autores (O” Neill y Reese, 1999;
Reese y Wright, 1977 tomado de McGregor y Duncan, 1998; Poulos y Davis, 1980;
Wysockey, 1999, Decourt, 1989).

La aplicacién de los diversos métodos se realiza para tres pilas aisladas, las cuales
corresponden a los sitios en donde se realizaron las pruebas de capacidad de carga en
pilas coladas en sitio. Los resultados obtenidos de dichas pruebas, asi como la
metodologia de su ejecucion, son presentados en el capitulo 4. De tal forma que la
evaluacion tetrica y semiempirica que se realiza aqui pueda ser verificada con los
resultados obtenidos mediante la realizacion de las pruebas de carga.

2.1 Descripcion de la cimentacion

La cimentacion que se consider6 es una pila aislada en los dos casos de estudio. Cada
uno de los casos a analizar se identificard con los nombres, Sitio San Antonio, Sitio
Periférico y Sitio Bicentenario, respectivamente. Para el sitio San Antonio se tiene un pila
aislada cuyo diametro medio es de 0.68 m, dicha pila tiene una longitud efectiva de 26.3
m. La pila localizada en el Sitio Periférico tiene una longitud efectiva de 22.5 m; el
didmetro medio de dicha pila es de 0.63 m. La resistencia a la compresién del concreto de
la pila se determin6é con base en resultados de pruebas de compresion en cilindros de
concreto de las pilas en estudio, los cuales fueron reportados por Mendoza et al., 2003;
tanto para la pila del Sitio San Antonio como del sitio Periférico.
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2.2 Modelos geotécnicos

En las figuras 2.1 y 2.2 se muestran los perfiles estratigraficos de los depésitos de suelo
para los tres apoyos y las condiciones geotécnicas de cada uno de los sitios de andlisis.

DESCRIPCION GEOTECNICA PILA DE PRUEBA NUMERO DE GOLPES, N

DEL MATERIAL D,=26.3m SPT
D =0.68m

o 0 10 20 30 40 50
Limo arenoso con gravillas, . e
pedaceria de ladrillo y raices

Arena limosa con pocas gravillas,
color café oscuro. Se forman
cilindros de material en el tubo de
"media cafia"

11h111

] E
% .@1 51/30
o359 1 L]
) [rencege
Arena limosa con gravas Qjﬁgg
subredondeadas, color café claro —@go:Cr e
TS 51
oot
@},@E
Eegetvia Mo
= o
Sfoe] 15 [T T ssv0
[T esv2s
IntercaIaCioneSdearena A ‘H‘H"H‘H‘H‘H‘HHHHHHHHHM&BA/SO
: - 4
arcillosa gruesa a fina con gravas s 50/10
redondeadas (dep6sito aluvial), a 60/30
color gris claro 69/30
< 71/30
2 \
20 = [TIITIIIIIT su0
T

50/12

Arena fina arcillosa con pocas R AR AN N R RN R RN 1

gravilla, color café oscuro. Se R, A AARRR SRR ARERRRNRINR

forman cilindros del material en el a B o 10 V2 10
tubo de "media cafia”

. [T TIITTTITILL e2r0

= D o o o o o i (0 VA )

Fragmentos de boleos o5 e e e e e e e e e e e e e e e e e e 30V

A fi in > Foea [T A T T T T T TTTTT T 8326

renafina arciliosa con pocas A T A T T D

gravillas, color café oscuro.

Aumenta ligeramente la cantidad 5078

de gravas con la profundidad 95/25

INNNRRNRNRN RN NN AN RN NN IR NRNRREE
86/30
69/30
50/10
30 50/5
30/5
Gravas s 50/10
angulosas con _ = 50/10
arena limosa, Arena fina 5010
i arcillosa
color blanqueeine i TR s
s 50/10
| 35 50/10

50/10

40

Figura 2.1. Perfil de suelo y esquema de cimentacién para el Sitio San Antonio
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S
. . PILA DE PRUEBA
DESCRIPCION GEOTECNICA u_' _ NUMERO DE GOLPES, Ngor
DEL MATERIAL S B’ = 326-2 m
= 0. m
o
o 10 20 30 40 50
Relleno, pedaceria de ladrillo y A ‘.
raices e
s Zf//2 fl-mevea :
Limo arcilloso de consistencia ?Z/E % b ’ 7—[ﬂ
blanda a media, color café claro //é: :/j 5 s _
Z/ A
G i .
Arena limoso con gravas E , 4
subredondeadas, color café claro 1 L_ﬂ
1 10 o )
7 . [ENRRERRRERRRARENAEN
Limo arenoso 1 4 [
E 1!: < ‘
. . L[]
Arena limoso con gravas A i 4
subredondeadas, color café claro E <
o R
1 20 et
Limo arenoso sl LU
e ’ H
25
Arena con pocas gravillas
30
. L—— 35
Limo arenoso Eo=Z
40

Figura 2.2. Perfil de suelo y esquema de cimentacién para el Sitio Periférico
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2.3 Combinaciones de carga axial

Para fines de disefio, la capacidad de carga Ultima para las condiciones de compresion,
Que Sismo-extraccion, Quse Y Sismo-compresion, Qusc, Se calcula mediante las
expresiones 2.1, 2.2y 2.3.

Qu.=C.,-P, [kN] COMPRESION (2.1)
Quee =C;+P,  [kN] SISMO EXTRACCION (2.2)
Qu. =C,-P, [kN] SISMO COMPRESION (2.3)

Donde:
C. : Es la suma de la capacidad de carga por fuste y punta, C, = C, + C,

Ct : Es la capacidad de carga por fuste
Cp : Es la capacidad de carga por punta
P, : El peso propio de la pila.

Los valores correspondientes a la capacidad de carga ultima por fuste, C;, se obtienen
mediante el producto de la resistencia unitaria por fuste (fs) y el area perimetral de la pila,
y la capacidad de carga ultima por punta C,, del producto de la resistencia unitaria por
punta (f,) y el area de la punta de la pila.

2.4 Analisis de capacidad de carga axial

En esta seccion se presentan las expresiones y consideraciones para cada uno de los
criterios utilizados en el andlisis de capacidad de carga axial tanto para arenas y limos,
como para arcillas.

Las metodologias empleadas para el analisis, corresponden a los procedimientos para
pilas coladas in-situ de:

— Capacidad de carga axial en compresion para arenas y arcillas (O’ Neill y Reese,
1999)

— Capacidad de carga en arenas (Reese y Wright, 1977)

— Capacidad de carga ultima neta en arenas y arcillas (Poulos y Davis, 1980)

— FHWAB88 Moadificado (Federal Highway Administration of the United States) para
evaluar la capacidad de carga axial en cimentaciones profundas

— Capacidad de carga para pilas en arenas y arcillas (Decourt, 1995)

Para la aplicaciéon de los métodos enunciados se consider6 un namero de golpes en
pruebas de penetracion estandar, Nspr, igual a 50, en los casos en que el reporte de
campo, indicaba un nimero mayor.

-12 -
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2.4.1 Métodos propuestos por O'Neill y Reese

2.4.1.1 Resistencia por friccidén en arcillas

El célculo de la resistencia por friccibn en suelos cohesivos ( O’ Neill y Reese, 1999;
Reese et al., 2006) esta basado en el método alfa (o) segun la siguiente expresion:

f_=aS

L7

(2.4)

u
Donde:
f, : Resistencia unitaria por fuste en arcillas a una profundidad z

S, : Resistencia al cortante no drenada a una profundidad z
o : Factor empirico que varia con la magnitud de la resistencia al cortante no drenada.

La variacion del parametro a obedece a las expresiones 2.5y 2.6 propuestas por O Neill y
Reese (1999). Estas ecuaciones resultan de pruebas de carga en pilas instrumentadas
coladas in situ.
S
a=0.55 para P—“ <15 (2.5)

a

a:0.55—0.10(|83—”—1.5J para 1.5§|SD—”£ 2.5 (2.6)

a

Donde:
P, : Presiéon atmosférica = 101.3 kPa

Para todos los casos analizados la relacién S, /P, no excedi6 el valor de 2.5.

2.4.1.2 Resistencia por punta en arcillas

La resistencia por punta en arcillas fue calculada segun la expresion 2.7 de acuerdo a
Skempton (1951), la misma que ha sido respaldada segun los resultados de pruebas de
carga en pilas instrumentadas.

*

f =N’S 2.7)

p cu

Donde:

NZ : Factor de capacidad de carga, (Skempton, 1951)
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Su : Resistencia al cortante no drenada promedio en un rango de profundidad desde la
punta de la pila hasta dos veces el didmetro de la misma.

El factor de capacidad de carga NZ (Skempton, 1951), fue calculado segun la expresion

2.8, asumiendo que la pila alcanza la falla (e.g., Vesic, 1972).

N¢ =1.33(In|l |+1) (2.8)

Donde:
- Indice de rigidez
Para el caso de los estratos arcillosos se consider6 el caso mas critico en donde éste se

comporta Unicamente como material cohesivo (¢=0). De esta manera, el valor de I, se
calculé mediante la ecuacion 2.9:

s (2.9)
Donde:

Es: Modulo de Young del suelo en condiciones no drenadas = 741N, [kPa]

2.4.1.3 Resistencia por friccién en arenas

La resistencia por friccion en suelos arenosos y limosos esta basada en el método beta
(B) segun la expresion 2.10 (O’ Neill y Reese, 1999; Reese et al., 2006).

f,=p.o, <2.1tsf=200kPa (2.10)

s
Donde:

fsz : Resistencia unitaria por fuste en arenas a una profundidad z

o, : Esfuerzo vertical efectivo a la profundidad z

B : Factor que combina la influencia del coeficiente de presion lateral de tierras y la

tangente del angulo de friccién en la interfaz del concreto con el suelo.

El valor limite de fs, indicado en la ecuacién 2.10 no es un limite te6rico, sin embargo es el
maximo valor medido en pruebas experimentales (Owens y Reese, 1982). El uso de
valores mas altos, puede justificarse segun los resultados de pruebas de carga para cada
proyecto en particular.

Asi, el valor del parametro (3, fue calculado mediante la expresion 2.11.

-14 -
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B=15-0.245,/Z(m); 0.25< B<1.20 (2.11)

Sin embargo, para un numero de golpes Ng menor o igual a 15, B fue calculado segun la
relacion 2.12.

B:T—?(1.5—0.2451/Z(m)); Neo < 15 (2.12)
Donde:
Z : Profundidad en metros, y

Neo : NUmero de golpes SPT, corregido por la energia del martillo.

2.4.1.4 Resistencia por puntas en arenas

La capacidad de carga unitaria por punta fue calculada segun la expresién 2.13 para un
namero de golpes Ngo promedio desde la punta de la pila hasta una profundidad igual a 2
veces el diametro.

f, =0.0575N, <2.90 [MPa] Para L=210m (2.13)

Donde:
L : Longitud de la pila

La ecuacion 2.13, fue formulada para el disefio de pilas coladas in situ en suelos
granulares, donde se espera, alcancen un desplazamiento del 5% del diametro de su
base, segun datos experimentales (O Neill y Reese, 1999).

2.4.2 Método propuesto por Reese y Wright

El calculo de la capacidad de carga propuesto por Reese y Wright estd basado en
resultados de pruebas de carga (Reese y Wright, 1977; McGregor y Duncan 1998) y es
Unicamente aplicable para suelos arenosos.

2.4.2.1 Resistencia por friccién en arenas

La resistencia unitaria por fuste fs es igual a:

f, :% [tsf]  para Ngo< 53 (2.14)
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S

f :(NZOT_OSBJrlﬁJ [tsf] para 53 < Ngo < 100 (2.15)

Donde:
Neo: NUmero de golpes, corregido por energia a lo largo de la pila
2.4.2.2 Resistencia por punta en arenas

La resistencia unitaria por punta f, esta dada por las expresiones 2.16 y 2.17.

f, = ; N sop [tsf] para Nggp < 60 (2.16)
f, =40 [tsf] para Nggp > 60 (2.17)

Donde:

Neop : NUmero de golpes corregido por energia promedio desde la punta de la pila hasta
una profundidad igual a dos veces el diametro de la pila .

2.4.3 Métodos propuestos por Poulos y Davis

2.4.3.1 Resistencia por friccion en arcillas

Para calcular la resistencia unitaria por fuste fs en pilas coladas en estratos arcillosos, se
utilizé la expresion 2.18.

f,=C

S a

(2.18)
Donde:

Ca : Adherencia no drenada entre el suelo y la pila a la profundidad Z.

El valor de C, varia considerablemente debido a varios factores, incluyendo el tipo de
suelo, tipo de pila y su método de instalacion. Diferentes investigadores han realizado
varios intentos para correlacionar el valor de C, con la resistencia al cortante no drenada
S, en pilas de desplazamiento, Tomlinson (1957,1970), Peck (1958), Woodward et al.
(1961), Coyle y Reese (1966), Vesic (1967), Morgan y Poulos (1968), McClelland (1972) y
McClelland (1974). Sin embargo, para pilas coladas in situ, el valor de Ca/Su no ha sido

tan ampliamente reportado. Los datos que existen estan relacionados con los resultados
de la arcilla de Londres.

-16 -



&.35% ) CAPITULO 2
¥l FACULTAD DE INGENIERIA CAPACIDAD DE CARGA AXIAL

El factor Ca/Su medido en la arcilla de Londres indica valores entre 0.25 y 0.70 segln

Golder y Leonard (1954), Tomlinson (1957) y Skempton (1959). El valor adoptado
conservadoramente para el andlisis fue de 0.45.

2.4.3.2 Resistencia por punta en arcillas

La resistencia unitaria por punta para arenas recomendada por Poulos y Davis (1980) fue
estimada segun la ecuacion 2.19.

f,=(S,N,+0,,) (2.19)

Donde:

S, : Resistencia al cortante no drenada
N. : Factor de capacidad de carga

c

o, . Esfuerzo vertical efectivo en la punta de la pila (Vesic, 1967).

El factor de capacidad de carga N ha sido estimado por varios investigadores como
Skempton (1951, 1959), Sowers (1961), Mohan (1961a, 1961b) y Ladanyi (1963). Este
ultimo propone la expresién 2.20 para una pila de seccién de base circular.

N, :1+£{1+In( E, H (2.20)
3 3S,

N. : Factor de capacidad de carga (Ladanyi, 1963)

c

Donde:

Su : Resistencia al cortante no drenada promedio en un rango de profundidad desde la
punta de la pila hasta dos veces el didmetro de la misma.

2.4.3.3 Resistencia por friccién en arenas

La resistencia por friccion de una pila en arenas esta dada por la expresion 2.21 (Poulos y
Davis, 1980).

f. =o K tang, (2.21)
Donde:
o, :Esfuerzo vertical efectivo a lo largo de la pila
K, :Coeficiente de presion lateral de tierras (Meyerhof, 1956)
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tang, : Tangente del &ngulo de friccion en la interfaz suelo-pila (Meyerhof, 1956).

Para la aplicacion de este método se considerd que la resistencia por fuste de una pila no
necesariamente incrementa linealmente con la profundidad (Vesic, 1967 y Kerisel, 1961),
dado que el valor del esfuerzo efectivo ¢, alcanza un valor constante a una profundidad

critica, z.. El uso de esta distribucion de esfuerzos, permite observar dos caracteristicas
en el suelo: una resistencia ultima de fuste promedio y una resistencia Ultima de punta
constante a cierta profundidad de penetracion. En la Figura 2.3 se observa la relacién
entre z./d y el angulo de friccion interna, ¢, donde d corresponde al diametro de la pila.

20 “ ‘ ‘
18 . //
16 | /
1“ B S /0
. 12 b //
NG /
sl /. |
6 /’_/// —
70 E S G SO N
Lo
0 1 | 1
28 30 32 34 36 38 40 42
¢

Figura 2.3 Variaciéon de z.//d y ¢

Para conocer los parametros K, y tang, se usaron las gréaficas propuestas por Meyerhof
(1976), las mismas que se encuentran relacionadas con¢l', el angulo de friccion de la pila
en la interfaz suelo-pila. El valor de ¢1 se estimd segun la expresién 2.22 sugerida por
Kishida (1967), considerando un valor minimo y méaximo de ¢1 igual a 32° y 38°
respectivamente.

¢ = /20N, +15° (2.22)
Donde:

Nspt : NUumero de golpes obtenido de la prueba de penetracion estandar

De tal forma, que el angulo de friccion interna para pilas coladas in situ recomendado por
Meyerhof (1976), quedd definido por:

p=¢ -3 (2.23)
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0 i
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Figura 2.4 Variacion de ¢, con K_ tang,, donde ¢ = ¢ (Meyerhof, 1976)

Los valores mostrados en la Figura 2.4 asumen que ¢; =0.75¢ , donde ¢ es el angulo de

friccion interna sugerido por Meyerhof (1956) y son consistentes para pilas coladas in situ,
aunqgue son mas conservadores que los recomendados por Reese, et al. (1976).

2.4.3.4 Resistencia por punta en arenas

Para obtener la resistencia unitaria por punta en arenas, se utilizo la expresion 2.24:

f =o,N

; (2.24)

q
Donde:

o, : Esfuerzo vertical efectivo en la base de la pila (Vesic, 1967)

Ny : Factor de capacidad carga recomendado por Berezantzev et al., (1961), evaluado
segun el valor de ¢, de acuerdo a la expresion 2.23 y la Figura 2.5.

