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3.1 ASPECTOS GENERALES

La publicacién de la ROM 0.0, donde se establece el procedimiento general y las bases de célculo en el pro-
yecto de obras maritimas y portuarias, ha motivado la adecuacién de los criterios geotécnicos de esta ROM 0.5
para inscribirlos en ese procedimiento general y adaptarlos a las bases de calculo que alli se recomiendan.

Es esencial, segiin se expone en la ROM 0.0, que antes de definir la solucion de un determinado problema,
se fijen, en funcion del caracter de la obra (o del tramo de obra), las probabilidades de fallo que resulten mas
convenientes. En todo caso, Puertos del Estado, a través de la ROM 0.0, ha indicado unos topes maximos a las
probabilidades de fallo.

Esta Parte 3 de la ROM 0.5 considera, en primer lugar, los criterios para la asignacion de maximas probabilidades
de fallo individual durante la Fase de proyecto considerada frente a cada uno de los modos de fallo geotécnicos que
pueden presentarse en las obras maritimas y portuarias, correspondientes a Estados Limite Ultimos, de Servicio y de
Parada Operativa, con el objeto de que se cumplan las maximas probabilidades conjuntas exigidas en la ROM 0.0.

La probabilidad de fallo geotécnico es una mas a componer dentro del conjunto global de posibles fallos y,
en consecuencia, debe ser claramente menor que el tope fijado en la ROM 0.0. En general, y salvo que en algin
caso concreto se pueda establecer probabilidades de fallo geotécnico con mayor precisién, en esta ROM 0.5 se
opta por establecer unas probabilidades de fallo claramente menores que las indicadas en la ROM 0.0 y de ese
modo puede despreciarse su contribucién a la probabilidad conjunta de fallo, simplificindose de esa manera el
diagrama de fallo y los célculos de la probabilidad conjunta de fallo de la obra.

Después, y como consecuencia de lo anterior, se describen procedimientos recomendables de verificacion de
la fiabilidad, funcionalidad y operatividad exigidas de las obras maritimas y portuarias y de sus tramos en los dife-
rentes estados de proyecto ante los diversos modos de fallo geotécnicos que puedan presentarse. Dentro de estos
procedimientos se consideran los que se basan en cilculos, diferenciandose los de Niveles |, Il y I, desarrollando
fundamentalmente los de Nivel I.

En esta Parte 3, ademads, se incluyen soluciones conocidas de facil uso para resolver problemas de calculo
comunes de la geotecnia y que tienen cierta aplicacién en todo tipo de obras. La mayor parte de estos métodos
de célculo tienen en cuenta las oscilaciones del mar considerando aceptables equivalencias estéticas de los nive-
les de agua, no pudiendo aplicarse cuando la influencia del caracter ciclico o impulsivo de las oscilaciones del mar
(oleaje, mareas, ...) sea relevante en el comportamiento del terreno, asi como cuando éstas sean un agente pre-
dominante en el desencadenamiento del modo de fallo.

En el apartado final de esta Parte 3 y mientras se editan las ROM correspondientes, se incluyen algunas reco-
mendaciones de caracter general sobre el comportamiento del terreno ante la presencia de agentes de caracter
dindmico, ciclico o impulsivo. De esta forma, se ha incluido un avance respecto al comportamiento del terreno

frente a las acciones sismicas. Otros documentos del Programa ROM, ligados a las distintas tipologias de obras
maritimas y portuarias, desarrollaran estos aspectos con mayor profundidad.

3.2 CRITERIOS DE SEGURIDAD, SERVICIO Y EXPLOTACION

El comportamiento tensional y de deformacién del terreno bajo los efectos de los agentes actuantes puede
ser el predominante en algunos modos de fallo de las obras maritimas y portuarias y, por tanto, tener efectos
significativos para su seguridad y su servicio. El proyecto geotécnico debe evitar, con determinadas garantias, la
rotura del terreno y, en general, cualquier comportamiento anémalo de la obra causada por éste.

Los elementos esenciales del proyecto geotécnico son los siguientes:

L] Investigacidn geotécnica.

L] Eleccion de la tipologia de la solucién.
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L] Definicion del proceso constructivo.
L] Estudio de los detalles de la solucion.
[]  Calculos justificativos.

[]  Observacién del comportamiento.

Todos estos elementos quedan imbricados entre si, pues las decisiones que se tomen al determinar cualquie-
ra de ellos afectaran al resto.

Los fallos de las obras maritimas y portuarias pueden deberse a un defecto parcial en alguna de estas activi-
dades. Son evidentes las consecuencias negativas que se derivarian de una mala concepciéon general de la obra
(tipologia inadecuada) o de una investigacién geotécnica deficiente.