Los valores de Nq estan relacionados indirectamente a un numero de golpes Nggp
promedio, para profundidades de la punta de la pila a dos veces el diametro de ésta.
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25 30 35 40 45

Figura 2.5 Relacion entre Ny y ¢ (Berezantzev et al., 1961)

2.4.4 Método de la FHWAS88 Modificado

El criterio propuesto por Wysockey es una adaptacion del presentado en el manual de la
Federal Highway Administration FHWA88 (1999) el cual considera el criterio propuesto
por Reese y O"Neill, 1988. El resultado de la actualizacion de este método es el FHWAS88
modificado.

Para la aplicacion de este criterio se deben satisfacer las siguientes condiciones:

— Longitud de pila mayor a 4.5 m

— Diédmetro de la pila mayor a 0.3 m

— Las pruebas de capacidad de carga por punta de la pila deben alcanzar un
desplazamiento de al menos 4% de su diametro o la curva-desplazamiento debe
mostrar un “pico”

— Las pruebas de capacidad por friccibn deben alcanzar un desplazamiento de al
menos 13 mm

— La pila falla al exceder la capacidad portante del suelo (no la capacidad

estructural)
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— Los valores de Ngg no deben exceder los 75 golpes.

2.4.4.1 Resistencia por friccién en arcillas
El método FHWA88 maodificado permite evaluar la resistencia unitaria a la friccibn de

arcillas usando la variable o propuesta por Chen y Kulhawy (1994), la misma que se
enuncia en la expresion 2.25.

o=0.31+ 0.17(Sp—aj£1 (2.25)
De tal forma que la resistencia fs queda expresada como:

f. = a S, <260 kPa (2.26)

S
2.4.4.2 Resistencia por punta en arcillas
La resistencia unitaria por punta no sufri6 cambios, con respecto al método original de la
FHWA 88. Sin embargo, no se basa en una variacion del factor de capacidad de carga,
N., como lo plantea O"Neill y Reese (1999), sino que considera un valor de N, = 9, de tal

forma que la resistencia queda expresada como:

f =9S (2.27)

p u
2.4.4.3 Resistencia por friccién en arenas
La resistencia unitaria por fuste se calculo segun la expresion 2.28.

f.=4N,, [kPa] (2.28)

Donde:

L  :Longitud de la pila
Neo : NUmero de golpes corregido por energia a lo largo de L.

2.4.4.4 Resistencia por punta en arenas
La resistencia unitaria por punta se evalué con los valores de Ngo promedio, obtenido del

estrato bajo la punta de la pila hasta dos veces el diametro de la misma, segun la
expresion 2.29.
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f, =67Ng [kPa] (2.29)

2.4.5 Métodos propuestos por Decourt

Basados en el método propuesto por Decourt (1995), se evalud la capacidad de carga de
las pilas segun el nimero de golpes obtenidos en la prueba de penetracién estandar y
coeficientes aplicados de acuerdo al tipo de suelo.

2.45.1 Resistencia por friccion en arcillas

La resistencia unitaria por fuste fs est4 dada por la expresion 2.30.

f. =(2.8N,, +10) [kN/m?] (2.30)

Donde:
Nso : NUmero de golpes corregido por energia a lo largo de la longitud de la pila

2.4.5.2 Resistencia por punta en arcillas

La resistencia unitaria por punta f, esta dada por la expresion 2.31

f,= KaNgop [kN/m?] (2.31)
Donde:
K, se tomo igual a 80
Neop : Promedio de Ngy de los estratos en donde se desarrolla el mecanismo de falla de la
pila (desde la punta hasta dos veces el diametro de la pila)
2.45.3 Resistencia por friccién en arenas

La resistencia unitaria por fuste fs esta dada por la expresion 2.32.

f, = 0.6(2.8N,, +10) [kN/m?] (2.32)

Donde:

Neo : NUmero de golpes corregido por energia a lo largo de la longitud de la pila
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2.45.4 Resistencia por punta en arenas
La resistencia unitaria por punta f, esta dada por la expresion 2.33

f,= KaNeop [KN/m?] (2.33)

Donde :

K, : 165 (arenas), 115 (limos arenosos) y 100 (limos arcillosos)

Neop : Promedio de Ngy de los estratos en donde se desarrolla el mecanismo de falla de la
pila (desde la punta hasta dos veces el didmetro de la pila).
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2.4.6 Resumen de los criterios utilizados para el célculo de la capacidad de
carga axial

En la tabla 2.1 y 2.2 se muestra un resumen de los criterios descritos anteriormente para
llevar a cabo el calculo de la capacidad de carga axial Ultima en arcillas y en arenas
respectivamente.

Tabla 2.1 Resumen de los criterios utilizados (Capacidad de carga axial en arcillas)

0,
CRITERIO fs fo o Def Consideraciones
(punta)
S .
a =0.55 para P—“ <150 -
Asumiendo S, S,
_ Ue o=0.55-0.1 P——1.5 paral.5 <oos 2.5
O’ Neill'y | q | a a
Reese oS, N’S, a c?n”za a | Los primeros 1.5 m no contribuyen
(1999) (Vis?c a la capacidad de la pila.
1972) N:=133(n[t [+1) . | - B . Es=T4INy
] r 3Su )
Pa: Presién atmosférica = 101.3
kPa
\?V?ieshet Y  Unicamente es aplicable para
(1937) arenas
e G, constante a partir de
profundidad critica z (Vesic,
1967).
Pou!os y C, (SN ) _NO, se C,/S, =0.45Goldery Leonard(1954)
(D]_%\gg) wle ¥ Tw Ig‘:&) aSn * Tomlinson(1957)
Skempton (1959)
® N, :1+4{1+In[Esﬂ
3 35,
FHWA 88 b
. * _ _a
Modificado, 1S < 260kPa 0s, No se mo.31+o.17[S ]Sl
Wysockey - indican i
(1999) datos
Nose |¢K,=80
Decourt (2-8Nso +10) KzNGog indican
(1989,1995) [KN/m?] [KN/m“] datos
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Tabla 2.2 Resumen de los criterios utilizados (Capacidad de carga axial en arenas y

limos)
CRITERIO fs fo O(A) Dte)f Consideraciones
punta
e El valor de fs es el
maximo medido en
pruebas experimentales
O’ Neil 0.0575N < S0t (Ow’\(lens y Reese, 1982)
Reese po, <211t |90 vba’ | Diametro | ' 0 0% V7)
(1999) (200kPa) L>10m de lapila| Para Neo<15
B =15-0245 /Z(m)
0.25<B<1.20 para
N>15
Para Ngp < 53 Para Ngp<
:%[tsﬂ 60, 5% ¢ Ngo, NUmMero de golpes
\I7veriegsh(?[y Para 53 < Ny € 100 %Neo [tsfl; E)Sr:%ti:g corregido por energia
(1977) : [WJH.G Para Neo>
60,
40 [tsf];
e o, constante a partir de
profundidad critica
Z.(Vesic 1967).
® 4= J20Ng +15°
Poulos y : ' Nose |, 32°< 4 <38°
Davis oK tang, o, N, indican 32 ¢i 38
(1980) datos | ¢=¢ -3 Meyerhof
(1976)
o Kotang, = f(g)
e Ny, =f(¢). Berezantzev
et. al., 1961
¢ Longitud de pila mayor a
4.5 m. Diametro > 0.30 m
elas pruebas de
4Ngo 67Neo capacidad de carga por
FHWA 88 [kPa] [kPa] 4% punta de la pila deben
Modificado plametio | - alcanzar un
Wysockey ' de lapila | desplazamiento _o!e al
(1999) ' menos 4% de su diametro
o} la curva-
desplazamiento debe
mostrar un “pico”
elas pruebas de
capacidad por friccion
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deben alcanzar un
desplazamiento de al
menos 13 mm.

e La pila falla al exceder la
capacidad portante del
suelo (no la capacidad
estructural)

elLos valores de Ng ho
deben exceder los 75
golpes

Decourt,
(1995)

0.6 (2.8 Ngo +10)
[kN/m?]

K2N6O£)
[kN/m?]

No se
indican
datos

K, = 165 (arenas),
115(limos arenosos) y
100 (limos arcillosos)
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2.4.7 Método de Mandolini. Aportacion de la zapata a la capacidad de carga

En la Figura 2.6 se observan 22 datos recopilados por Mandolini et al. (2005), en donde la
carga que toma la losa Qg, es un porcentaje de la carga total aplicada a la cimentacion Qr.
Qr/Qr esta graficada con respecto a una cantidad adimensional denominada factor de
area de la zapata (Ac/A)/(s/d), donde Ag es el area ocupada entre las pilas, A es el area
total de la zapata, s la distancia centro a centro de pilas contiguas y d es el diametro de la
pila.

100

\

80 |[------oooi- L e e AT R TR — \

\ A |30 00 0o

\ = A L

% I T N | S+

60 |-\ R R . S - ! &= | = ¢ o o o o o

< \ R B
5 - . |
8 L |
\

"""""""""""""""""""" - Ag

- N0

-
\
g
\
N
=
~
20 i \KE‘F\ """ B e e EEE —
~

o 0.05 0.1 0.15 0.2 0.25 0.3 0.35 0.4
(Ac/A)/(s/d)

Figura 2.6. Carga compartida versus el factor de area (Ag/A)/(s/d)
(Mandolini et al. 2005)

2.5 Analisis de capacidad de carga axial para las pilas de prueba

A continuacién se presentan los resultados del analisis de capacidad de carga obtenido
aplicando las metodologias descritas en el apartado 2.4. En la tabla 2.3 y 2.4 se resumen
los valores de la capacidad de carga ultima para las pilas del sitio San Antonio y
Periférico, lo cuales se definen con toda precision en el apartado 4 del presente trabajo.

Tabla 2.3 Capacidad de carga ultima estimada para el sitio San Antonio

Criterio Capacidad de carga Deformacién
ultima (kN) (m)
Reese and Wright (1977) 6094
Decourt (1995) 6184 0.0340 (0.05 D)
O"Neill and Reese (1999) 6887
Wysockey (1999) 8150 0.0272 (0.04 D)

Nota: D es el diametro de la pila
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Tabla 2.4 Capacidad de carga ultima estimada para el sitio Periférico
Capacidad de carga

Criterio dltima (kN) Deformacion (m)
Reese and Wright (1977) 5669
Decourt (1995) 5805 0.0340 (0.05 D)
O’Neill and Reese (1999) 6288
Wysockey (1999) 7551 0.0272 (0.04 D)

Nota: D es el diametro de la pila
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3 CRITERIOS PARA LA EVALUACION DE LA CAPACIDAD DEL SUELO
SOMETIDO A CARGA LATERAL

Un punto clave en el disefio de pilas de cimentacién es la determinacion de la capacidad
de carga lateral, aunque deberd siempre revisarse la magnitud de los desplazamientos
admisibles. Para los dos apoyos en estudio, se revisaron las condiciones de capacidad de
carga lateral en detalle, considerandolos como pilas aisladas, obteniéndose la distribucién
de elementos mecénicos en la pila y su correspondiente deformada, para revisar los
niveles de carga a los que estara sometida la pila por el efecto de carga lateral.

3.1 Resistencia ultima del suelo
3.1.1 Criterio del American Petroleum Institute (API)
Arcillas

Para materiales arcillosos blandos, el American Petroleum Institute (API, 1993)
recomienda calcular la capacidad de carga dultima, Py, utlizando las siguientes
expresiones:

P, =3c+yX + Jc% (3.1)

P, = 9c para X > X; (3.2)
Donde :

P.: Resistencia ultima (en psi o kPa)

¢ : Resistencia cortante no drenada para muestras de arcillas inalteradas (en psi o kPa)
D : Didmetro de la pila (en pulgadas o mm)

y : Peso volumétrico efectivo del suelo (en Ib/in® o MN/m?)
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J : Constante empirica adimensional, que toma valores en un rango de 0.25 a 0.50, los
cuales se obtuvieron de pruebas de fluencia. En los casos revisados en este informe se
tomo J= 0.5, para arcillas blandas y J= 0.25 para arcillas duras.

X : Profundidad por debajo de la superficie del suelo (en pulgadas o mm)

Xg: Profundidad por debajo de la superficie del suelo, por debajo del quiebre que define la
reduccién de resistencia (en pulgadas o mm).

6D
£+J
Cc

X =

Para una condicion de esfuerzos constantes con la profundidad, el valor minimo puede
ser 2.5 veces D.

Cabe hacer notar que cuando la resistencia varia con la profundidad se debera tomar el
menor de los valores calculados con las expresiones 3.1y 3.2, como P,.

Arenas

Por otro lado, se ha visto que la capacidad de carga lateral Ultima para arenas presenta
variaciones en un rango que esta definido por las expresiones 3.3 y 3.4; estas
expresiones se especifican para calcular P, en depésitos de suelo poco profundos
(ecuacion 3.3) y para depositos profundos (ecuacién 3.4), como sigue:

P,=(C,-H+C,-D)-y-H (3.3)

P =C,-D-y-H (3.4)

Ug

Donde :

P. : Resistencia ultima (fuerza/unidad de longitud), (en Ib/in o kN/m), la que resulte menor
de las expresiones 3.3y 3.4.

y : Peso volumétrico efectivo del suelo (Ib/in* 0 kN/m?)

H : Profundidad (en pulgadas o m)

¢ : Angulo de friccion interna de la arena, en grados

Ci1, Cy, C3: Coeficientes determinados de la Figura 3.1, y son funcion de ¢

D : Didmetro promedio de la pila de la superficie a la profundidad de interés (en pulgadas
0 metros).
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Valores de los coeficientes C1y C2

5 100
490
/
4 7 80
/470 8
3 - 60 &
/ (]
CZ\ // - 50 8
v 3
2 - 40 g
Ci =~ " pd 5
- -~ 30 =2
- _— \Ca g
1 — 20
- 410
0 0
20 25 30 35 40

Angulo de friccion interna, ¢', en grados

Figura 3.1. Coeficientes Cy, C, y C3 en funcién de ¢ para determinar P,

Resistencia ultima del suelo para pilas aisladas

En esta seccion la resistencia Ultima del suelo se determiné con las expresiones
presentadas anteriormente para las pilas aisladas de los sitios en donde se practicaron
pruebas de carga lateral, en la tabla 3.1 se muestra las profundidades de desplante de las
pilas en las cuales se llevaron a cabo las pruebas de carga lateral. Las distribuciones de
la resistencia ultima con la profundidad se muestran en las Figuras 3.2 a 3.4.

Tabla 3.1 Informacion de las pilas analizadas por carga lateral

Profundidad de

Diametro de la pila

Sitio desplan(tri)de pilas (m)
San Antonio, PCLS 25.6 0.63
San Antonio, PCLC 25.6 0.68
Periférico 20.8 0.68
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10

Profundidad, (m)

15

20

Resistencia ultima

25 | |l b L -

0 2000 4000 6000 8000 10000
P, (kN)

Figura 3.2. Perfil de resistencia ultima del suelo ante carga lateral para la pila
localizada en el Sitio San Antonio, PCLS
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10

Profundidad, (m)

15 o e .

20

Resistencia ultima

25 | |l b L - —

0 2000 4000 6000 8000 10000
P, (kN)

Figura 3.3. Perfil de resistencia ultima del suelo ante carga lateral para la pila
localizada en el Sitio San Antonio, PCLC
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Df =20.8m
. pila
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| 1 ! | =~
15 |~ e e SRR ]
Resistencia ultima
20 o """"""" """"""" """""" .
L | | i |
0 2000 4000 6000 8000 10000

P, (kN)

Figura 3.4. Perfil de resistencia ultima del suelo ante carga lateral para la pila
localizada en el Sitio Periférico
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3.2 Generacion de curvas p-y

Como ya se menciond, para llevar a cabo los anadlisis de interaccién suelo--pila se
requieren obtener las relaciones de carga lateral-desplazamiento lateral, usualmente
denominadas curvas p-y. En seguida se describe como se obtuvieron para este estudio.

Curva p-y para arcillas blandas

Para arcillas blandas se utiliz6 la siguiente expresién para construir las curvas p-y (Desai

y Kuppusamy, 1968):
1/3
P =o.5[yJ (3.5)
Py Ye

Curva p-y para arcillas rigidas

En el caso de arcillas rigidas la expresién empleada para la construccién de las curvas p-y

es.
1/4
P =0.5[yJ (3.6)
pu yC

Donde para ambas expresiones tenemos:

pu: Resistencia lateral dltima (kPa)

p : Resistencia lateral (kPa)

y : Deflexion lateral (m)

Ye : 2.5¢:D, es la deflexion lateral de referencia (m)
D : Didmetro de la pila (m)

& 1 0.02, para arcillas blandas

. : 0.01, para arcillas rigidas

Curva p-y para arenas

Por otro lado para construir las curvas p-y para las arenas se uso (API, 1993):

k-H
P=A-P, -tanh| ———- 3.7
u [!-P Y} (3.7)

u

Donde :
A, es un factor para cuantificar la condicion de carga ciclica o estéatica. A = 0.9 para carga
ciclica
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A= (3.0 — 0.8'3) > 0.9 para carga estatica

P,: Capacidad de carga ultima en la profundidad H, Ib/in (kN/m)
k : Médulo de reaccién inicial del subsuelo (Ib/in® o kN/m®).

y : Deflexion lateral (en pulgadas o metros)

H : Profundidad (en pulgadas o metros)

El médulo de reaccion inicial del subsuelo se puede obtener de la Figura 3.5, en funcion
del angulo de friccién interna efectiva, 4.

¢', &ngulo de friccion interna

28° 29 30° 36° 400 28°

Muy Medianamente Muy
Suelta Densa
suelta Densa Densa
300

250

Arena sobre
el nivel
fredtico

g

g

k (Ib/in®)

Arena bajo

100 el nivel

fredtico
50 /

0 20 40 60 80 100

Densidad relativa, %

Figura 3.5 Médulo de reaccién del suelo en funcion de la densidad relativa
(API, 1993)

Una forma alterna de estimar el médulo de reaccion del subsuelo, k, es mediante la
expresion propuesta por Pyke y Beikae (1983), en funcién del mdodulo de elasticidad
secante, Eg, obtenido con la relacion de Yoshida y Yoshinaka (1972), planteada a partir
del valor de N, nimero de golpes para la prueba de penetracion estandar, corregido por
energia del martillo al 70%; estas expresiones se presentan a continuacion:

E, = 650N, (3.8)
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1.8E .
k= s paraarcillas (3.9)
D

ES
k =-—= paraarenas (3.10)

D

Donde :

Es: Médulo de elasticidad secante (kPa)

N: Numero de golpes para la prueba de penetracién estandar, corregido por energia del
matrtillo al 70%

k : M6dulo de reaccion del subsuelo (kN/m?)

D : Diametro de la pila, m

El valor de N7 se determiné con la siguiente expresion:

Ny = 771Nspt (3.11)
Er
m E,

Donde :
E, : Energia real, igual a 80 para el martillo de seguridad
E: : Energia estandar de SPT.

Calculo de curvas p-y

A continuacién se presentan las curvas p-y que representan el comportamiento no lineal
de suelo a diferentes profundidades, para los dos sitios estudiados (Figuras 3.6 a 3.8).

14000
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==— Prof. 1.20 m
—o=— Prof. 1.80 m

==*=-Prof. 240 m
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---=4r=== Prof. 6.00 m
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Figura 3.6 Curvas p-y para el sitio San Antonio, PCLS
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u
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Figura 3.7 Curvas p-y para el sitio San Antonio, PCLC
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Figura 3.8 Curvas p-y para el Sitio Periférico
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3.3 Modelado de la respuesta de pilas ante carga lateral

Los sistemas suelo-pila suelen representarse mediante elementos lineales que
usualmente son reemplazados por resortes lineales o no-lineales (ver Figura 3.9). Estos
resortes sirven de interfaz entre la pila y el suelo, los cuales transmiten las cargas y
deformaciones que se presentan en el sistema debido a una solicitacion (e.g. carga lateral
inducida por sismo). A menudo, el método de elementos finitos es usado para resolver las
ecuaciones diferenciales que rigen la deformacion en la viga (elastica) de cimentacion
(Desai y Kuppusamy, 1968).

Pilote

Resorte
Suelo )

Figura 3.9 Representacién esquematica de un sistema suelo-pila

En este trabajo se utilizé el programa (SSTIN-IDE) desarrollado por Desai y Kuppusamy
(1968), que emplea el método de elementos finitos para obtener el comportamiento de
sistemas suelo-pila. El programa se aplica a problemas de pilas con cargas axiales y
laterales, ademas de muros de retencion.

El procedimiento involucra el analisis del sistema estructural como una serie de elementos
unidimensionales. El suelo es simulado usando resortes equivalentes, lineales y no
lineales, colocados en las intersecciones o nodos de los elementos. Los elementos
estructurales son considerados como elementos viga sujetos a carga lateral en las
direcciones x y y, y carga axial en la direccion z.
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Los desplazamientos nodales se multiplican por la constante del resorte para obtener el
valor p, de un nodo dado. El parametro p es la resistencia equivalente del suelo actuando
en cada nodo.

Con el fin de incorporar el comportamiento no-lineal del suelo, se emplea un
procedimiento de incrementos de carga. La carga total es dividida entre el nUmero de
incrementos. Para cada incremento el comportamiento es tomado de forma lineal, pero
para incluir aproximadamente el comportamiento no-lineal, se permite el cambio en la
rigidez del resorte de un incremento a otro. Asi, el comportamiento del suelo es funcion
del estado de esfuerzos y deformaciones. Las curvas de resistencia—deformacion (p-y)
para el comportamiento lateral son simuladas usando una funcién matematica basada en
el modelo Ramberg-Osgood generalizado (ver Figura 3.10). La resistencia lateral del
suelo (p), es expresada en funcion de los desplazamientos u como:

(ko_kf)u (3.12)

1/m

b

oF

Donde, kq es la rigidez inicial del resorte, k; es la rigidez final del resorte, pr es la carga
correspondiente al punto de fluencia y m es el orden de la curva. Cuando la relacion se
reduce a una ley hiperbdlica, m=1, ki=0y p; = py, (pu €s la resistencia ultima del suelo),
la expresion se simplifica como:

u

p:a+bu

(3.13)

Donde, %1=kO Y 74 =P,

K
R

="/ punto de fluencia

Carga, p

= &

’ descarga
K ( 0a)

Desplazamiento, u

Figura 3.10 Modelo Ramberg-Osgood

-40 -



§§% ) CAPITULO 3
¥l FACULTAD DE INGENIERIA CAPACIDAD DE CARGA LATERAL

3.4  Analisis del comportamiento suelo pila

Se llevo a cabo el andlisis del comportamiento suelo-pila para las pilas aisladas de los dos
sitios en donde se cuenta con resultados de pruebas de carga. Se hace notar que en el
sitio denominado San Antonio se llevaron a cabo dos pruebas de carga lateral, en una de
ellas se procedi6 a aplicar la carga al nivel del terreno natural (PCLS) mientras que en la
otra (PCLC) se realiz6 una excavacion a los 1.5 metros de profundidad aplicandose la
carga a este nivel. Una vez determinadas las resistencias ultimas del suelo y las curvas p-
y para cada apoyo, se realizaron los modelos de elementos finitos con los que se
obtuvieron las deformaciones, cortantes y momentos flexionantes a lo largo de la pila.

Las pilas se modelaron asumiendo un comportamiento eldstico lineal. Se considerd un
moédulo de elasticidad del concreto, E., de 26578 MPa y 31156 MPa, y un médulo de
rigidez al esfuerzo cortante, G, de 11074 MPa y 12981 MPa para los sitios San Antonio y
Periférico respectivamente. Las longitudes efectivas (L.) de las pilas son variables para
todos los apoyos y se calcularon a partir del contacto entre el terreno y hasta la
profundidad de desplante, Dy, de las pilas (ver Tabla 3.2); el didmetro de la pila fue
variable segun cada sitio de prueba. Las fuerzas cortantes en la pila se aplicaron en el
inicio de la pila como lo muestra la Figura 3.11. Las cargas se aplicaron con base en las
etapas de carga y descarga reportadas en cada una de las pruebas de carga. Se
consideraron pilas aisladas en los andlisis.

Tabla 3.2 Profundidad de desplante y longitudes efectivas de las pilas

Sitio Dpita (M) | Dtp (M) Le (m)
San Antonio, PCLS 0.63 25.6 25.6
San Antonio, PCLC 0.68 25.6 24.1
Periférico 0.68 20.8 20.8