Los fallos deben evitarse no sélo reconociendo bien el terreno y optando por soluciones constructivas ade-
cuadas sino también cuidando los detalles, adoptando modelos de célculo o experimentales adecuados y obser-
vando el comportamiento de la obra durante la construccién y la explotacion.

Es dificil normalizar el proceso conceptual necesario para guiar al ingeniero en cada una de estas tareas. A
pesar de ello, esta ROM 0.5 intenta hacerlo. Para ello, se han incluido buen nimero de recomendaciones que
deben conducir a una obra suficientemente segura y funcional ante modos de fallo, denominados geotécnicos, en
los que el terreno es el agente cuyo efecto es predominante.

La linea conceptual que rige la revision de la anterior ROM 0.5-94 esta expuesta en la ROM 0.0. De alli se
han extraido los criterios de seguridad, servicio y explotacién bésicos que han de seguirse en el proyecto geo-
técnico, definiéndose para una determinada obra o tramo de la misma:

Fiabilidad: Valor complementario de la probabilidad conjunta de fallo en la Fase de proyecto frente a todos
los modos principales adscritos a los Estados Limite Ultimos.

Funcionalidad: Valor complementario de la probabilidad conjunta de fallo en la Fase de proyecto frente a
todos los modos principales adscritos a los Estados Limite de Servicio o de utilizacion.

Operatividad: Es el valor complementario de la probabilidad de parada en la Fase de proyecto frente a todos los
modos de parada principales adscritos a los Estados Limite de Parada Operativa. El modo de fallo operativo difiere
del modo de fallo funcional en que, una vez cesa el agente que causa la parada operativa (generalmente climatico),
la obra y sus instalaciones vuelven a estar en explotacion con los requisitos especificados en el proyecto. Por el con-
trario, el fallo funcional persiste y sélo se recupera mediante la reparacién o reconstruccién de la obra.

3.2.1 Fiabilidad frente a Estados Limite Ultimos

La seguridad de una obra (o de un tramo de obra, como define la ROM 0.0) en una Fase de proyecto puede
medirse al menos conceptualmente. Como pardametro de medida puede utilizarse la probabilidad de fallo frente
al conjunto de todos los posibles modos de fallo principales asociados a los Estados Limite Ultimos que pudie-
ran presentarse a lo largo de la Fase de proyecto analizada. Con este parametro de medida, la fiabilidad de la obra

seria el complemento hasta la unidad de la probabilidad de fallo.

Se usa como medida de este concepto el “indice de fiabilidad” [3, también denominado indice de confianza y
que tiene, con la probabilidad de fallo p, una relacion biunivoca:

B=-¢'(p) 6 P=@(-B)

siendo @ la funcion de probabilidad acumulada estandar normalizada.
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La seguridad minima exigida a las obras maritimas y portuarias en cada una de las Fases de proyecto es fun-
cion de la importancia de las mismas definida a través de su caracter general, establecido en funcién de los indi-
ces de repercusién econoémica (IRE) y de repercusion social y ambiental (ISA) que son indicadores de las reper-
cusiones econdmicas, sociales y ambientales generadas en caso de destruccion de la misma (Ver ROM 0.0). En
este sentido, la seguridad debe ser mayor cuando las consecuencias sociales o ambientales de la rotura son gra-
ves (indice social y ambiental, ISA, alto o muy alto). En estos casos, el ingeniero debe tomar todas las precaucio-
nes necesarias para evitar posibles dafios. La probabilidad de fallo que aqui se indica (10 en la vida dtil) es con-
sistente con lo que se especifica en otros codigos de célculo. Esa probabilidad es nicamente una referencia
formal necesaria para ordenar el proyecto. Como se ha dicho, el fallo no debe ocurrir. En muchas obras mariti-
mas el dafio suele ser estrictamente econémico (ISA no significativo o bajo) y, entonces, se deberia pensar en
optimizar el proyecto mediante alguna teoria de coste generalizado minimo. En estas obras (dafios estrictamen-
te materiales) debe establecerse una fiabilidad especifica, calculada para cada caso concreto, aunque se recomien-
da que ésta no sea menor que la recomendada en la ROM 0.0 en funcién del indice ISA que le sea de aplicacion.
No es objeto de esta ROM la definicién del proceso de optimizacién correspondiente.

Realizados los célculos de optimizacion econdémica a que haya habido lugar y después de obtener la fiabili-
dad 6ptima que debe asignarsele a un determinado proyecto, es posible que resulten fiabilidades mucho mas bajas
(o probabilidades de fallo mucho mas altas) que las usuales aceptadas en otras ramas de la ingenieria civil.

Es también evidente que puede ocurrir lo contrario: los estudios de optimizacién de las obras pueden con-
ducir a la conveniencia de proyectar obras mas seguras y de mayor funcionalidad que los umbrales minimos reco-
mendados, al conseguirse aumentos de fiabilidad de la obra con costes econémicos moderados. Por este moti-
vo se recomienda al ingeniero geotécnico que haga una estimacién de cada caso. Puede resultar interesante
proyectar obras mas seguras y funcionales, con probabilidades de fallo mucho mas bajas que las indicadas.

Finalmente, debe decirse que existen normas de rango claramente superior a las Recomendaciones del Pro-
grama ROM que han de cumplirse obligatoriamente para la verificacién de la seguridad de determinados modos
de fallo, salvo justificacion expresa y fehaciente. Entre ellas deben destacarse la norma EHE, para proyecto y cons-
truccion de obras de hormigon, y las normas europeas, cuando entren en el periodo obligatorio (Eurocddigos).

En cualquier caso, siguiendo lo indicado en la ROM 0.0, la probabilidad conjunta de fallo durante la Fase de
proyecto analizada de las obras maritimas y portuarias debe ser menor que los umbrales que se estipulan en fun-
cion del impacto socio-ambiental del fallo (indice ISA).

La definicion del indice ISA, que crece a medida que lo hacen las consecuencias socioambientales del fallo,
asi como los valores umbrales recomendados para la fiabilidad y la probabilidad de fallo en funcién de ese indi-
ce, deben verse en la ROM 0.0. Alli también se explica el concepto de «vida Util» y el proceso necesario para
definirlo cuantitativamente a través del indice IRE.

De acuerdo con lo dispuesto en la ROM 0.0. respecto a la sensibilidad de la probabilidad conjunta de fallo
frente a algunos modos de fallo cuya probabilidad de ocurrencia se reduce drasticamente con pequefias modifi-
caciones de la geometria de la obra o de alguno de sus elementos y cuya repercusién econémica no es signifi-
cativa, simplificadamente esta ROM 0.5 considera con caracter general que los fallos geotécnicos (que son sélo
una parte de los varios que contribuyen a la probabilidad global de fallo) en la mayor parte de las obras mariti-
mas y portuarias en la que las oscilaciones del mar no sean el agente predominante en el desencadenamiento del
modo de fallo geotécnico admiten probabilidades de ocurrencia individual claramente menores (incluso de otro
orden de magnitud) que las indicadas en la ROM 0.0 para el conjunto de fallos sin incidir de forma relevante en
la optimizacién econémica de la obra. En estos casos y siempre que se adopte este criterio, los modos de fallo
geotécnicos podran no ser considerados como fallos principales y, por tanto, despreciarse su contribucién en el
célculo de la probabilidad global de fallo, simplificindose enormemente los diagramas de fallo y el calculo de la
probabilidad conjunta de fallo de la obra.

A estos efectos, las probabilidades de fallo individuales correspondientes a modos de fallo principales del tipo

geotécnico asociadas a los métodos de verificacion de Nivel | que, para los Estados Limite Ultimos, se adoptan
con caracter general en esta ROM son del orden de las siguientes:
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Probabilidad de fallo individual asociada a los métodos de verificacion de Nivel | que se adoptan en

esta ROM (Estados Limite Ultimos. Modos de fallo geotécnicos)

indice ISA No significativo < 5 Bajo5a9 Alto o muy alto = 20
Méxima probabilidad de fallo en la vida util 102 107 104
indice de confianza 2,33 3,09 3,72

En aquellos casos en que estos aumentos de la fiabilidad de la obra asociadas a modos de fallo del tipo geotécnico
sean muy dificiles de conseguir o estén alejados de los que resulten adecuados desde el punto de vista econémico Y,
por tanto, las probabilidades de fallo individuales consideradas no puedan ser tan bajas o las oscilaciones del mar sean
el agente predominante en el desencadenamiento del fallo (p.e. diques de abrigo de paramento vertical o reflejantes,
estados o situaciones de proyecto de corta duracién como fases constructivas, ...), los modos de fallo geotécnicos debe-
ran considerarse como modos de fallo principales, no pudiendo despreciarse su contribucién a la probabilidad global de
fallo. Estos casos son sefialados en la Parte 4 de esta ROM, asi como en otros documentos ROM, indicandose el valor
de la probabilidad de fallo individual asociada al método de verificacién de Nivel | adoptado (ver apartado 4.7.3).

3.2.2 Funcionalidad frente a Estados Limite de Servicio

El terreno, tanto debido a los movimientos o deformaciones excesivos inducidos en las obras como a los
movimientos que se pueden originar en su seno, puede provocar reducciones o pérdidas de funcionalidad que
afecten a las posibilidades de normal uso o explotacién de la obra o de un tramo de la misma, incumpliendo los
requisitos de servicio (Estados Limite de Servicio). Un ejemplo es el asiento excesivo que impide el correcto fun-
cionamiento de un puente grua.