Excavacion

- — —Z
- —
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- —4 L —- £
ﬁﬁﬁﬁﬁ - — g 4 B —- ol
~~~~~ - — rs]
ﬁﬁﬁﬁﬁ ol
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Figura 3.11 Esquema de aplicacion de la carga lateral en pilas, a) Periférico y San
Antonio, PCLS y b) Sitio San Antonio, PCLC
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3.5 Diagramas de deformaciones, cortantes y momentos en pilas

En esta seccidén se calcularan las deformaciones, las fuerzas cortantes y momentos
flexionantes que ocurren en las pilas debido a carga lateral. Las fuerzas laterales en las
pilas, fueron aplicadas a cada modelo para su andlisis con el programa SSTIN-IDE; las
longitudes efectivas asi como las profundidades de desplante de las pilas se muestran en
la Tabla 3.2, en ésta también se muestran las profundidades de desplante.

Los resortes que representan la rigidez al corte del suelo, se caracterizaron empleando
las curvas p-y obtenidas en los incisos anteriores para cada pila. De estas curvas se
obtuvieron los parametros ko, y p,. Se emple6 el modelo de Ramberg-Osgood con los
valores de m =1, k;=0, esto es, una relacién hiperbdlica de fuerza-deformacion.

En las Figuras 3.12 a 3.14 se presentan las deformaciones, fuerzas cortantes y momentos
flexionantes que se desarrollan a lo largo de la pila para lo condicién en la cual se aplicé
la carga que produjo la deformacién lateral maxima durante la ejecucion de la prueba de
carga. En la Tabla 3.3 se presenta un resumen de las deformaciones, fuerzas cortantes y
momentos flexionantes maximos para cada pila. Los valores de los elementos mecanicos
encontrados son aquellos que corresponden a un mismo nivel de desplazamiento del
obtenido durante la prueba de carga. En esta tabla también se puede observar que el
desplazamiento méximo en la cabeza de la pila es de 9.64 cm y se obtuvo en la pila
PCLC del sitio San Antonio.

15 oo

15

15 -

20 [~

SRR

) e e 25 e f e —

-2 0 2 4 6 8 10 -600 -400 -200 0 200 400 600 g5 0 500 1000 1500 2000

Deformaciones, (cm) Fuerzas cortantes, (kN) Momentos, (kN-m)

(@) (b) ()

Figura 3.12 Diagramas de deformaciones (a), fuerzas cortantes (b), y momentos
flexionantes (c) a lo largo de una pila del sitio San Antonio, PCLS
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Figura 3.13 Diagramas de deformaciones (a), fuerzas cortantes (b), y momentos
flexionantes (c) a lo largo de una pila del sitio San Antonio, PCLC
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Figura 3.14 Diagramas de deformaciones (a), fuerzas cortantes (b), y momentos
flexionantes (c) alo largo de una pila del sitio Periférico
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Tabla 3.3 Resumen de las deformaciones, fuerzas cortantes y momentos
flexionantes maximos en las pilas

. Fuerza
Deformaciones Momento
en la cabeza cortante flexionante
Apoyo aplicada*
(cm) (KN) (KN-m)
San Antonio, PCLS 7.60 400.0 921.8
San Antonio, PCLC 9.64 560.0 1644.9
Periférico 6.07 479.3 1005.6

* Ver figura 3.11 para el nivel de aplicacion de la carga

3.6 Efectos de grupo
3.6.1 Criterio propuesto por Bowles, 1996

En la mayoria de las soluciones de cimentaciones profundas, las pilas se utilizan en
grupos para transferir la carga estructural al suelo. Uno de los factores mas complejos de
evaluar es la capacidad de carga lateral de un grupo de pilas y su relaciéon con la
capacidad de carga lateral de una pila aislada. La experiencia ha mostrado que la
resistencia de las pilas en grupo es generalmente menor a la suma de las resistencias
individuales de cada uno de ellos, cuando el espaciamiento centro a centro de las pilas es
menor que 8 veces el didametro de la pila, 8D. Por lo tanto para espaciamientos menores a
8D es necesario evaluar el efecto de grupo de pilas cargadas lateralmente.

En este contexto, se han utilizado las siguientes expresiones para estimar la capacidad de
carga lateral en grupos de pilas propuestas por Bowles, 1996:

Si el modulo de reaccion del subsuelo para una pila, ksp, €s igual a,

Ko = Cop(A +B,Z") (3.14)
donde:

Cmp: Factor de tamafio/forma, igual a 2 para una pila aislada

A : Constante definida para el modulo de reaccion lateral o vertical del subsuelo
Bs : Coeficiente para tomar en cuenta la variacién con la profundidad

Z : Profundidad de interés

n ;. Exponente dado para el mejor ajuste de ks

y el mddulo de reaccion del subsuelo para un grupo de pilas, ksg, €s igual a,

Ky =Cug (A +B,Z") (3.15)
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donde:
Cng : Factor de tamaifo/forma para un grupo de pilas.

La razon entre estas dos expresiones es igual a,

ko CuolA+B2Z")

— = - (3.16)
Ky CunlA+B2Z")
simplificando la expresién anterior tenemos:
Kk C
ki" = C—”‘p (3.17)
g mg
despejando Ksg:
C
k, =k ”‘g] (3.18)
Sy P
[Cmp
calculando Cn, Yy Ksg Se tiene que,
457\""
para D>0.457m; C_=1.0 +(Dj >1.5 (3.19)
donde:
D, es el didmetro de la pila, mm
para este trabajo D=700 mm
0.75
C,=10+ (457) =1.72
700
por lo tanto
Cpg =Cn+2(0.5)
Chy =1.72+2(0.5)=2.72
finalmente tenemos que,
2.72
ksg = ksp T =136ksp (320)

Por lo tanto los médulos de reaccion del subsuelo para el grupo de pilas se obtienen
multiplicando los valores del médulo de reaccion de subsuelo calculados para una pila
aislada por 1.36.
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3.6.2 Criterio propuesto por Duncan y coautores, 1991

Los desplazamientos horizontales excesivos de pilas en grupo pueden causar dafios a
puentes y edificios. Debido al efecto de grupo, el apoyo puede deformarse mas que una
pila aislada sujeta a la misma carga lateral. Esto es debido a los efectos de interaccion
cuando la deflexiébn de cada pila en el grupo causa una deformacion en el suelo que la
rodea y ésta a su vez incrementa la deflexion de las pilas cercanas.

El desplazamiento lateral de un grupo de pilas puede ser estimado con la siguiente
expresion empirica (Duncan et al., 1991):

A+ Npila
Yy =—F—7——"Y (3.21)
s P
B, -+ >
D CR
donde:
Ysp . Desplazamiento lateral de una pila con la cabeza empotrada sujeta a una carga
lateral, P,

Npila : NUmero de pilas en el grupo

S : Espaciamiento promedio de las pilas

D: Didmetro de la pila

A, By C son coeficientes que dependen del tipo de suelo, en la Tabla 3.4 se presentan los
valores para arcillas y arenas

Psp: Carga lateral promedio por pila (Psp = Pvg/Npiia)

Pyg: Carga lateral en el grupo de pilas

R, = KyD® para arenas (3.22)

P, = 5,D° paraarcillas (3.23)

y . Peso volumétrico total del suelo

K, : Coeficiente de tierras pasivo de Rankine (K, = tan®(45°+4 12))

¢ : Angulo de friccion interna de las arenas que comprende los estratos que se
encuentran en el intervalo de profundidades que van de la cabeza de las pilas, a ocho
veces su diametro,

Sy : Resistencia al corte no-drenada de las arcillas que comprende los estratos que se
encuentran en el intervalo de profundidades que van de la cabeza de las pilas, a ocho
veces su diametro.

Tabla 3.4 Valores de los coeficientes gue se emplean en la ecuacion 3.21

Arcillas | Arenas
A 16 9
B 5.5 3
C 3 16
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3.6.3 Desplazamientos laterales considerando efectos de grupo

En los incisos anteriores se describieron dos criterios para considerar el efecto de grupo
en la capacidad de carga lateral de las pilas. En la Tabla 3.5 se presentan los resultados
de los desplazamientos laterales empleando ambos criterios, para los dos apoyos
considerados en este estudio, se ha hecho la suposicion de que se tiene un grupo de
cuatro pilas como tradicionalmente se emplean en la practica ingenieril. En general se
puede observar que los desplazamientos del grupo, Y, son del orden del doble del
desplazamiento de una pila aislada, Y.

Empleando el criterio de Bowles, se realizaron analisis de desplazamientos laterales,
fuerzas cortantes y momentos flexionantes a lo largo de la pila, aplicando la carga lateral
que corresponde a las cuatro pilas del grupo (Figuras 3.15 a la 3.17). El desplazamiento
lateral del apoyo con respecto al de una pila asilada, resumido en la Tabla 3.5 para cada
apoyo analizado, es de dos a tres veces el estimado para una pila aislada.

Se debe de enfatizar que dichos desplazamientos son excesivos y por ende se espera
gue antes de alcanzar tales cargas, se alcance la carga de falla del grupo. La carga
considerada en los andlisis es cuatro veces la de falla que se obtuvo para las pilas
aisladas de la seccion anterior. Estos resultados ponen en evidencia que el
comportamiento de un grupo de pilas no resulta de la superposicion del comportamiento
de cuatro pilas aisladas.

Tabla 3.5 Desplazamientos laterales maximos considerando efectos de grupo y pila

aislada
. . Considerando efecto | Considerando efecto
Sin considerar
Apoyo efecto de grupo de grupo de grupo
(Bowles, 1996) (Duncan et al., 1991)
Ysp (cm) Yg (cm) Yg (cm)
San Antonio, PCLS 7.60 62.6 25.2
San Antonio, PCLC 9.64 120.0 60.0
Periférico 6.07 50.1 22.1
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Figura 3.15 Diagramas de deformaciones (a), fuerzas cortantes (b), y momentos
flexionantes (c) del sitio San Antonio, PCLS, considerando efecto de grupo
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Figura 3.16 Diagramas de deformaciones (a), fuerzas cortantes (b), y momentos
flexionantes (c) del sitio San Antonio, PCLC, considerando efecto de grupo
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Figura 3.17 Diagramas de deformaciones (a), fuerzas cortantes (b), y momentos
flexionantes (c) sitio Periférico considerando efecto de grupo
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4. PRUEBAS DE CARGA
4.1 Caracteristicas geotécnicas de los sitios de prueba

Para llevar a cabo la evaluacién del comportamiento estatico de cimentaciones piloteadas
en materiales granulares y arcillosos, segin se describié en el primer apartado, es
fundamental realizar una comparacion cuantitativa de resultados tedricos contra
experimentales. El presente capitulo presenta resultados de dos pruebas de carga en
pilas instrumentadas llevadas a cabo en la Ciudad de México; las pruebas se identifican
como Sitio Periférico y Sitio San Antonio.

Antes de proceder a la realizacién de la descripcion detallada de los sitios de prueba,
resulta pertinente bosquejar un panorama global de los mismos. En la figura 4.1 aparece
la localizacién de los sitios en donde se llevaron a cabo las pruebas de carga. La prueba
de carga llevada a cabo en Sitio Periférico se localiza, de acuerdo con la Zonificacién
geotécnica de la ciudad de México, en la Zona | (zona de lomas). Zona que se
caracteriza por estar formada por rocas o suelos generalmente firmes que fueron
depositados fuera del ambiente lacustre, pero en los que pueden existir, superficialmente
o intercalados, depésitos arenosos en estado suelto o cohesivos relativamente blandos
(NTCDF-2004). Por otra parte, el Sitio San Antonio se localiza en la Zona Il (zona de
transicion) definida en las Normas Técnicas Complementarias del Reglamento del Distrito
Federal, esta zona se caracteriza porque los depdsitos profundos se encuentran a 20m
de profundidad, o menos, y que esta constituida primordialmente por estratos arenosos y
limo arenosos intercalados con arcilla lacustre (NTCDF-2004).

4.1.1 Sitio San Antonio

Para determinar las caracteristicas geotécnicas, asi como la estratigrafia del sitio San
Antonio, se realiz6 un sondeo de penetracion estandar, SPT-2, y un sondeo selectivo con
tubo Shelby, SS-2. El sondeo SPT-2, se llevd a una profundidad de 355 m de
profundidad. La muestra mas profunda se recuperdé a 25.0 m.
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Con base en los trabajos de campo y laboratorio efectuados, se realiz6 la interpretacion
estratigrafica que se muestra en la figura 4.2. De tal manera que los estratos que se
definieron son los siguientes:

e De 0 a 2m: Relleno Limo-arenoso: con alto contenido de raices y pedaceria de
ladrillos; el nimero de golpes varia entre 9y 15.

e De 2 a 9m: Arena limosa con algunas gravillas y compacidad relativa que va de
suelta a media; el nUmero de golpes varia entre 4 y 15.

e De 9 a 15m: Arena limosa con gravas subredondeadas color café claro, de
compacidad media a compacta; el nUmero de golpes oscila entre 23y 51.

e De 15 a 23m: Depésito aluvial formado por intercalaciones de arena arcillosa (con
granos de cuarzo), de gruesa a fina, con gravas redondeadas de compacidad
relativa que va de compacta a muy compacta, color gris claro.

e De 23.3 a 29.3m: Arena fina arcillosa de compacidad compacta a muy compacta,
con gravillas cuyo porcentaje aumenta ligeramente con la profundidad.

e De 29.3 a 35.6: Gravas angulosas con arena limosa, muy compactas, de color
blancuzco.

19.50

| ,
N [ \ 4
IO y

LATITUD

e
e

Sitio Periférico

&

V

A

19.45 2 / ’gy - zona

% ," [ 1zonall

c INAT y

19.40 Sitio San’ Arfonio /mgf"«‘!m- i [ lzonallla
'vg ‘ [ ]zonallb
z) '& ) [ 1Zonallic
S

\
Pz " ’ |
RIOR é [ |zonallld

Co

19.35_ <

X
</\ ~fj
19.30 ‘ ‘ LA
-99.30 -99.25  -99.20 -99.15 -99.10
LONGITUD
0125 5 10 km
™ —

Escala
Figura 4.1 Localizacion de las pruebas de carga, en el marco de la zonificacion
geotécnica para el Distrito Federal, NTC, 2004
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4.1.2 Sitio Periférico

Para llevar a cabo la identificacion de los estratos del sitio de prueba, se realizdé un
sondeo de penetracion estdndar, SPT-1, y un sondeo selectivo con tubo Shelby; el
sondeo por cuestiones de logistica fue realizado a 450 m del sitio de prueba. Por otro
lado, existe un sondeo de velocidad de onda de cortante, Vs, que se obtuvo con un
sondeo de cono sismico (Ovando et al., 2002), figura 4.3.

La interpretacion estratigrafica, figura 4.3, que se realiz6 con base en la campafa de
exploracién geotécnica y los andlisis realizados en laboratorio, se resume a continuacioén:

e De 0 a2m: Relleno con alto contenido de raices y pedaceria de ladrillos.

e De 2 a6m: Limo arcilloso de consistencia blanda a media, color café claro.

e De 6 a 36m: Intercalaciones de limo arenosa y arena limosa de consistencia muy
firme y compacidad compacta respectivamente; con nimeros de golpe entre 20 y
30 para el caso de limo arenoso; en tanto que, para los estratos arenosos el
numero de golpes es mayor de 50 y presentan un porcentaje variable de gravas.
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DESCRIPCION GEOTECNICA B NUMERO DE GOLPES, N
DEL MATERIAL é LP4—kLL S
z 0O 20 40 60 80 100 6] 10 20 30 40 50

Limo arenoso con gravillas,
pedaceria de ladrillo y raices

G=7% il
S$=53%
F=40%

G=4%
S=56%
F=40%

51/30
1. [[[[[[j T
10 S=48%

F=34%

Arena limosa con pocas gravillas,
color café oscuro. Se forman
cilindros de material en el tubo de
"media cafia"

Arena limosa con gravas
subredondeadas, color café claro

G=29% AT ssveo
15 S=52% T esvs
F=17%
IntercaIaCIoneSdearena =109 ‘HHHHHHHHH‘HHHHHHHHHMSAK{D
arcillosa gruesa a fina con gravas G=10% 50/10

o . S=57%
redondeadas (depésito aluvial), F=33% ‘ ‘ ‘ ‘ ‘ ‘ ‘ ‘ ‘ ‘ ‘ ‘ 60/30

color gris claro 69/30
71/30

20 TITIIITII1IL]] s1/10

Arena fina arcillosa con pocas G=4% e e 1 3
i & 5=70%

= 1

82/20

forman cilindros del material en el
tubo de "media cafia"

e e e e e e e ' e e e 10 V21
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de gravas con la profundidad T T T T T T T T T TTTIT ] 9s/2s
G=7% 86/30
Eooae ‘HHHHHHHHH"HH‘HHHHHHHHHHHH89/30
A F=30% 50/10
~s=1 30— 50/5
o —=q 30/5
Gravas === s0/10
angulosas con _ 2 50/10
arena limosa, Are_rlwla fina 50110
i arcillosa

color blanquecine =27 T s
— 50/10
oo 35— 50/10

50/10

40

SIMBOLOGIA:

m Arcilla
|:| Arena Limo

Relleno

Figura 4.2 SPT- 2. Sitio San Antonio
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\

1S
DEL MATERIAL 0 NUMERO DE Velocidad de onda de
g GOLPES, N_,- cortante,\, (m/s)
o O 10 20 30 40 50 0 200 400 800 900 1000
Relleno, pedaceria de ladrillo y
raices
Limo arcilloso de consistencia E]
blanda a media, color café claro 5 -
Arena limoso con gravas
subredondeadas, color café claro
10 T
[T
Limo arenoso
15
Arena limoso con gravas H‘HHH
subredondeadas, color café claro
20
Limo arenoso
25
Arena con pocas gravillas
30
- —— 35
Limo arenoso —=Z1
40

SIMBOLOGIA:

Arcilla

Relleno

Figura 4.3. SPT. Sitio Periférico
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4.1.3 Sitio Torre Mayor

Con la finalidad de determinar las propiedades estratigraficas del sitio, la campafa de
exploracién consisti6 en la realizacion de dos sondeos de cono eléctrico, hasta una
profundidad de 40.0m, y cuatro sondeos de muestreo selectivo inalterado.

A las muestras asi obtenidas se les aplicé ensayes indice para su clasificacién. Mediante
la realizacion de pruebas de compresién unidimensional y ensayes de compresion triaxial
no consolidadas no drenadas (UU) y consolidadas no drenadas (CU) se determinaron las
propiedades mecénicas para el sitio, tanto de resistencia como de deformabilidad.

Con base en los ensayes de laboratorio y la exploracion de campo se realizé la siguiente
interpretacion estratigréafica, figura 4.4.

o Relleno atrtificial: Se localiza a partir del pavimento y hasta una profundidad de
2.5m; dicho estrato esta constituido por una mezcla de arcillas con arenas y
gravas.

e Costra superficial: Se ubica desde los 2.5 hasta los 5.0m de profundidad;
conformado por limo arcilloso café, preconsolidado por secado solar, con lentes
delgados de arena; su resistencia a la penetracion registrada por el cono eléctrico
varia entre 8 y 55 Kg/cm?.

e Formacion arcillosa superior: subyace a la costra superficial y alcanza una
profundidad de 25.5 metros. Corresponde a la secuencia de la arcilla de zona de
lago y su colacion es gris verdoso. Entre los 5 los 13m de profundidad, la
resistencia en pruebas de compresion UU es de 4.2 t/m? en tanto que, entre los
13 y 18m es de 9.2 t/m?; finalmente, entre los 18 y 25.5 es de 14.8t/m?% Por otro
lado, su resistencia a la penetracion registrada por el cono eléctrico alcanza
valores de hasta 150 Kg/cm?.

e Capa dura: se ubica entre los 25.5 y los 29.5m de profundidad, est4 conformado
por arenas limosas de color verde olivo. En el sondeo con cono eléctrico se
registré una resistencia a la penetracion de mas de 300 Kg/cm?.

¢ Formacion arcillosa inferior: subyace a la capa dura y alcanza una profundidad de
32.2m; esta formada por arcillas lacustres preconsolidadas, intercalados con
estratos arenosos. Aqui la resistencia a la penetracion del cono se ubica entre 15y
25 Kg/cm?.

o Depositos profundos: a partir de 32.2m y hasta la finalizacion del sondeo, se
encontré un estrato areno limoso con compacidad relativa muy alta. El &ngulo de