La funcionalidad de una obra (o de un tramo de obra, como define la ROM 0.0) en una Fase de proyecto
puede medirse utilizando como parametro la probabilidad de fallo frente al conjunto de todos los posibles modos
de fallo principales asociados a los Estados Limite de Servicio (sean o no provocados por el terreno) que pudie-
ran presentarse a lo largo de la Fase de proyecto analizada. Con este parametro de medida, la funcionalidad de
la obra seria el complemento hasta la unidad de dicha probabilidad de fallo.

La funcionalidad minima exigida a las obras maritimas y portuarias en cada una de las Fases de proyecto es funcion
de la importancia de las mismas definida a través de su caracter general, establecido, al igual que para la fiabililidad, en
funcion de los indices IRE e ISA. En este sentido, la funcionalidad debe ser mayor cuando las consecuencias sociales y
ambientales de los fallos de servicio sean importantes (ISA alto). No obstante, en muchas obras maritimas las conse-
cuencias del fallo funcional suelen ser estrictamente econémicas (ISA bajo o medio), y entonces es recomendable rea-
lizar un estudio de optimizacion econémica para obtener la funcionalidad éptima correspondiente a cada proyecto.

En estos casos debe establecerse una funcionalidad especifica, calculada para cada caso concreto, aunque se
recomienda que ésta no sea menor que la fijada en la ROM 0.0 en funciéon del indice ISA que le sea de aplica-
cién. No es objeto de esta ROM la definicion del proceso de optimizacién correspondiente.

A falta de otros estudios mas especificos, se recomienda que la probabilidad individual asociada a modos de
fallos funcionales principales causados por el terreno en la Fase de proyecto analizada, siempre que se conside-
re mas de un modo de fallo en el diagrama de fallo y, por tanto, en el calculo de la probabilidad conjunta de fallo
funcional, se limite a los siguientes valores:

Maxima probabilidad de fallo individual asociada a los métodos de verificacion de Nivel | que se
adoptan en esta ROM (Estados Limite de Servicio. Modos de fallo geotécnicos)

indice ISA No significativo < 5 Bajo 529 Alto o muy alto = 20
Méxima probabilidad de fallo en la vida atil 0,10 0,07 0,05
indice de confianza 8 1,28 1,48 1,65
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3.2.3 Operatividad frente a los Estados Limite de Parada Operativa

La operatividad de una obra (o de un tramo de la misma) en una Fase de proyecto puede medirse utilizan-
do como parametro la probabilidad de parada en la Fase de proyecto frente al conjunto de todos los posibles
modos de parada principales adscritos a los Estados Limite de Parada Operativa. Se define como modo de para-
da operativa a la causa por la cual la obra o alguno de sus tramos deben dejar de operar o deben reducir su nivel
funcional, volviendo a su normal explotacion una vez que cesa la causa de la parada.

Por tanto, al no poder darse modos de parada operativa causados directamente por el terreno, al no com-
portarse en estos casos como agente, no se consideraran modos de parada operativa debidos al terreno.

En este sentido, como ejemplo para una mayor comprension, puede citarse que un modo de fallo operativo
puede ser la superacién de la capacidad de drenaje (inundacién) de una instalacion. Este fallo operativo es cau-
sado por el agente climatico precipitacion. Aunque pudiera tener influencia un parametro del terreno como
puede ser la permeabilidad, la probabilidad de ocurrencia de este modo de fallo operativo esta directamente rela-
cionada con la probabilidad de excedencia del citado agente climatico.

En cualquier caso el proyectista procurara, siempre que sea posible y necesario, que las soluciones utilizadas
en el proyecto geotécnico contribuyan a reducir los efectos debidos a la presentacion del agente causante de la
parada operativa y, por tanto, aumentar el nivel del agente causante que produce el fallo operativo analizado,
dando lugar de esta forma a un aumento de la operatividad.

3.3 CALCULOS JUSTIFICATIVOS

Para justificar que una obra o un tramo de la misma es suficientemente fiable y funcional desde el punto de
vista geotécnico, pueden seguirse varios caminos:

a. Comparacion con experiencias similares.

b. Disposiciones constructivas bien probadas.

c. Modelos de laboratorio y/o ensayos de campo a gran escala.
d. Método observacional.

e. Cilculos justificativos.

Normalmente las disposiciones y detalles de los proyectos se justificaran mediante calculos, salvo que pueda ava-
larse que el comportamiento de la obra va a ser adecuado por algiin otro procedimiento suficientemente fiable.