friccibn para estos materiales se determind entre los 32 y 45°. La resistencia a la
penetracion del cono alcanzé valores del orden de 200 Kg/cmz.
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/DESCRIPCION GEOTECNICA RESISTENCIA DE PUNTA, Kg/cmZ\

E
o Recuperacion de
DEL MATERIAL 8 muestras, Shelby
z 0O 40 80 120 160 200
Relleno artificial, arcillas con
arenas y gravas ]
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Figura 4.4. Sondeo de Cono Eléctrico. Sitio Torre Mayor
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4.1.4 Sitio Viaducto Bicentenario

La exploracion de campo consistié en un sondeo mixto (SPT-A72) intercalando la técnica
de penetracion estandar y recuperacion de 2 muestras inalteradas empleando tubo tipo
Shelby (de 6.70 m a 8.10 m, y de 10.50 m a 11.90 m); adicionalmente se realizaron 5
pruebas de ficometro (a las profundidades de 4.70m, 15m, 18m, 21my 24 m).

A las muestras asi obtenidas se les aplic6 ensayes indice para su clasificaciéon. Mediante
la realizacion de pruebas de compresion unidimensional y ensayes de compresion triaxial
no consolidadas no drenadas (UU) y consolidadas no drenadas (CU) se determinaron las
propiedades mecanicas para el sitio, tanto de resistencia como de deformabilidad.

Con base en los ensayes de laboratorio y la exploracion de campo se realizé la siguiente
interpretacion estratigrafica, figura 4.5.

¢ Relleno artificial de 0.60 m de espesor, compuesto principalmente por una arena
arcillosa de color café oscuro con 13% de finos; contenido de agua de 109%;
presenta mas de 50 golpes de acuerdo con la prueba de penetracién estandar.

e Arcilla de color café oscuro, de consistencia blanda extendiéndose hasta 2.50 m
aproximadamente; este estrato presenta entre 65 y 85% de finos, un contenido de
agua de 26%, y en promedio reporta 8 golpes en la prueba de penetracion
estandar (N=8).

e Grava empacada en una matriz de arena fina a media, de color café a gris, de
compacidad media, se extiende hasta 5.80 m de profundidad y presenta 50% de
gravas y 41% de arenas, aproximadamente el contenido de agua en promedio es
de 8%. De acuerdo con la prueba de penetracion estandar presenta entre 20 a 30
golpes, y de acuerdo con la prueba del ficbmetro, la resistencia al esfuerzo
cortante esta definida por un angulo de friccion de 18° y resistencia no drenada Cu
de 4 t/m?

e Arcilla limosa de color café oscuro de consistencia blanda con algunas
intercalaciones de arena fina a media, la cual se extiende hasta los 11.80 m de
profundidad; el contenido de agua varia entre 40% y 80%. Su limite plastico varia
de 25 a 33% vy el limite liquido se encuentra entre 47% y 54%; la densidad de
sélidos es de 2.50. De acuerdo con las pruebas triaxiales realizadas, presenta un
peso volumétrico de 1.60 a 1.65 t/m®. La resistencia al esfuerzo cortante no
drenada se encuentra entre 2.3 a 5.0 t/m? y un angulo de friccion ®, de 6°. El
namero de golpes varia entre 3y 10.

e Grava empacada en matriz de arena fina a media, de color gris oscuro, de
compacidad muy densa, con lentes de limo arenoso; este paguete se extiende
hasta los 30 m de profundidad, el contenido de agua es menor a 20%, presenta
una media de 15% de finos y de acuerdo con la prueba de penetracién estandar N
> 50 golpes. El angulo de friccibn de acuerdo con la prueba realizada con
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ficometro varia en el intervalo de 33° a 36° con un promedio de 35°; mientras que
la resistencia no drenada Cu varia entre 2.5 a 4.0 t/m?.

e Arcilla arenosa de color gris verdoso, poco limosa, de compacidad media, que se
extiende hasta los 33.50 m de profundidad, presenta en promedio 40% de
contenido de agua, la densidad de soélidos es 2.63 y presenta mas de 60% de
finos, de acuerdo con la prueba de penetracién estandar el nimero de golpes
varia entre 11y 30.

e Grava empacada en matriz de arena fina a media, de color gris oscuro, de
compacidad muy densa que se extiende hasta la méaxima profundidad de
exploracién. Presenta en promedio 20% de contenido de agua y entre 10 y 17%
son particulas finas. 28 > N > 50 golpes.

El perfil estratigrafico se muestra en la figura 4.5 y los resultados de la prueba de
ficometro se muestran en la tabla 4.1.

Tabla 4.1 Resumen de las propiedades mecanicas, empleado el ficometro
Pardmetros mecanicos
Prof.[m Angulo
R de friceion [
4.70 4.00 18.00
15.00 4.00 35.00
18.00 2.50 33.00
21.00 3.00 36.00
24.00 3.50 37.00

Por otro lado, pese a que se contaban con resultados de cuatro sitios de prueba, en la
presente tesis Unicamente se llevé a cabo la modelacién numérica de los primeros dos
sitios de carga (sitio San Antonio y Periférico) toda vez que fueron los que presentaron un
mejor comportamiento considerando Unicamente la prueba de carga estatica.
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Figura 4.5. Sondeo de penetracion estandar. Sitio Viaducto Bicentenario
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4.2 Descripcion general de las pruebas de carga in situ

La finalidad de realizar una prueba de carga en campo (in situ) generalmente consiste en
someter a la pila a cargas crecientes y decrecientes (carga y descarga), registrando con
micrémetros el desplazamiento que sufre el cabezal, referencidndola a apoyos fuera de la
influencia de los elementos de reaccion y de la propia pila de prueba. Las cargas pueden
ser de tipo axial, lateral o de extraccion. En lo subsiguiente se hace una descripcion
general para cada uno de los sitios de prueba.

4.2.1 Pruebas de carga axial

Paro los sitios San Antonio y Periférico, el arreglo para llevar a cabo la prueba de
compresion axial consistié de una pila central (pila de prueba) y cuatro pilas equidistantes
gue la rodean. De tal manera que las cuatro pilas que la rodean aportan la reaccion
necesaria para aplicarle hasta 9810 kN. La separacién entre la pila de reaccion y la pila de
prueba fue de 2.6 m.

En cuanto a las pilas de prueba: la de prueba a compresion axial en el Sitio San Antonio
tuvo una longitud efectiva de 26.3 m y un diametro medio de 0.68 m. Las pilas de reaccién
se llevaron a una profundidad de 27.5 m y su diametro medio fue de 0.63 m; éstas se
dejaron con una longitud colada saliente de 0.40 m, a partir de la cual sélo continuaban
las varillas de una pulgada de diametro que se sujetaron al marco de reaccion. En el sitio
Periférico, la longitud efectiva de la pila de prueba a compresion axial fue de 22.5 my su
diametro medio fue de 0.63 m, de igual manera, estas se dejaron con una longitud colada
de 0.40 m. La figura 4.6 muestra un arreglo general de los elementos que intervienen
en una prueba de carga. Por otro lado; se ensayaron dos pilas ante carga lateral en el
sitio San Antonio, PCLS y PCLC, cuyas profundidades de desplante fueron de 25.6 m y
didmetros de 0.63 m y 0.68 m respectivamente. En el sitio Periférico se llevd a cabo una
prueba Unica de carga lateral cuya profundidad de desplante fue de 20.8 m y diametro de
0.68 m.

Por lo que se refiere a la instrumentacion de las pilas sometidas a carga axial se
colocaron dos micrometros y dos transductores de desplazamiento, DCDT, a fin de
monitorear los desplazamientos en la pila; y, por otra parte se colocaron cuatro celdas de
carga tanto en la cabeza como en la punta de las pilas. La transferencia de carga a lo
largo del fuste de la pila fue monitoreada por medio de once strain gages que se soldaron
en las barras de acero de refuerzo longitudinal en cada una de las pilas de prueba.
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Figura 4.6. Arreglo para llevar a cabo la prueba de carga axial a) vista en plantay b)
corte A-A’

4.2.2 Pruebas de carga lateral

Para el sitio de prueba Periférico Unicamente se llevd a cabo una prueba de carga; sin
embargo, para el sitio San Antonio se llevaron a cabo dos en diferentes pilas, las cuales
se referencian como PCLS y PCLC. La pila de prueba del sitio periférico tuvo un didmetro
medio de 0.68 m y una longitud de desplante de 20.8 m. Para el sitio San Antonio, la
longitud de desplante de ambas pilas fue de 25.60 m con didmetros de 0.63 m y 0.68 m
para la pila PCLS y PCLC respectivamente. La instrumentacion interna de la pila PCLS
fue nula y la carga fue aplicada al nivel del terreno natural. La carga lateral en la pila
PCLC se aplic6 1.5 m por debajo de la superficie del terreno, a fin de verificar la influencia
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del relleno sobre la respuesta ante carga lateral de la pila. El arreglo del sistema de
reaccibn se muestra en la figura 4.7. La carga horizontal se aplicé mediante gato
hidraulico colocado horizontalmente, el sistema de reaccién fue constituido por una viga
de reaccion.

En lo referente al referente al registro de los desplazamientos laterales a lo largo del fuste
de cada una de las pilas se colocaron doce strain gages soldados en el acero longitudinal
de refuerzo asi como un tubo de inclinémetro a lo largo del acero longitudinal de refuerzo.
Adicionalmente, Unicamente en la pila PCLC se colocaron 12 strain gages embebidos en
el concreto.

La figura 4.7 muestra un arreglo general de los elementos que intervienen en una prueba
de carga lateral.
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Figura 4.7. Arreglo para llevar a cabo la prueba de carga lateral a) vista en planta
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4.3 Resultados de las pruebas de carga
4.3.1 Sitio San Antonio

A continuacion se hace una descripcion de las pruebas de carga con base en el informe
presentado por Mendoza, et al.,, 2003 referente a “Pruebas de carga en pilas
instrumentadas del distribuidor vial San Antonio”; asi también, se realiza una breve
descripcion de la prueba de carga axial llevada a cabo en el Sitio Torre Mayor, tomando
como referencia principal la tesis de Maestria desarrollada por el Ing. Enrique Ortiz.

Prueba de carga axial

Como se mencion6 en el apartado 4.2, generalmente las cargas aplicadas durante la
ejecucion de una prueba de carga son de carga y descarga. Es preciso mencionar, por
tanto, que las pruebas de carga se llevan a cabo en etapas. Las etapas de la prueba de
carga axial realizada en el Sitio San Antonio se describen brevemente a continuacion, los
valores que se muestran son los nominales:

12, Etapa de carga a 1569.6 kN

e Se aplicaron 8 incrementos de carga axial de 196.2 kN cada uno, con un intervalo
de tiempo de 600 s, con lo que se generaron 1569.6 kN.

e Posteriormente la pila fue descargada, debido a cuestiones técnicas, de manera
inmediata.

22, Etapa de carga a 3139 kN

e Se aplicaron 8 incrementos de carga axial de 392.4 kN cada uno, teniéndose un
intervalo de tiempo de 600 s, con lo que se generaron 3139.2 kN.

e La carga total se mantuvo durante 40 minutos.

e La pila fue descargada mediante decrementos de carga de 392.4 kN; los
decrementos se aplicaron cada 180 s.

32, Etapa de carga: Procesos de carga ciclica
e Se recargé la pila de manera rapida hasta una carga de 1569.6 kN, la que se
mantuvo sostenida, y a partir de la cual se impusieron dos procesos ciclicos de

carga cada uno con 30 ciclos y de amplitud constante.

43, Etapa de carga y proceso de falla
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e Se aplicaron incrementos de carga axial de 490.5 kN cada uno, a intervalos de
tiempo de 30 minutos. Esta fase de la prueba tomé 8 horas para su realizacion. La
carga total aplicada fue de 8878.0 kN.

e La carga se mantuvo aplicada durante 40 minutos.

e Se procedié a realizar la descarga de la pila en decrementos de carga de 490.5
kN, en lapsos de 300 s.

En la figura 4.8 se presenta la grafica de respuesta, carga-desplazamiento, para la
segunda y cuarta etapa de carga y descarga. La carga maxima alcanzada durante la
prueba fue de 9356 kN registrandose un desplazamiento de 0.0149 m, lo cual representa
aproximadamente el 2% del diametro de la pila. Tal nivel de deformacion, asi como el
comportamiento lineal que se aprecia en la figura 4.8, indican que la capacidad de carga
altima no se alcanz6 durante la prueba de carga.

: : . : . 10000 : : : ;
| Segunda etapa de carga - d¢scarga§ : L CuarLja etapa de cargja-desc@rga
101 J A — e S e | ‘ ‘ |
I 8000
. 6000 _
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Figura 4.8. Curva carga-desplazamiento en la cabeza de la pila

En la gréafica 4.9 se muestra la variacién de los asentamientos con respecto al tiempo. Se
observa que los asentamientos permanecen practicamente constantes para cada intervalo
de tiempo, correspondiente a un incremento de carga. En la figura 4.10a se muestra la
distribucion de carga a lo largo de la pila, en dicha grafica se aprecia que la aportacion
debida a friccion se da en los primeros 8 metros de la pila; también se aprecia que la
contribucién de la punta a la capacidad de carga es practicamente nula. La figura 4.10b
representa el aporte de carga a lo largo del fuste y se obtiene invirtiendo los valores de la
figura 4.10a.
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Figura 4.10. Curva de carga-transferencia durante el cuarto ciclo de carga-descarga
de la prueba

Prueba de carga lateral

Las pruebas de carga lateral se llevaron a cabo para dos condiciones de sitio:
considerandose el relleno, y realizando una excavacion conducente al retiro del relleno.
Aln para este Ultimo caso se aplicd la carga en la base de la excavacion (nivel del
terreno).

La prueba de carga lateral llevada a cabo en el Sitio San Antonio, considerando efectos
de relleno, fue ejecutada en dos etapas. A continuacion se describen brevemente:
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12, Etapa de carga a 294.3 kN

e Se aplicaron 8 incrementos de carga lateral de 36.3 kN cada uno, con un intervalo
de tiempo de 10 minutos. Los valores que se presentan son nominales.

e Posteriormente se mantuvo la carga por 15 minutos seguido de lo cual, se
procedi6 a la descarga en cinco decrementos a cada 5 minutos.

22, Etapa de carga y proceso de falla

e Fueron aplicados inicialmente cuatro incrementos de carga lateral de 54.0 kN,
posteriormente los incrementos fueron de 35.3 kN hasta alcanzar la falla.

e Una vez alcanzada la falla, la cual se caracterizé por la aparicién en el terreno
circundante de grietas verticales muy abiertas, se procedié a la descarga, con
ocho decrementos de carga a cada 5 minutos.

Por otro lado, aquella prueba que se llevd a cabo una vez realizada la excavacion también
consto de dos etapas para su ejecucion:

12, Etapa de carga a 323.7 kN

e [Fueron aplicados inicialmente cuatro incrementos de carga lateral de 54.0 kN, y
luego tres mas con incrementos de 35.3 kN, con lo que se impusieron cerca de
323.7 kN.

e Posteriormente se mantuvo la carga por 20 minutos seguido de lo cual, se
procedi6 a la descarga en cinco decrementos a cada 5 minutos.

22, Etapa de carga y proceso de falla

e [Fueron aplicados inicialmente diez incrementos de carga lateral de 73.6 kN, con lo
cual se alcanzé la condicién de falla.

¢ Una vez alcanzada la falla, la cual se caracterizé por la aparicién en el terreno
circundante de grietas verticales muy abiertas, la carga se mantuvo durante 20
minutos.

e Finalmente se inicid el proceso de descarga, con cinco decrementos de carga a
cada 5 minutos.

En la figura 4.11a se presenta la curva carga-deformacion lateral para la prueba en la cual
la carga fue aplicada en a nivel del terreno natural. En la etapa de falla se distingue una
variacion creciente de la carga que resiste la pila, para la condicion de carga maxima
(441.5 kN) se alcanz6 una deformacion lateral de 0.07 m. La figura 4.11b corresponde a la
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curva carga lateral-deformacién, medida en aquella pila a 1.5 metros por debajo del

terreno natural.
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Figura 4.11. Curva de carga-deformacion lateral para a)carga aplicada a nivel de
terreno natural y b)carga aplicada por debajo de 1.5m del nivel de terreno natural.
Sitio San Antonio

La evolucion de la curvatura de la pila a la cual se le aplicé la carga por debajo de 1.5m
del nivel de terreno natural, se muestra en la figura 4.12. Se hace notar que las curvaturas
mayores se encuentran a los cuatro metros de profundidad.
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Figura 4.12. Evolucion de la curvatura, a través del proceso de carga lateral
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4.3.2 Sitio Periférico
Prueba de carga axial

Para la prueba de carga llevada a cabo en el Sitio Periférico, debido a problemas de
logistica, no fue posible generar la carga que lograse fallar a la pila. Las etapas de carga
gue se habian propuesto inicialmente son muy similares a las del Sitio San Antonio; sin
embargo, se ha considerado pertinente realizar una breve descripcion de las etapas de
carga.

12, Etapa de carga a 1569.6 kN

e Se aplicaron 8 incrementos de carga axial de 196.2 kN cada uno, con un intervalo
de tiempo de 480 s, con lo que se generaron 1569.6 kN. Los valores que se
presentan son nominales.

e Posteriormente la pila fue descargada mediante decrementos de igual magnitud
que los incrementos, a cada 240 segundos.

22, Etapa de carga. Procesos de carga ciclica

e Se recargd la pila de manera rdpida hasta una carga de 1569.6 kN, la que se
mantuvo sostenida, y a partir de la cual se impusieron tres procesos ciclicos de
carga cada uno con 30 ciclos y de amplitud constante. En este proceso se lograron
cargas variables entre 784.8 y 2354.4 kN.

e Después de la etapa de cargas ciclicas, se procedi6 a la descarga total de la pila.

32, Etapa de carga a 3139.2 kN

e Se aplicaron 8 incrementos de carga axial de 392.4 kN cada uno. Con lo que se
impusieron 3139.2 kN. Los incrementos de carga se dieron cada 360 segundos

e Llegado a los 3139.2 kN se mantuvo esta carga por 30 minutos, dando
seguimiento a la evolucién de las deformaciones.

e Se llevd a cabo la descarga con decrementos de 519.9 kN cada uno, a intervalos
de tiempo de 3 minutos.

43, Etapa de cargay proceso de falla

e Se aplicaron 7 incrementos de carga axial de 686.7 kN cada uno con una
periodicidad de 15 minutos, con lo que se alcanz6 una carga de 4806.9 kN.
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e Se realizé un segundo reinicio y se alcanzo una carga de 5395.5 kN, en un lapso
de 180 s aproximadamente. Esta carga se mantuvo durante 300s y posteriormente
se dieron dos incrementos mas de carga para lograr 6867.0 kN.

Las etapas de carga antes descritas condujeron, entre otros tantos, a los resultados que
se enfatizan a continuacion.

En la primera etapa, figura 4.13, se le impuso a la pila una carga de 1579.4 kN y una
deformacién de 0.0021 m registrada en el cabezal. Para la tercera etapa se alcanzé una
carga maxima de 3335.4 kN, esta carga conllevo una deformacion de 0.0041 m. En el
tercer ciclo de la cuarta etapa se alcanzé la carga maxima de todo el proceso, esta carga
fue igual a 6867.0 kN, y se desarrollé una deformacion en el cabezal de 0.0083 m; esta
deformacioén representa cerca del 55% de la alcanzada para el Sitio San Antonio.
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Figura 4.13. Curva carga-desplazamiento en la cabeza de la pila

La historia de carga-tiempo-deformacién de los tres ciclos realizados en la cuarta etapa se
muestra en la figura 4.14. Se observa que el primer ciclo de carga tuvo una duracion de
130 minutos.
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Figura 4.14. Curva carga-tiempo-deformacion el cuarto ciclo de cargay descarga

La distribucion de carga que se present6 a lo largo de la pila para todos los incrementos
de la cuarta etapa se presentan en la figura 4.15a; en la misma curva se aprecia que la
contribucién de la punta ante carga axial fue minima. Para el caso de la maxima carga
aplicada se prosiguié con el andlisis de dicha curva a fin de determinar la friccién
generada en el fuste de la pila, ante esta condicién de carga.
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FIG. 4.15. a) Curva de transferencia carga axial-profundidad y b) Friccién generada
en el fuste. Sitio Periférico

Prueba de carga lateral

La metodologia empleada para llevar a cabo la prueba de carga en el Sitio Periférico
siguié el mismo procedimiento empleado en las pruebas de San Antonio
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La prueba de carga lateral se llevdo a cabo en dos etapas, las cuales se describen
brevemente a continuacion:

12, Etapa de carga a 117.7 kN

e Se aplicaron tres incrementos de carga lateral de 39.2 kN cada uno, a cada 300
segundos. Los valores que se presentan son nominales.

e Posteriormente se mantuvo la carga por 15 minutos seguido de lo cual, se
procedi6 a la descarga en tres decrementos a cada 180 segundos.

22, Etapa de carga y proceso de falla

e [Fueron aplicados trece incrementos de carga lateral de 39.2 kN, cada veinticinco
minutos, hasta alcanzar la falla.

e Para cada incremento de carga se realizé un barrido con inclinémetro.

e Se procedi6 a la descarga, con ocho decrementos a cada 300 segundos

En la figura 4.16a se presenta la curva carga-deformacion; durante la etapa de falla se
distingue una variacién creciente de la carga que resiste la pila. La carga maxima
alcanzada fue de 490.5 kN, teniéndose deformaciones del orden de 0.055 metros. En la
figura 4.16b se muestran los desplazamientos medidos en el segundo ciclo de la prueba
de carga.
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Figura 4.16. (a) Curva de carga-deformacion lateral y (b) Desplazamientos medidos
mediante la sonda de inclinOmetro para el segundo ciclo de cargay descarga
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La evolucién de la curvatura de la pila a lo largo de sus dos tercios superiores se muestra
en la figura 4.17. Se hace notar que las curvaturas mayores se encuentran a los cuatro
metros de profundidad.
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Figura 4.17. Evolucion de la curvatura, a través del proceso de carga lateral
4.3.3 Resumen de resultados de las pruebas de carga

Como se ha enfatizado hasta ahora, se tienen resultados provenientes de dos sitios
donde se han llevado a cabo pruebas de carga. El Sitio San Antonio, El Sitio Periférico y
el sitio denominado Torre Mayor. La estratigrafia para dos sitios es puramente
friccionante, tanto a lo largo del fuste como en la punta, toda vez que se tienen estratos
constituidos principalmente por arenas y limos arenosos cuyo nimero de golpes en la
prueba SPT se registro superior a 50.

A continuacion, en la tabla 4.2, se muestra el resumen de los resultados obtenidos en la
prueba de carga axial para cada uno de los sitios citados. Las cargas presentadas son las
maximas que se presentaron durante el desarrollo de cada una de las pruebas, por ende
las deformaciones presentadas corresponden a tales niveles de carga.

Tabla 4.2. Resumen de resultados, pruebas de carga axial

Sitio Carga Deformacidn | Deformacidn || Aportacidon dela || Aportacién del
alcanzada | enla cabeza | enla punta punta fuste
(kN) (m) (m) (kN) % (kN) %
San Antonio 9356.0 0.015 - 608.14 6.5 8747.9 | 93.5
Periférico 6867.0 0.008 - 185.4 2.7 6681.6 | 97.3
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Es importante enfatizar que para las pruebas llevadas a cabo en San Antonio y Periférico
no se alcanzaron las cargas de falla. Lo anterior se aprecia claramente puesto que la
deformacién, en la punta de la pila, esta muy por debajo del 5% que proponen diversos

autores.

El resumen de resultados obtenidos para cada sitio, en la prueba de carga lateral, se

muestra en la tabla 4.3.

Tabla 4.3. Resumen de resultados, pruebas de car

. Carga Deformacion
Sitio
alcanzada en la cabeza
(kN) (m)
San Antonio 764.2 0.072
Periférico 490.5 0.055

a lateral

La tabla 4.3 muestra, tanto para el Sitio San Antonio como Periférico, el valor de la carga
lateral de falla. Se ha asumido como falla a la condicibn que se caracterizé por la
aparicion en el terreno circundante de grietas verticales muy abiertas.
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5. MODELADO NUMERICO DE LAS PRUEBAS DE CARGA
5.1 Tipos de modelos

A fin de llevar a cabo la modelacion numérica de pruebas de carga se han de resolver las
ecuaciones en derivadas parciales de equilibrio estatico y de compatibilidad de
deformaciones dadas por las ecuaciones 5.1 y 5.2 respectivamente. Cabe hacer mencién
que sirven de liga entre esfuerzos y deformaciones las ecuaciones constitutivas, las
cuales dependen del tipo de modelo que se asuma para el comportamiento de los
materiales.

0
80X+ Ty,(+82'm+y:0
oX oy 0z
0 0 0
LA L A (5.1)
OX oy 0z
8?XZ+5TyZ 80‘220
OX oy 0z
v ow
T ox Y T oz
Y (5.2)
oV ou oW oV ow  éu

= T oy T Ty a2 T ez

Los modelos numéricos que se emplean para resolver dichas ecuaciones son aquellos
que han sido desarrollados dentro de la teoria de las ecuaciones en derivas parciales. Los
mas ampliamente aplicados para resolver dicho sistema de ecuaciones son: los métodos
de diferencias finitas y el método de elemento finito, los cuales se explican brevemente a
continuacion.

-74 -



%§% ) ) CAPITULO 5
2%, FACULTAD DE INGENIERIA MODELADO NUMERICO DE LAS PRUEBAS DE CARGA

5.1.1 Meétodo de diferencias finitas

En términos generales, el método de diferencias finitas consiste en discretizar la ecuacion
diferencial que gobierna el fendbmeno en estudio, en tanto que para el método del
elemento finito se discretiza el cuerpo fisico.

El concepto basico que esta detras del método de diferencias finitas es el proceso de
discretizacion, éste proceso se basa en remplazar el sistema de ecuaciones diferenciales
que describen el fendbmeno fisico por medio de la razén de cambio de la variable sobre un
incremento finito pero pequefo. Por ejemplo, la primera derivada en el punto A de la
figura 5.1 se expresa como lo indica la ecuacion 5.3. Existen diferentes procedimientos,
tales como el series de Taylor o interpolacion de polinomios, para derivar aproximaciones
de derivadas de orden superior.

du . Au Au

M jimau Al (5.3)

dx M0 AX  AX
Como resultado de las sustituciones de la derivada, el sistema de ecuaciones
diferenciales es transformado en un sistema de ecuaciones en diferencias.

du
ul a- dx_

VAU

—

X

Figura 5.1 Aproximacion de diferencias finitas a la primer derivada

5.1.2 Meétodo de elemento finito

Tanto el método de elemento finito como el de diferencias finitas son técnicas
desarrolladas para resolver problemas de valores de frontera. Un problema de valores de
frontera se define mediante un sistema de ecuaciones diferenciales ordinarias o0 en
derivadas parciales y un conjunto de condiciones de frontera. Algunos métodos de
diferencias finitas resuelven el problema de valores en la frontera directamente; sin
embargo, el método del elemento finito resuelve una forma integral equivalente del mismo
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problema de valores de frontera, a esta forma integral se le conoce como una forma
variacional o forma débil.

La aplicacion del método de elemento finito ofrece ciertas ventajas puesto que es posible
modelar cualquier tipo de problema ingenieril: difusion de calor, andlisis de esfuerzos,
problemas de campo magnético, entre otros; ademas, su aplicacién es viable sin importar
la geometria del problema en cuestidn; lo mismo sucede en cuanto a los tipos de carga y
condiciones de frontera, no presenta ninguna restriccion; ademas, es posible combinar
diversos comportamientos para materiales diferentes (concreto, elastico lineal; suelo,
plastico perfecto, por ejemplo).

La secuencia de pasos a seguir para construir un modelo de elemento finito es la
siguiente (Zienkiewicz, 1982):

e EIl continuo se divide (discretiza) mediante lineas o superficies imaginarias (esta
discretizacion puede ser mediante elementos regulares o irregulares, como por
ejemplo, cuadrados, triangulos, rectangulos, entre otros), conocidos como
elementos finitos. En la figura 5.2, como un ejemplo, se muestra una idealizacion
de un problema estructural mediante elemento finito; el problema consiste en una
columna de seccién variable cargada axialmente.

e Se supone que los elementos estdn conectados entre si mediante un namero
discreto de puntos, que se conocen como nodos, situados en sus contornos. Los
desplazamientos de estos nodos seran las incognitas fundamentales del problema.

e Se forma un conjunto de funciones que definan de manera Unica el campo de
desplazamientos dentro de cada elemento finito en funcién de los desplazamientos
nodales de dicho elemento.

e Estas funciones de desplazamientos definiran entonces de manera Unica el estado
de deformacion dentro del elemento en funcién de los desplazamientos nodales.
Estas deformaciones, junto con las deformaciones iniciales y las propiedades
constitutivas del material, definirian el estado de esfuerzos en todo el elemento v,
por consiguiente, también en sus contornos.

e Finalmente, se determina un sistema de fuerzas concentradas en los nodos, tal
que equilibre los esfuerzos en el contorno y cualesquiera cargas repartidas,
resultando asi una relacion entre fuerzas y desplazamientos.

jTeniendo en cuenta que el método de elemento finito es un método numérico, se debe de
aclarar qua la solucién obtenida mediante su aplicacién no corresponde a una solucién
cerrara, razon por la cual el modelo (fendbmeno simplificado, generalmente
mateméaticamente, de la realidad) y el algoritmo numérico (método de elemento finito,
diferencias finitas, por ejemplo) guardan cierta relacion, la cual se ve claramente en los
siguientes conceptos (Skiba, 2001):
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Aproximacion: La proximidad de un modelo numérico al modelo original
caracteriza el error que se introduce al hacer discreto un problema continuo. El
grado de aproximacion n se estima mediante un factor que tiene el error entre dos
modelos. Este factor tiene la forma h" en el método de diferencias finitas donde h
es el tamafo de malla.

Estabilidad: La estabilidad caracteriza la propagacién de los errores iniciales
dentro del algoritmo en el proceso de calculo. Si el incremento de errores iniciales
es considerable y sin ningan control, entonces el método numérico se llama
inestable.

Convergencia: Significa que la solucion numérica converge hacia la solucion
exacta cuando el tamafio de malla h tiende a cero.

Estructura Modelo Representacion Elemento
P Fisica finito
P
Tl A, i 0 A = P
[ &\ | & ‘Modelos
£ - € 2 discretizados | A,
<3 - =
S 3 |
° S 3 A

Suelos 7. Apoyo n’gido/ 72 Apoyo rigido/

LIS SIS SIS DISIIIIISS SIS

Figura 5.2 Pasos para realizar un modelo mediante elemento finito
5.1.3 Modelo axisimétrico

Por otra parte, antes de llevar a cabo la modelacion numérica es necesario representar
geométricamente las condiciones presentadas en el sitio de prueba. El modelado
geométrico se realiz6, para las pruebas axiales, empleando un modelo axisimétrico; en
tanto que, para las pruebas de carga lateral se empled un modelo tridimensional. Cabe
hacer menciébn que a partir del modelo axisimétrico se construye un modelo
tridimensional, a diferencia del modelado tridimensional en el cual el modelo se crea en
tres dimensiones desde un inicio.

Un modelo axisimétrico es aplicable para toda geometria que pueda ser generada como
un sélido de revolucioén; Es decir, el modelado axisimétrico es viable siempre y cuando se
esté trabajando con geometrias cilindricas. Esta condicién se satisface plenamente en
una prueba de carga axial, mas no asi en una prueba de carga lateral. La imposibilidad de
modelar una prueba de carga lateral mediante un modelo axisimétrico es debido a que, si
bien la pila y el terreno pueden ser generados considerando una simetria radial, la carga
aplicada no se puede generar de esta manera. Es decir, al aplicar una carga lateral

-77 -



%,35% ) ) CAPITULO 5
2%, FACULTAD DE INGENIERIA MODELADO NUMERICO DE LAS PRUEBAS DE CARGA

mediante un modelo axisimétrico se estaria simulando una carga de confinamiento lateral.
En la figura 5.3 se muestra un esquema de un modelo axisimétrico aplicable a una pila
cargada axialmente embebida en un suelo.

Debido a las caracteristicas propias de un problema axisimétrico su modelacién se realiza
utilizando un sistema de coordenadas cilindricas (r, 6, z). Debido a la simetria de los
problemas se suele asumir que no existen desplazamientos en la direccién 6; y, por tanto,
gue los desplazamientos en las direcciones r y z son independientes de 6; por lo cual, las
relaciones de deformacién se reducen a las expresiones dadas en 5.4.

ou ov u
ST T T T Ty

oV au (54)
7rz ar 62 7/r0 719

Eje de simetria

Figura 5.3 Ejemplo de problema axisimétrico
5.2 Modelo utilizado
El modelo utilizado para las pruebas de carga axial fue el generado a partir de uno
axisimétrico, y se resolvi6 mediante el método de elemento finito. En tanto que para las
pruebas de carga lateral se empleé un modelo tridimensional que igualmente se resolvio a
partir del método de elemento finito.

5.2.1 Calibracion del modelo axisimétrico

A fin de validar los resultados que se obtendran posteriormente se procedié a realizar una
calibracion del modelo axisimétrico. Para ello se realizaron dos de este tipo de modelos

-78 -



%@% ) ) CAPITULO 5
2%, FACULTAD DE INGENIERIA MODELADO NUMERICO DE LAS PRUEBAS DE CARGA

con el propésito de, a partir de datos teoricos, conocer la respuesta del método de
elemento finito.

La primer modelacidon que se realizé fue encontrar la distribucién de esfuerzos a lo largo
de una normal que pasa por el centro de un area circular uniformemente cargada, los
datos tedricos que se utilizaron fueron los dados por la ecuacion de Boussinesq, la cual se
sefiala en la ecuacion 5.5.

LI (5.5)

donde:

Carga uniforme sobre el area circular (kN/m2)

Radio del area circular uniformemente cargada (m)

Profundidad a lo largo del centro del &rea carga uniformemente (m)
. Esfuerzo a la profundidad z (kN/m?)

Q N T =

A fin de calibrar el modelo se emplearon los siguientes valores en la ecuacion 5.5:
w=10kN/mZr=1myz=(0m, 10 m).

Por otro lado, el modelo utilizado fue axisimétrico y la carga uniforme se aplico
directamente sobre la masa de suelo, segun se aprecia en la figura 5.4. El suelo se
idealizé mediante un modelo Mohr Coulomb, y las propiedades mecanicas utilizadas se
aprecian en la tabla 5.1. La malla se constituyé de 196 elementos triangulares y 1653
nodos, la cual discretizo un area en seccion transversal de 20 x 10 m; es decir, el suelo
se model6 hasta una profundidad de 10 metros. Las condiciones de frontera tanto en la
base del modelo como en el extremo derecho del modelo fueron restringir los
movimientos tanto horizontales como verticales; en cambio, las condiciones de frontera en
el eje de axisimetria fueron restringir los movimientos Unicamente en direccion horizontal.

Tabla 5.1. Propiedades mecanicas del estrato utilizado para determinar la
distribucion de esfuerzos en un area uniformemente cargada

i Relaci6
. Peso Angulo de Maodulo elacion
) Profundidad L s, . de
Material (m) volumétrico friccion elastico Poisson
v (kN/m®) o (°) E (kPa) v
Estrato 1 | 0.00-10.00 18.44 32.7 75000 0.275
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Figura 5.4 Modelo axisimétrico para determinar los esfuerzos alo largo de una
normal por el centro de un area circular cargada uniformemente.

De tal manera que, una vez efectuado el analisis a fin de poder efectuar la comparacion
de los esfuerzos debidos a Boussinesq con los determinados mediante el método de lod
elementos finitos, fue necesario restar a los esfuerzos calculados, los esfuerzos iniciales
(esfuerzos geoestéticos de la masa de suelo). La configuracién de la malla deformada
aparece en la figura 5.5, y la comparacion gréafica de los esfuerzos calculados mediante
Boussinesq y los obtenidos con la aplicacion del método de elemento finito se muestran
en la gréfica 5.6.

000000000000000000000000

Figura 5.5 Configuracion de la malla deformada al aplicarse una carga uniforme en
una area circular
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Por otra parte, de manera adicional a la verificacion de los esfuerzos en la masa de suelo
debidos a una area uniformemente cargada, se realiz6 una calibracién més del programa
de elemento finito. Esta segunda calibracion consisti6 en reproducir una prueba de
compresion simple practicada a una probeta de concreto. Las propiedades del concreto,
maodulo elastico, peso volumétrico y resistencia a la compresién, se tomaron a partir de los
ensayes realizados en probetas de concreto endurecido. Tales probetas se tomaron de
las ollas de concreto con el cual se col6 la pila del sitio San Antonio sobre la cual se
practico la prueba de carga axial.

Esfuerzo (kN/m2)
0 2 4 6 8 10 12

Profundidad, (m)

: Solucién de Boussinesq
A : A Solucion mediante FEM

10 I ! ! ! !

Figura 5.6 Comparacion de la distribucion de esfuerzos debida a una superficie
circular cargada uniformemente de acuerdo a Boussinesq y método de elemento
finito
El comportamiento de la pila se modelé como si fuera un suelo cohesivo y estuviera

regido a un comportamiento elasto-plastico perfecto (Modelo de Mohr Coulomb), como el