Los calculos que se realicen para verificar proyectos incluidos dentro del alcance del Programa ROM deben
encuadrarse, siempre que sea posible, dentro del procedimiento general de célculo conocido como “método de
los Estados Limite”. Este procedimiento queda establecido en la ROM 0.0, cuyo conocimiento es recomendable
para cualquier ingeniero que haya de verificar la fiabilidad o funcionalidad de una obra.

Se entiende que una obra es segura y funcional cuando la probabilidad de que durante cualquier Fase de pro-

yecto se exceda al menos uno de cada una de las series de Estados Limite Ultimos o de Servicio respectivamen-
te que conforman los diagramas de fallo, es suficientemente baja.

3.3.1 Estados Limite Ultimos (ELU)
Los estados limite dltimos (ELU) son aquellos estados que producen la ruina por rotura o colapso estruc-
tural de la obra o de parte de ella. A efectos de ordenar los calculos geotécnicos conviene clasificar los posibles

modos de fallo adscritos a los Estados Limite Ultimos en alguno de los grupos siguientes:

EQU. Pérdida de equilibrio estdtico. La estructura pierde sus condiciones de estabilidad como consecuencia
de alguna accién excesiva sin que la resistencia de los materiales de la estructura o la resistencia del
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terreno jueguen algiin papel apreciable en ello. Un modo de fallo tipico que conduce a este estado
es el denominado “vuelco rigido” en esta ROM 0.5.

STR.  Agotamiento de algtin elemento estructural de la cimentacién. Se denomina “elemento estructural de la
cimentacién” a aquella parte de la estructura que estd en contacto directo con el terreno. Esos ele-
mentos pueden agotar su resistencia de diversos modos (punzonamiento, flexién ...) en los que la
resistencia del material juega un papel primordial y la resistencia del terreno juega un papel secun-
dario.

GEO. Rotura del terreno. Son aquellos fallos en los que la resistencia del terreno juega un papel esencial.
Como ejemplo de modo de fallo adscrito a este tipo de ELU, puede citarse el hundimiento de una
cimentacion superficial o profunda.

UPL. Fallos debidos al exceso de presion de agua. Son aquellos fallos provocados por excesos de presion
hidrostatica o hidrodindmica en los que la resistencia mecénica del terreno y de la estructura juegan
un papel secundario. Un ejemplo de modo de fallo adscrito a este tipo de ELU seria la flotacion de
la base de un dique seco de solera drenada por fallo del sistema de achique.

HYD. Fallos ocasionados por la filtracion de agua en el terreno. La filtracién de agua puede provocar arrastres
(erosiones internas) que provocan la ruina de la obra maritima. Un ejemplo de modo de fallo adscrito
a este tipo de ELU seria la pérdida de finos del nicleo de un dique en talud durante un temporal.

La clasificacion de cada modo de fallo correspondiente a un Estado Limite Ultimo que pueda darse en una
obra o en un tramo de la misma dentro de alguno de estos cinco grupos es relevante, pues para cada uno de
ellos se recomendaran en esta ROM procedimientos de calculo especificos.

Dichos grupos constituyen un mayor desarrollo de los incluidos con caracter general en la ROM 0.0 con el
objeto de resaltar en mayor medida los modos de fallo geotécnicos. De esta forma, los grupos EQU y UPL se
corresponderian con un Estado Limite Ultimo de pérdida de equilibrio estatico, STR y GEO con un Estado Limi-
te Ultimo de agotamiento resistente y HYD con un Estado Limite Ultimo de deformacién.

3.3.2 Estados Limite de Servicio (ELS)

Los estados limite de servicio (ELS) son aquellos estados que producen la pérdida de funcionalidad de la obra
o de una parte de ella, de forma reversible o irreversible, debido a un fallo estructural, estético, ambiental o por
condicionante legal. En los Estados Limite de Servicio se consideran todos aquellos modos de fallo que reducen
o condicionan el uso y explotacién de la obra o que pueden significar una reduccién de su vida util.

Los fallos funcionales que pueden provocar que una obra deje de cumplir los requisitos de servicio exigidos en
las premisas de proyecto, ain no implicando la ruina inmediata, han de ser establecidos en cada caso concreto.

A efectos de ordenar los calculos geotécnicos, los posibles modos de fallo funcionales adscritos a los Esta-
dos Limite de Servicio pueden clasificarse en alguno de los siguientes grupos:

DEX. Deformaciones excesivas del terreno. Son aquellos fallos funcionales producidos por deformaciones o
movimientos excesivos del terreno que, bien directamente o bien de forma inducida en las instala-
ciones o elementos estructurales que se apoyan o estdn ubicados en su entorno, impiden el correc-
to funcionamiento de la obra o de un tramo de la misma. Como ejemplo de este modo de fallo puede
citarse el asiento del camino de rodadura de una grua.