gque se muestra en la figura 5.7.
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)

Esfuerzo, o
)(.

_—
Deformacion, ¢

Figura 5.7 Representacién grafica de un modelo elasto-plastico perfecto, modelo de
Mohr-Coulomb

Es claro que para el concreto el esfuerzo de fluencia, c*, corresponde a la resistencia del
concreto a compresion, f.. Ahora bien, a fin de poder equiparar la resistencia a
compresion del concreto con la cohesion, ¢, de un suelo se hace uso del esquema de la
figura 5.8; en este esquema se muestran diferentes circulos de Mohr para una prueba de
compresion simple; es decir, el esfuerzo de confinamiento, o3, es igual a cero. Con base
en dicha figura se hace claro que ¢ = /2, puesto que la cohesién en una prueba de
compresion simple se obtiene trazando una linea paralela al eje de las abscisas y que sea
tangente al circulo de Mohr en la falla de la probeta.

~— Circulo de Mohr
T \_/ enlafalla
‘ Q Circulos de Mohr
antes de la falla

C
U 3 ‘LJEL —_— fC I~

O

Figura 5.8 Circulos de Mohr en una prueba de compresion simple

Teniendo lo anterior en mente, se procedid a definir las caracteristicas del concreto que
aparecen en la tabla 5.2. Dichos pardmetros fueron los valores promedios de la pruebas
de compresién realizadas en probetas de concreto de la pila colada para la prueba de
carga axial del sitio San Antonio y fueron reportados por Mendoza et al., 2003.
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Se debe de recordar que los ensayes de las probetas de concreto endurecido fueron
llevados a cabo conforme a lo establecido en la Norma ASTM C 31-84, raz6n por la cual
las dimensiones de la probeta fueron 15 cm de diametro y 30 cm de altura.

Tabla 5.2. Propiedades mecanicas del concreto en la prueba de compresion,
Mendoza et al., 2003

Peso Resistencia Médulo Relacion
. Profundidad L Cohesion ala , . de
Material volumétrico ., elastico .
(m) (KN/m?) c (kPa) compresion E (kPa) Poisson
Y f. (kPa) v
Concreto | 0.00-0.30 22.53 22391.33 44782.66 | 26577644.4 0.20

Con base en la informacion anterior se procedié a elaborar el modelo geométrico
elementos finitos elementos triangulares y 1001 nodos.

Ahora bien, los resultados desprendidos de un modelo de elemento finitos nos permiten
conocer los desplazamientos y por ende las deformaciones unitarias de la probeta. Es
claro que la deformacién que tendré lugar en el concreto justo en el momento en que en
éste se alcanza el esfuerzo de fluencia, f', es posible determinar la deformacién unitaria
con los conceptos de la Mecanica de Materiales mediante la ecuacion 5.6.

o=¢E (5.6)
Donde:
o :Esfuerzo aplicado (kN/m?)
¢ :Deformacién unitaria
E : Médulo de Young (KN/m2)

Mediante la aplicacion de la ecuacién 5.6, utilizando los datos de la tabla 5.2, se tiene una
deformacién unitaria igual a 0.00168, lo cual da un desplazamiento de 505.5E-06 m en
tanto que, con el modelo de elemento finitos se obtiene un desplazamiento de
503.4E-06 m. La configuracion deformada de la probeta se muestra en la figura 5.9b.

La curva esfuerzo-deformaciéon de la prueba de compresion simple se reportan en la
figura 5.10. En la figura tal, se han incluido, ademas de los resultados de la modelacién
con elemento finito, dos de las curvas obtenidas en las pruebas de laboratorio. El trazo de
estas dos curvas obedece a que fueron las curvas a las pruebas en las cuales se registro
la maxima y la minima resistencia del concreto.

Teniendo en consideracidén que los parametros que se utilizaron en el modelo fueron los
promedio, podemos concluir que el método de elemento finito converge a reproducir la
curva esfuerzo-desplazamiento de una prueba de compresion simple.
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(b)
Figura 5.9 a) Modelo axisimétrico para reproducir la prueba de compresion en una
probeta de concreto b)Configuracion de la malla deformada
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Figura 5.10 Curvas esfuerzo-deformacién de las probetas de concreto
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5.2.2 Propiedades mecanicas de los estratos, Sitio San Antonio

Una vez realizadas las dos calibraciones anteriormente descritas se procedié a modelar
las pruebas de carga, este proceso se describe a continuacion.

El comportamiento esfuerzo-deformacién del suelo se simulé teniendo en consideracion la
ley constitutiva dada por el modelo de Mohr-Coulumb. Por otra parte, la pila se considero
como un material elastico lineal.

Debido a la carencia de datos puntuales proporcionados por laboratorio, las propiedades
ingenieriles del suelo se determinaron a través de correlaciones, utilizando el nimero de
golpes de la prueba de penetracion estandar. De tal forma que el médulo de Young y el
angulo de friccion interna se determin6é mediante las siguientes expresiones:

E = 6000 Nss (5.7)
& = (18N)*° + 15 (5.8)

Donde Nss y N7 son el nUmero de golpes obtenidos de la prueba SPT, corregidos para
55% y 70% de energia. Las ecuaciones (5.7) y (5.8) fueron propuestas por Bowles (1996)
y Shioi y Fukui (1982), respectivamente.

Por otra parte, el &ngulo de dilatancia se determiné aplicando la ecuaciéon 5.9 (Bolton,
1986), la cual es aplicable a depésitos de arena cuarzosa y depende del angulo de
friccion interna. Para valores de angulo de friccibn menores de 30° se consider6 un angulo
de dilatancia igual a cero.

W=¢ -30 (5.9)

Con base en el perfil estratigrafico y los resultados de la prueba SPT (ver apartado 4),
para el sitio San Antonio se consideraron 10 unidades estratigraficas con las
caracteristicas mecanicas que se sefialan en la tabla 5.3. Cabe sefialar que dicha tabla
las caracteristicas mecdanicas de los estratos 9 y 10 son exactamente las mismas; es
decir, se subdividié un estrato a fin de evitar que durante la generacion de la malla de
elemento finito se tuvieran elementos de tamafio mas 0 menos constante para evitar que
se presentaran problemas atribuibles a esto. Dentro de la tabla 5.3 también se incluyen
las propiedades del concreto de la pila, las cuales se obtuvieron con base en los datos
experimentales practicados en probetas de concreto utilizado en la pila de la prueba de
carga axial del Sitio San Antonio reportados por Mendoza et al., 2003.
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Tabla 5.3. Propiedades mecanicas de los estratos, consideradas en el modelo

NUMErico
| Peso Angulo | Angulo Modulo | RRelacion
, Profundidad " de de - de
Material (m) volumetrlsco friccion | gilatancia elastico Poisson
v (KN/m~) b () v ) E (kPa) v
Estrato 1 0.00 — 0.60 18.44 32.7 2.7 75000 0.275
Estrato 2 0.60 — 2.00 18.44 29.5 0.0 50000 0.275
Estrato 3 2.00 - 8.40 18.44 25.5 0.0 26500 0.275
Estrato 4 8.40 — 9.00 18.44 33.3 3.3 80000 0.35
Estrato 5 9.00 - 9.60 17.70 47.4 174 250000 0.35
Estrato 6 9.60—11.40 17.70 40.6 10.6 156500 0.35
Estrato 7 11.40-12.60 17.70 46.7 16.7 240000 0.35
Estrato 8 12.60-15.00 17.70 38.7 8.7 133750 0.35
Estrato 9 15.00-23.50 17.70 47.4 17.4 250000 0.35
Estrato 10 | 23.50-30.00 17.70 47.4 17.4 250000 0.35
Pila 0.00-26.30 22.53 - - 26577644 0.20

5.2.3 Modelo geométrico de la prueba de carga axial, Sitio San Antonio

El modelo geométrico consta del perfil estratigrafico, la pila, la interface entre el suelo y la
pila, la carga aplicada y la generacién de la malla de elemento finito. El elemento interfaz
obedece a que durante el proceso de construccion de la pila el material inmediatamente
alrededor de la pila cambio de propiedades debido a los trabajos de colocacién y colado
de la pila. Sin embargo, debido a que no se contaban con mediciones en campo de las
propiedades de la interfaz, ésta se omitio.

Por otra parte, la carga se consideré6 como uniformemente distribuida en toda la cabeza
de la pila. En la figura 5.11 se muestra el modelo geométrico a partir del cual se genero el
modelo tridimensional de la prueba de carga axial para la pila de prueba del sitio San
Antonio. El modelo axisimétrico consta de 927 elementos triangulares de 15 nodos y tiene
un total de 7595 nodos.
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Figura 5.11 Modelo geométrico para la prueba de carga axial del sitio San Antonio

5.2.4 Resultados de la Modelaciéon Numérica de la prueba de carga axial, Sitio San
Antonio

Antes de proceder a hacer mencién de los resultados obtenidos, es necesario puntualizar
gue mediante un programa de elementos finitos es posible realizar célculos para cada
fase del proceso constructivo de la pila, asi como también para cada uno de los
incrementos de carga que tuvieron lugar durante las diferentes etapas de la prueba. Esta
caracteristica aunada a que durante la prueba de carga se comenzaron las mediciones de
la instrumentacion una vez que la pila estuvo colada en sitio, las deformaciones del suelo
atribuibles al proceso constructivo no se tomaron en cuenta dentro del modelo. Esto es,
se tomd como condiciones iniciales a aquellas que se presentaron una vez que la pila ya
estuvo colada en sitio.

A partir de lo anterior se comenzaron a registrar las deformaciones. Las fases que se
simul6 fue la cuarta etapa de carga. La carga maxima que se introdujo al modelo fue de
9355.0 kN, para esta carga se registro una deformacién de 0.0155 m. La deformaciéon en
el sitio de prueba, para esta carga, fue de 0.0150 m. La curva esfuerzo-deformacion se
muestra en la figura 5.12. En la misma figura 5.12 se aprecia que las deformaciones
permanentes obtenidas mediante el modelo Mohr — Coulomb subestiman los valores
obtenidos en campo.
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Figura 5.12 Curva esfuerzo-deformacion para la prueba de carga axial, Sitio San
Antonio

De la misma prueba de carga y el modelo numérico se desprende la comparacion
mostrada en la figura 5.13, en la cual se muestran las mediciones de carga realizadas a lo
largo de la pila y su coparcion con las obtenidas mediante el modelo de elemento finito
empleado, estas curvas corresponden a diferentes incrementos de carga que fueron
aplicados durante el cuarto ciclo de carga y descarga. Se puede observar que el modelo
numérico subestimé la transferencia de carga en los primeros metros de la pila, esta
discrepancia se puede explicar como el resultado de la interpretacion que se realizé con
respecto a considerar diferentes didmetros conforme a los cuales se llevo a cabo la
interpretacion de la prueba de carga. Por otra parte, tanto el modelo numérico como los
resultados obtenidos en las pruebas de carga indican la pequefa transferencia de carga
gue se presento6 en la punta, la cual fue del orden del 8%. El 92% restante fue tomado por
el fuste de la pila.
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Figura 5.13 Curva de transferencia de carga, medidas en campo y calculadas
5.2.5 Prueba de carga lateral, sitio San Antonio. Calibracién del modelo

Como se puntualizé anteriormente, realizar una modelacion de la prueba de carga lateral
utilizando un modelo axisimétrico no es posible de llevarse a cabo dado que la existencia
de una carga lateral anula la simetria radial respecto al eje de la pila. Esta restriccién
condujo a la necesidad de construir un modelo tridimensional. Al igual que en la aplicacion
del modelo axisimétrico, el primer paso para llevar a cabo la modelacién tridimensional de
la prueba de carga lateral fue calibrar el modelo tridimensional. Esto se llevé a cabo
realizando la modelacion de la prueba de carga axial del sitio San Antonio.

De tal manera que se procedi6 a la construccion del modelo geométrico en tres
dimensiones de la prueba de carga axial. Para esto se tomaron, como era de suponer, los
mismos parametros del suelo y el concreto sefalados en la tabla 5.3. EI modelo
geométrico que se construy0 consta de 6138 elementos triangulares y tiene un total
16974 nodos, esquematicamente se muestra en modelo en la figura 5.14.
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Figura 5.14 Modelo tridimensional para llevar a cabo la simulacién numérica de la
prueba de carga axial, Sitio San Antonio

La configuracion de la deformada, considerando la aplicacion de la carga maxima
alcanzada durante la prueba, se muestra en la figura 5.15. En esta figura se aprecia que
la deformacién alcanzada fue de 0.0161 m para la carga de 9355.0 kN. Este valor se
compara con la deformacion registrada en la prueba de campo, la cual fue de 0.0150 m.

Por otro lado, en la figura 5.16 se muestran las curvas esfuerzo-deformacion obtenidad en
la prueba de carga, la modelacion axisimétrica y la modelacién tridimensional. En esta
figura se aprecia claramente la equivalencia entre un modelo axisimétrico y el modelo

tridimensional.
30m

«— Pila de prueba \ 30m

1

v

<&
<«

30m

v

Figura 5.15 Configuracién de la malla deformada para la prueba de carga axial, Sitio
San Antonio
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Figura 5.16 Comparacion de curvas esfuerzo-deformacion para la prueba de carga
axial obtenidas empleando un modelo axisimétrico y tridimensional

5.2.6 Modelacion numérica de la prueba de carga lateral. Sitio San Antonio

Para la modelacion de la carga lateral de la pila PCLS del sitio San Antonio, se utilizo el
mismo modelo tridimensional que se emple6 en la calibracién (Figura 5.14), lo Unico que
se modifico fue la direccién de la carga aplicada. De tal manera que la malla de elemento
finito constd de 6138 elementos triangulares y 16974 nodos. La curva esfuerzo —
deformacién obtenida mediante el modelo y la de campo se muestran en la figura 5.17a.
En esta figura se aprecia una diferencia importante entre el desplazamiento maximo
obtenido para la carga maxima de la prueba de 0.02 m; sin embargo, se aprecia que el
comportamiento de la curva carga — desplazamiento obtenida mediante el método de
elemento finito es muy préxima a la obtenida en campo hasta los 400 kN.

Como se menciond anteriormente, para el sitio San Antonio se llevaron a cabo dos
pruebas de carga lateral. Una de ellas consistié en aplicar la carga a nivel del terreno
natural (la cual se model6 anteriormente), en tanto que la otra consistié en realizar una
excavacion de 1.5 m de profundidad alrededor de la pila y aplicar la carga al nivel de la
misma, esta pila se ha identificado como PLCL.

A fin de realizar la modelacion de la prueba de carga lateral en la pila PLCL, también se
model6 la excavacion en dentro del modelo de elementos finitos tridimensional y se utilizo
el mismo modelo por medio del cual se obtuvo la curva carga — deformacion de la figura
5.17a. Por tanto, la curva calculada mediante el método del elemento finito se muestra en
la figura 5.17b. En dicha figura se aprecia que para un mismo nivel de deformacion,
mediante el método numérico se obtiene 11.6 % menos de la carga medida en campo.
Esta carga maxima corresponde a la méxima alcanzada en el modelo de elemento finito,
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esta carga maxima probablemente obedecid a las tensiones generadas en la parte del
suelo adyacente a la aplicacién de la carga, toda vez que en el modelo se asumi6 una
resistencia del suelo nula a la tension. En la figura 5.17 se muestra un corte esquematico
de la prueba de carga lateral.
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Figura 5.16 Curvas carga-deformacion para la prueba de carga lateral, Sitio San
Antonio, a) pila PCLS y b) pila PCLC
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Figura 5.17 Contornos de deformacién horizontal presentados para la carga maxima
de la prueba, Sitio San Antonio, pila PCLC
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5.2.7 Propiedades mecanicas de los estratos, Sitio Periférico

Al igual que lo sucedido para el sitio San Antonio, para la prueba de carga axial se carecia
de datos puntuales proporcionados por laboratorio; por lo tanto, las propiedades
ingenieriles del suelo se determinaron a través de correlaciones, utilizando el nimero de
golpes de la prueba de penetracién estandar. De tal forma que el médulo de Young y el
angulo de friccidn interna, asi como el angulo de dilatancia, se determinaron mediante las
5.6, 5.7 y 5.8 respectivamente.

Asi pues, con base en el perfil estratigrafico y los resultados de la prueba SPT (ver
apartado 4), para el sitio Periférico se consideraron 15 unidades estratigraficas con las
caracteristicas mecanicas que se sefalan en la tabla 5.4. Dentro de la tabla 5.4 también
se incluyen las propiedades del concreto de la pila, las cuales se obtuvieron con base en
los datos experimentales practicados en probetas de concreto utilizado en la pila de la

prueba de carga axial del Sitio Periférico reportados por Mendoza et al., 2003.

Tabla 5.4. Propiedades mecanicas de los estratos, consideradas en el modelo

numeérico
. Peso Angulo Angulo de | Modulo Relacion
. Profundidad L de . . . de
Material (m) volumétrico triccion dilatancia elastico Poisson
7 (kN/m3) v (°) E (kPa)
¢ (%) v
Estrato 1 0.00 - 2.40 18.44 33.9 3.9 85000 0.275
Estrato 2 2.40 - 5.60 18.44 27.1 0.0 35000 0.275
Estrato 3 5.60 - 7.70 18.44 47.4 17.4 250000 0.275
Estrato 4 7.70 - 8.50 18.44 25.2 0.0 25000 0.35
Estrato 5 8.50 - 10.90 17.70 42.3 12.3 177500 0.35
Estrato 6 10.90 - 11.40 17.70 32.1 2.1 70000 0.35
Estrato 7 11.40- 12.00 17.70 47.4 17.4 250000 0.35
Estrato 8 12.00 - 12.50 17.70 37.4 7.4 120000 0.35
Estrato 9 12.50 - 13.80 17.70 44.4 14.4 206250 0.35
Estrato 10 | 13.80 - 15.00 17.70 46.9 16.9 242500 0.35
Estrato 11 | 15.00 - 18.00 17.70 46.6 16.6 237500 0.35
Estrato 12 | 18.00 - 20.40 17.70 47.4 17.4 250000 0.35
Estrato 13 | 20.40 - 22.50 17.70 41.2 11.2 163333 0.35
Estrato 14 | 22.50 - 25.00 17.70 47.4 17.4 250000 0.35
Estrato 15 | 25.00 - 30.00 18.44 47.4 17.4 250000 0.35
Pila 0.00 - 22.50 23.21 - - 29125743 0.20
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5.2.8 Modelo geométrico de la prueba de carga axial, Sitio Periférico

El modelo geométrico consta del perfil estratigrafico, de la pila, de la interface entre el
suelo y la pila, de la carga aplicada; y, de la generacion de la malla de elemento finito.
Dado que no se cuentan con mediciones de campo de las propiedades mecénicas de la
interfaz, ésta no se incluy6 en el modelado de la prueba de carga.

Por otra parte, la carga se consider6 como uniformemente distribuida en toda la cabeza
de la pila. En la figura 5.19 se muestra el modelo geométrico a partir del cual se genero el
modelo tridimensional de la prueba de carga axial para la pila de prueba del sitio
Periférico. EI modelo axisimétrico consta de 1025 elementos triangulares de 15 nodos y
tiene un total de 8371 nodos.

30m E
d | - w
Carga w " e
aplicada S . o°
|
|
| :
|
|
I i 57
| |
|
| i
| i
| 10
Pila de
prueba 1
| | |30m 15
|
|
| Al
|
| 20
|
I Ul
T
|
|
:
|
|

F F + T+ F F tv 30

Figura 5.19 Modelo geométrico para la prueba de carga axial del sitio San Antonio

5.2.9 Resultados de la Modelacién Numérica de la prueba de carga axial, sitio
Periférico

Las fases de carga que se simularon fueron la cuarta etapa de carga y su tercer ciclo. La
carga maxima durante la prueba, que coincide con la del modelo, fue de 6867.0 kN, para
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esta carga se registro una deformacién de 0.008 m. La deformacion obtenida mediante el
modelo de elemento finito fue de 0.009 m. La curva esfuerzo-deformacién se muestra en
la figura 5.20a. En la figura 5.20b se muestra la distribucion de carga a lo largo de la pila,
tanto las calculadas como las medidas durante la ejecucién de la prueba; se aprecia que
la transferencia de carga a la punta es del orden del 9% del total. Finalmente, en la figura
5.21 se muestran los contornos de deformacion horizontal para la carga méaxima
alcanzada durante la ejecucion de la prueba.
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Figura 5.20 a) Curva esfuerzo-deformacion para la prueba de carga axial y b)curvas

de transferencia de carga a lo largo de la pila, Sitio Periférico
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Figura 5.21 Contornos de deformacioén parala prueba de carga axial, Sitio

Periférico
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5.2.10 Modelaciéon numérica de la prueba de carga lateral, Sitio Periférico

El modelo por medio del cual se llevo a cabo el analisis de elemento finito para la prueba
de carga lateral del sitio Periférico fue tridimensional, y se discretizé en 8370 elementos y
un total de 22730 nodos. Los parametros mecanicos del suelo, asi como la estratigrafia
en general, son los que se definieron para carga axial.

En la figura 5.22a se muestra la curva carga — deformacion obtenida. Se aprecia que la
carga maxima obtenida para un mismo nivel de deformacion es 21 % mayor a la
registrada durante la ejecucion de la prueba. Es posible que en campo se haya
presentado una carga tan baja durante la ejecucién de la prueba toda vez que se
observaron grietas a lo largo de los trabajos de construccion de dicha pila que se
describen en el informe presentado por Mendoza et al., 2003. La figura 5.22b muestra una
comparacion entre los desplazamientos medidos y calculados para tres incrementos de
carga, en esta figura se hace claro que los desplazamientos laterales pueden asumirse
como cero para profundidades mayores a los 7 m.
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g : : : E
S 00l L2 rw wd 20| L g Ty po
8 / , 3 : b Cargaiaplicada |
L p ' —e—213.8 kN, Prueba de carga
| L : ——392.0 kN, Prueba de carga
r : : ; : 12 |- S peoes ——465.7 kN, Prueba de carga -
200 |--p ¥ Y N [ -+ ©- =213 kN, FEM
| ' T | ; -=%= 392 kN, FEM
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Prueba de carga r | ‘ i i ;
—— Modelo numeérico gl b b b b
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Figura 5.22 a) Curva esfuerzo-deformacion y b) Desplazamientos medidos y
calculados en funcion de la profundidad, Sitio Periférico

53 Determinacion de curvas t-z, Q-z y p-y a partir de los modelos numéricos

Una vez que los modelos numéricos fueron calibrados, se procedié a la obtencion de las
curvas t-z, Q-z y p-y para los geomateriales encontrados en los sitios de prueba a partir
de los resultados finales. Las curvas propuestas son comparadas con aquellas que se
proponen en la literatura especializada O’'Neill y Reese (1999) y API (1993). Para la
obtencion de las curvas Q-z el movimiento en la punta de la pila se limité al 5% de su
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didmetro nominal, D, el cual representa el asentamiento que cominmente se toma como
referencia para determinar la capacidad de carga ultima de pilas mediante la aplicacion de
métodos empiricos tales como los propuestos por Reese (1977), Decourt (1995), O'Neill y
Reese (1999) y Wysockey (1999). A partir de esta consideracion se obtuvo la capacidad
de carga maxima por friccion del fuste, tnax, a fin de desarrollar las curvas normalizadas t-z
para cada uno de los sitios de prueba.

De manera esquematica la obtencion de las curvas antes mencionadas se muestra en la
figura 5.23, en la cual se aprecia el modelo mecanico para una pila axialmente cargada.
La pila esta sujeta a una fuerza axial en su cabeza, la cual le ocasiona un desplazamiento
z;. El desplazamiento en la punta es z,, y el desplazamiento a la profundidad x es z. Se
considera que los desplazamientos z hacia abajo son positivos y las cargas de
compresion también se consideran positivas.

P
yJ7 Zy Po
Lo IZI “‘
|
\
“;“‘Zl “‘ P,
Y 5522 4 P,
P+dP /7, /p,
[ - -
lZ — —
dy dP ;‘Zn% “cs Pn—3
‘ Zn2 % Pm-Z
P /
Znq f’ Pn-l
_ . 'z, P,

(@) (b) (c)

Figura 5.23 Modelo mecénico para una pila axialmente cargada

En un elemento dx, la deformacion en el elemento debida a la carga axial se calcula como
sigue:
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E = _P (5.10)
dx EA
donde:
P: carga axial en la cabeza de la pila (kN)
E: modelo de Young del material de la pila (kPa)
A: area de la seccioén transversal de la pila (m?)

En la figura 5.23b se muestra el esquema de transferencia de carga a lo largo del fuste de
la pila, se hace notar que se parte de una distribucién de desplazamientos a lo largo de la
pila, asi como de la distribucion de cargas con la profundidad. De esta manera se
construyen las curvas t-z con valores promedios alrededor de la profundidad de interés.
Por otra parte, es posible construir diagramas analogos para construir las curvas p-y a las
profundidades de interés.

5.3.1 Sitio Periférico

En la figura 5.24 se muestran nueve curvas t/ty.- z/D obtenidas a partir de los resultados
desprendidos del modelo de elementos finitos para diferentes profundidades a lo largo del
fuste de la pila, las cuales se han agrupado por geomaterial: limo arenosos o limo
arcillosos. En la figura 5.25a y 5.25b se puede observar un rango dentro del cual varian
las curvas t/tnax- z/D calculadas, en esas mismas figuras se ha trazado una linea de
tendencia para limos arcillosos y arenosos respectivamente. La forma de las curvas
derivadas a partir del modelo numérico son similares al limite superior para arcillas que
propone el American Petroleum Institute, API, (1993). La discrepancia entre la carga
maxima transferida se puede atribuir a la presencia de limos en el depésito de suelo. Las
curvas t/tya- 2/D recomendadas por O’Neill y Reese (1999) y por API (1993) muestran
que para arena limpias la transferencia maxima de carga se alcanza para un
desplazamiento del 1% del diametro de la pila. La forma de la curva t/t,a- z/D obtenida a
partir del modelo numérico para arenas limosas muestra como el contenido de limos y la
plasticidad de estos materiales influyen en su comportamiento, figura 5.26. Las curvas Q-z
derivadas a partir de los modelos numéricos desarrollados para arenas con gravas se
aprecian en la figura 5.27 y caen dentro del rango para suelos no cohesivos que ha
recomendado O’Neill y Reese (1999). La pendiente de la curva Q/Q, — z/D presentada se
atribuye al contenido de gravas. Finalmente, las curvas p-y obtenidas a partir de los
modelos numéricos se presentan en la figura 5.27 para cinco diferentes profundidades.

-08 -



Limos ajrcillosos
—e—12m
-5—40m

0 0.02 0.04 0.06
z/D

@)

0.08 0.1 0.12

%w% ) ) CAPITULO 5
¥t} FACULTAD DE INGENIERIA MODELADO NUMERICO DE LAS PRUEBAS DE CARGA

0 0.02

0.04

0.06
z/ID
(b)

0.08

0.12

Figure 5.24 Curvas t/tmax - z/D generadas a partir del modelo numérico (a) limos

arcillosos y (b) limos arenosos, sitio Periférico

1 1 —>
08 0.8 .
06 - /\\\‘\\\ 0.6 —
g " f‘\’ ng?i?neotsegggﬂglsaos g Linea de tendencia
s 8 / p s s paralimos arenosos
ry. -
0.4 7, y - 04 - [ -
I l
17
vy
0.2 B 0.2 *t— / B
gy
0 I I I I 0 I I I I
0 0.02 0.04 0.06 0.08 0.1 0 0.02 0.04 0.06 0.08 0.1
z/ID z/ID
(a) (b)

Figure 5.25 Curvas t/tmax - z/D generadas a partir del modelo numérico (a) limos
arcillosos y (b) limos arenosos, sitio Periférico
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Figure 5.26 Comparacion de curvas t/tmax - z/D generadas a partir del modelo
numeérico con API (1993) y O'Neill y Reese (1999), sitio Periférico
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Figure 5.28 Curvas p-y generadas a partir del modelo numérico, sitio Periférico

5.3.2 Sitio San Antonio

Para el sitio San Antonio, se determinaron ocho curvas curvas t/tha- z/D a diferentes
profundidades, las cuales se han agrupado en la figura 5.29 en funcién del geomaterial.
En la figura 5.30a y 5.30b se puede observar un rango dentro del cual varian las curvas
t/tmax- Z/D calculadas, en dichas figuras se ha trazado una linea de tendencia para arenas
arcillosas y limos arenosos o arenas limosas. La forma de las curvas derivadas a partir del
modelo numérico son similares al limite superior para arenas que propone el American
Petroleum Institute, API, (1993). La discrepancia entre la carga maxima transferida se
puede atribuir a la presencia de gravas en el depdsito de suelo. Las curvas t/tnax- z/D
recomendadas por O'Neill y Reese (1999) y por API (1993) muestran que para arena
limpias la transferencia maxima de carga se alcanza para un desplazamiento del 1% del
diametro de la pila. La forma de la curva t/tna.- z/D obtenida a partir del modelo numérico
para arenas limosas muestra, al igual que en el sitio periférico, como el contenido de limos
y la plasticidad de estos materiales influyen en su comportamiento, esto se aprecia en la
figura 5.31. Las curvas Q-z derivadas a partir de los modelos numéricos desarrollados
para arenas con gravas se aprecian en la figura 5.32 y caen dentro del rango para suelos
no cohesivos que ha recomendado O’Neill y Reese (1999). La pendiente de la curva Q/Q,
— z/D presentada, al igual que en el sitio periférico, se atribuye al contenido de gravas.
Finalmente, las curvas p-y obtenidas a partir de los modelos numéricos se presentan en la
figura 5.33 para cinco diferentes profundidades, para las primeras tres profundidades se
aprecia una carga p maxima y una residual lo cual es pausible de atribuir al fenbmeno de
dilatancia.
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Figure 5.29 Curvas t/tmax - z/D generadas a partir del modelo numérico (a) arenas
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Figure 5.30 Curvas t/tméx - z/D generadas a partir del modelo numérico (a) arenas
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6

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

Con respecto a lo que ha sido expuesto en los capitulos precedentes de este trabajo de
tesis, es posible concluir y realizar algunas recomendaciones en torno a tres ejes
principales:

6.1

Carga axial
Carga lateral
Interaccién estatica suelo-pila

Carga axial

Las conclusiones y recomendaciones obtenidas con base en los modelos numéricos
calibrados de elementos finitos, para simular la respuesta carga-desplazamiento en una
prueba de carga axial estatica, son las siguientes:

Las correlaciones existentes entre la prueba de penetracion estandar (SPT) y los
parametros mecanicos en suelos friccionantes - Bowles (1996), Shioi y Fukui (1982)
- son adecuadas, en vista de los resultados obtenidos, siendo éstas suficientes para
construir los modelos geotécnicos de los sitios en estudio.

Considerar para arenas densas el fendbmeno de dilatancia conduce a una
descripcion mas adecuada del comportamiento esfuerzo — deformaciéon de estos
materiales, y la ecuacion propuesta por Bolton (1986) tiene un grado de precisiéon
adecuado en la estimacién del angulo de dilatancia.

Emplear un modelo constitutivo de Mohr — Coulomb ofrece un grado de precision
ingenieril suficiente para modelar el comportamiento de pruebas de carga estética
en pilas coladas en sitio.

Las conclusiones anteriores se reflejan en las comparaciones de las respuestas
medidas y las calculadas (figura 5.12 y 5.16), las cuales indican que el método del
elemento finito que se ha propuesto es aplicable para predecir la variacion de la
carga tanto en el fuste de la pila como en su punta.
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6.2

Es posible obtener una estimacion de la carga ultima de las pilas, mediante el
modelo de elementos finitos, siempre y cuando se considere que la pila alcanza la
condicion de falla cuando se ha desplazamiento en su punta igual al 5% de su
didmetro; sin embargo, en la tabla 6.1 y 6.2 se presentan las cargas alcanzadas en
la prueba de carga comparadas con las capacidades de carga ultima estimadas
para cada metodologia propuesta - O'Neill y Reese (1999), Reese y Wright (1977),
Poulos y Davis (1980), Método de la FHWAS88 Modificado (1999) y Decourt (1995).
Sin embargo, se debe de aclarar que el comportamiento de una pila aislada no
representa el comportamiento de un grupo puesto que su area de influencia es
mayor al de una pila aislada.

Las curvas de transferencia de carga a los largo del fuste de la pila (figuras 5.13 y
5.20b) obtenidas mediante los modelos de elemento finito difieren de las
registradas en campo; sin embargo, tanto en las obtenidas en campo como las
desprendidas de los modelos de elementos finitos es plausible concluir que: el
aporte a la capacidad de carga de la punta no se desarroll6 durante la ejecucién de
las pruebas de carga.

Resulta recomendable llevar a cabo la calibracion de un modelo numérico con
pardmetros medidos en campo, a fin de poder emplear los resultados obtenidos
mediante el modelo numérico y generalizar los resultados obtenidos en campo.

Es recomendable construir un modelo geométrico de dimensiones tales que la
influencia de las condiciones de frontera no influya sobre los resultados del modelo
numérico. Se puede emplear como pardmetro que el radio de influencia en los
desplazamientos en una prueba de carga axial es de 5 m (siete veces el diametro
de la pila), tal y como se aprecia en la figura 5.21.

A fin de estimar la capacidad de carga axial dltima de una pila es recomendable
emplear la metodologia propuesta por Wysockey (1999).

Carga lateral

En lo tocante a los resultados obtenidos de la modelacién numérica de pruebas de carga
lateral en pilas coladas en sitio se concluye y recomienda lo siguiente:

Las cuatro primeras conclusiones del apartado 6.1 son aplicables a lo desarrollado
para carga lateral, puesto que se utilizaron los mismos parametros mecanicos
empleados en los modelos numéricos desarrollados para carga axial. Esto se
aprecia perfectamente en la calibracion realizada para el modelo tridimensional
(figura 5.16) en el cual se reprodujo la prueba de carga axial obtenida mediante el
modelo axisimétrico para el sitio de prueba San Antonio.

Las curvas carga-desplazamiento (figuras 5.16 y 5.22) obtenidas mediante los
modelos de elementos finitos desarrollados, muestran un grado de precision
adecuado; dando con ello validez al modelo empleado.
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= Los modelos numéricos deben de ser calibrados, con base en correlaciones y
tomando en cuenta investigaciones encaminadas a representar dentro del modelo
condiciones presentes durante la ejecucion de la prueba.

= En el caso del sitio San Antonio se evallo la influencia del relleno y es posible
aseverar que, tal y como se presentd en campo: la presencia de este material
disminuye considerablemente (40%) la capacidad de carga lateral tltima de la pila.

= Con base en la figura 5.22b, se concluye que los desplazamientos laterales pueden
asumirse como cero para profundidades mayores a los 7 m.

= Se recomienda emplear las curvas p-y obtenidas en la figura 5.28 y 5.33 para
materiales limos arcillosos y limos arenosos respectivamente.

Tabla 6.1 Comparacion de la capacidad de carga ultima estimada y obtenida para el
sitio San Antonio

Criterio Capacidad de carga Deformacién
ultima (kN) (m)

Reese and Wright (1977) 6094

Decourt (1995) 6184 0.0340 (0.05 D)
O’Neill and Reese (1999) 6887

Wysockey (1999) 8150 0.0272 (0.04 D)
Prueba de carga 9320* 0.015 (0.02 D)
Modelo de elementos finitos 9320 0.016 (0.02D)

Nota: D es el didmetro de la pila
* No fue alcanzada la capacidad de carga Ultima en el sitio de prueba

Tabla 6.2 Comparacion de la capacidad de carga ultima estimada y obtenida para el
sitio San Periférico

Capacidad de carga

Criterio dltima (KN) Deformacién (m)
Reese and Wright (1977) 5669
Decourt (1995) 5805 0.0340 (0.05 D)
O’Neill and Reese (1999) 6288
Wysockey (1999) 7551 0.0272 (0.04 D)
Prueba de carga 6916* 0.0083 (0.012 D)
Modelo de elementos finitos 6916 0.0090 (0.013D)

Nota: D es el didmetro de la pila
* No fue alcanzada la capacidad de carga Gltima en el sitio de prueba
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6.3 Interaccion estatica suelo-cimentacion

En este apartado se incluyen las conclusiones derivadas principalmente de los datos
obtenidos con base en los modelos numéricos una vez calibrados y llevados a otras
condiciones de carga diferentes a las presentadas en los sitios de prueba. Tales
conclusiones y recomendaciones son las siguientes:

= En suelos arenosos, la alteracion de sus propiedades mecéanicas debido a
incrementos estéticos de carga resultdé ser poco importante, toda vez que los
modelos de elementos finitos presentados, tanto para carga axial como carga
lateral, no tomaron en cuenta una interfaz tendiente a representar dicha alteracion y
a pesar de ello los modelos representaron de manera adecuada lo que se presento
durante la ejecucion de las pruebas.

= Una vez llevada a cabo la calibracién de un modelo numérico es factible emplearlo
para conocer resultados que no fueron medidos directamente en la prueba.

= Las curvas p-y, t-z y Q-z obtenidas a partir de los modelos numéricos desarrollados
muestran el comportamiento esfuerzo deformacion de la pila ante carga lateral, en
el fuste y en la punta respectivamente; por lo tanto, es recomendable incorporar
dichas curvas en los analisis geotécnicos de interacciéon suelo-pila.

= Finalmente, el tipo de modelos utilizados es factible para realizar el analisis de
interaccion suelo-pila en condiciones estaticas; de tal forma que, para realizar un
analisis dinamico de interaccidon suelo-pila es recomendable reproducir las
deformaciones permanentes observadas durante el proceso de descarga. En la
figura 5.16 se hace evidente que las deformaciones plastica obtenidas en campo y
en el modelo difieren en un 50%, viéndose asi una limitante del modelo empleado.
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