AGS. Alteraciones geométricas significativas. Se recogen las situaciones alcanzadas por la obra o alguno de
sus elementos en las que alteraciones, acumulaciones o erosiones producidas en el terreno inducen
la generacion de una acumulacion de cambios geométricos que impiden satisfacer los requisitos de
servicio. Un ejemplo de este modo de fallo puede ser la pérdida progresiva de calado en un canal de
navegacion por inestabilidad de sus taludes laterales o deformaciones excesivas en un muelle por
causa de la erosién o socavacién del terreno.

EST.  Estéticos. Son aquellos fallos provocados por la accién del terreno que afectan al aspecto estético de
la obra. Como ejemplo de este modo de fallo puede citarse la pérdida de alineacién del cantil o la
pérdida de la verticalidad de un muelle.
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FIL.  Fallos ocasionados por la filtracion de agua en el terreno. La filtracion de agua o el efecto de las oscila-
ciones del mar en el terreno pueden producir efectos que afecten la funcionalidad de la obra. Son
ejemplos de este modo de fallo funcional los asientos inducidos en explanadas por lavado de relle-
nos y los caudales de filtracién excesivos en achiques.

Dichos grupos constituyen un mayor desarrollo de los incluidos con caracter general en la ROM 0.0 con el
objeto de resaltar en mayor medida los modos de fallo geotécnicos. De esta forma los grupos DEX y FIL se
corresponderian con un Estado Limite de Servicio de deformaciones excesivas, AGS con un Estado Limite de
Servicio de alteraciones geométricas acumulativas y EST con un Estado Limite de Servicio de aspectos estéticos,
ambientales y legales

3.3.3 Estados Limite de Parada Operativa (ELO)

Los estados limite de parada operativa (ELO) son aquellos estados en los que se reduce o suspende tempo-
ralmente la explotacién por causas externas a la obra o a sus instalaciones, sin que haya dafio estructural en ella
o en alguno de sus elementos. Una vez cesada la causa, la obra y sus instalaciones recuperan totalmente los requi-
sitos de explotacion establecidos en el proyecto.

La posible contribucién del terreno en la ocurrencia de algiin modo de fallo operativo puede considerarse
despreciable al no comportarse normalmente el terreno como agente causante de una parada operativa transi-
toria y autosubsanable.

3.3.4 Métodos de calculo

El objetivo de los métodos de calculo de los estados limite es verificar que una obra o un tramo de la misma
en cada una de las Fases de proyecto satisface los requisitos minimos de seguridad, de servicio y de uso y explo-
tacion exigidos en esta ROM, en la ROM 0.0 y en otras normas que le sean de aplicacion. Para ello debera veri-
ficarse el proyecto para todos los modos de fallo que puedan presentarse en cada Estado Limite, evaluar la pro-
babilidad de ocurrencia de cada uno de ellos en la Fase analizada y la probabilidad conjunta de presentacién de
todos los modos principales, de forma que no se superen los valores recomendados.

Identificado un determinado estado limite y modo de fallo, existen varios tipos o clases de procedimientos
de calculo que se pueden seguir para cuantificar la fiabilidad y funcionalidad de la obra frente a tal suceso. En la
Parte 3 de esta ROM se describen algunos de los procedimientos mas usuales, cuya aplicacién se recomienda,
basados en el establecimiento de una ecuacién de verificacion, asi como los criterios de aceptacién de la verifi-
cacién. Son los procedimientos de cédlculo mas comunes.

Debe recordarse que existen modos de fallo que no son susceptibles de andlisis cuantitativo (célculos) y para
estas situaciones Unicamente el buen juicio del ingeniero, ayudado por la experiencia, indicard si las disposiciones
adoptadas para evitarlo son suficientes. Existiran también modos de fallo que no necesitan ser analizados cuan-
titativamente, ya que se pueden evitar adoptando soluciones ampliamente sancionadas en la practica. En estos
casos puede considerarse que la probabilidad de ocurrencia de este modo de fallo es muy baja, clasificandolo
como modo de fallo no principal y, por tanto, no tomando en consideracién su participacion en el cdlculo de la
probabilidad conjunta de fallo.

El método basado en la observacion de la obra durante la construccién (Método Observacional) puede ser
de interés en aquellas circunstancias en las que los métodos antes citados (célculos o prescripciones) no ofrez-
can suficientes garantias.

Finalmente cabe apuntar métodos basados en ensayos a escala similar a la real o en estudio de modelos fisi-
cos de la obra. En estos casos, a efectos de aceptacién de la verificacion y de evaluacion de la probabilidad de
presentacion de uno o todos los modos de fallo, deberdn analizarse los resultados experimentales mediante
modelos de probabilidad.
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Hay una filosofia comun a todos los célculos justificativos de la seguridad, funcionalidad y operatividad de una
obra o de un tramo de la misma. Estas ideas se describen a continuacién de manera que los distintos estudios
relativos a una misma obra se realicen con un fundamento uniforme.

Para aquellos modos de fallo que sean verificables de acuerdo con un determinado método de célculo, exis-
tird en esta ROM un procedimiento de calculo que permita establecer la condicion de fallo que corresponde a
cada caso.

Para cada modo de fallo adscrito a un Estado Limite, Ultimo o de Servicio, se establece una ecuacién de veri-
ficacion. La ecuacion de verificacion es una ecuaciéon de estado; por tanto los factores de proyecto que intervie-
nen en ella podran tomar valores nominales o seran variables estadisticas en funcién del nivel del método de
verificacién que se utilice.

La ecuacién de verificacion, g(x;, Xp, X3, «..... X,) = 0, es una funcién que define la condicién de fallo tenien-
do como variables todos los factores de proyecto que intervienen en el calculo, principalmente en el caso de
modos de fallos geotécnicos: la geometria de la obra y del terreno, los pardmetros del terreno y los agentes y
acciones.

Comentario: Las ecuaciones de verificacion de los problemas mds comunes de la geotecnia suelen expresarse en el
formato de “coeficiente de seguridad”, F, como sigue:

donde Ty T, son expresiones que agrupan las resistencias (o términos favorables) y las solicitaciones (o
términos desfavorables) respectivamente. En algunas ocasiones (problemas de estabilidad global, por
ejemplo) los factores x; son funcion de F y la ecuacién de verificacién no resulta explicita. Su resolucién
requiere un proceso iterativo para el cdlculo de F.

En algunas ocasiones, puede resultar conveniente expresar la ecuacion de verificacién en el formato de
“margen de seguridad”, MS, como sigue:

MS = Tf (X,, Xy eennns X,) —Tg (Xps Xz «een. Xp)

Esta ecuacion de verificacion de la condiciéon de fallo puede usarse en el contexto de célculos de tres tipos
o niveles.

Nivel .  Método del coeficiente de seguridad global o Método de los coeficientes parciales.

La seguridad o funcionalidad se introduce afectando a los valores representativos concretos
de los factores de proyecto que intervienen en la ecuacidn de verificacion por coeficientes
adecuados a la fiabilidad o funcionalidad establecidas como objetivo de proyecto, que ponde-
ran su simultaneidad y compatibilidad, asi como el sentido (favorable o desfavorable) en la
ocurrencia del modo, asi como a través del coeficiente de seguridad o margen de seguridad
minimo exigido.

El célculo justificativo queda concluido cuando el coeficiente de seguridad o el margen de seguri-
dad obtenido es igual o mayor que el minimo exigido, que en el método de los coeficientes par-
ciales suele ser generalmente | y cero respectivamente.

Nivel Il. Método del indice de confianza ().
La fiabilidad y funcionalidad que se fijen como objetivo de proyecto, directamente relacionada con

la probabilidad de fallo, debe traducirse a un indice de confianza equivalente. El indice de confian-
za o de fiabilidad suele denominarse con la letra griega f3.
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Los valores de los factores de proyecto, x;, que intervienen en la ecuacion de verificacion, se repre-
sentan, no mediante valores concretos sino como variables aleatorias, a través de sus funciones de
distribucién y de covarianza.

Transformando las funciones de distribucién y de covarianza en términos de variables gaussianas
normalizadas e independientes, el indice de confianza 3 es igual, de manera aproximada, a la dis-
tancia minima del origen de coordenadas a la hipersuperficie de fallo G (x;) = 0.

El célculo justificativo queda concluido cuando el indice de confianza obtenido es mayor o igual
que el fijado como objetivo de proyecto.

Nivel Ill. Calculo de la probabilidad de fallo.

Los factores de proyecto que intervienen en la ecuacién de verificacién se representan como
variables aleatorias a través de funciones de distribucién conjuntas.

En la mayor parte de los casos, alcanzar una solucién analitica que permita calcular la probabilidad
de fallo es una tarea muy compleja. Normalmente el célculo exige la realizacion de numerosas
simulaciones, en cada una de las cuales se generan valores aleatorios de los factores de proyecto
X; que obedezca a sus respectivas leyes probabilisticas. Como resultado de todas las simulaciones
se obtendran algunas situaciones de fallo que supondran una cierta fraccion del total de simulacio-
nes realizadas. Esta fraccién es la probabilidad de fallo.

El célculo justificativo queda concluido si la probabilidad de fallo obtenida es menor que la esta-
blecida como objetivo de proyecto.

En la ROM 0.0 se consideran con mas detalle estos métodos de célculo.

Al igual que para el resto de modos de fallo, el método de verificacién recomendado para los modos de fallo
geotécnicos es funcion del caracter general de la obra establecido de acuerdo con la ROM 0.0 en funcién de los
indices IRE e ISA. Por tanto, para verificar la seguridad y funcionalidad de las obras incluidas en el ambito de apli-
cacién del Programa ROM, deberdn utilizarse siempre métodos de Nivel |. Los métodos de Nivel Il o Nivel llI
habran de utilizarse adicionalmente en las obras con IRE o ISA alto o muy alto, que se corresponden con las defi-
nidas como de categoria A en la Tabla 2.12.1 de esta ROM 0.5 a efectos de los reconocimientos geotécnicos.

En los proyectos de obras de categoria A, en los que debe realizarse una verificacion mdltiple (al menos
doble) de la seguridad y del servicio (el método de Nivel | y alglin o algunos otros métodos de niveles superio-
res), el cédlculo se dara por satisfecho cuando al menos dos de los procedimientos de verificacion utilizados indi-
quen que la fiabilidad o funcionalidad es suficiente. En todo caso sera el ingeniero quien decida sobre este extre-
mo, siempre de manera razonada.

Se reitera que la ecuacion de verificacion es independiente del método de calculo que después se utilice. Una
determinada ley de rotura puede usarse con los tres niveles de calculo indicados. Las Unicas diferencias estriban
en la forma de establecer los parametros, agentes y acciones que entran en la ecuacion de verificacion y en el
criterio de aceptacion del resultado que se obtiene. Por este motivo y siendo normalmente la aplicacién mas sen-
cilla, se recomienda que el calculo que siempre debe hacerse en Nivel | actie como referencia. Esto, evidente-
mente, no excluye que, ademds, se hagan los calculos adicionales correspondientes y los que la ROM correspon-
diente a cada tipo de obra (o la Parte 4 de esta ROM) recomienden correspondiendo a los Niveles Il y IIl.

En la Parte 3 de esta ROM se incluyen detalles de un método de verificacion correspondiente a calculos de
Nivel I. En el apartado 3.3.10 se indica un procedimiento de estimacion de las probabilidades de fallo a partir de

los resultados de esos calculos.

El proceso general de verificacion de la seguridad y el servicio de acuerdo con el método de célculo de Nivel
| se recoge esquematicamente en la Fig. 3.3.1.
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Figura 3.3.1. Esquema del proceso de evaluacion de Ia seguridad y Ia funcionalidad
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3.3.5 Definicion de los Estados o situaciones de proyecto

Para analizar un determinado estado limite es preciso plantear para la obra o tramo de obra en estudio una
geometria de la misma y del terreno, unas propiedades de los materiales, el medio fisico y el terreno,y unos agen-
tes y acciones que, en general, seran una simplificacion de la realidad valida durante un cierto intervalo de tiem-
po durante el cual los factores de proyecto y la respuesta estructural y funcional de la obra pueden suponerse
estacionarios estadisticamente; es decir, la variabilidad de los factores de proyecto puede describirse estadistica-
mente por funciones de probabilidad y sus correspondientes descriptores estadisticos. Estas simplificaciones se
denominan estados o situaciones de proyecto.

La simplificacion sera tanto mas grosera cuando mas complejo sea el problema en estudio y menos poten-
tes las herramientas de anilisis. Los coeficientes de seguridad o el margen de seguridad que se debe adoptar
seran tanto mas elevados cuanto mayores sean la incertidumbre del fenédmeno analizado y de los datos, asi como
las simplificaciones realizadas para modelar el problema.

De esta forma, la determinacién de los estados o situaciones de proyecto a considerar en los calculos se
realizara analizando todas las posibles condiciones en las que se encontrara la obra durante cada una de las Fases
de proyecto (Construccion, Servicio, Conservacion, Reparacién y Mantenimiento), considerando, cuando puedan
adoptarse, valores estacionarios en sentido estadistico de los diferentes factores de proyecto: geometria, propie-
dades y agentes y acciones. Los estados o situaciones de proyecto se agrupan en condiciones de trabajo en fun-
cién de la simultaneidad y compatibilidad de los agentes predominantes.

La duracién de un estado o situacion de proyecto depende de la variabilidad temporal de los factores de proyec-
to, incluyendo la respuesta de la obra. Atendiendo a la duracién, los estados o situaciones de proyecto se clasifican en:

L1 Persistentes: son aquéllos que corresponden a las condiciones de uso normal de la obra y que se pue-
den producir durante periodos de larga duracion similares a la vida util de la obra.

[1 Transitorios: son aquéllos que tienen corta duracién respecto a la vida util de la obra ya sea, entre otras
causas, por la geometria de la obra (Fase de Construccion), por las caracteristicas del terreno (consoli-
dacién o comportamiento del mismo) o por las acciones actuantes (cargas de uso y explotacion dife-
rentes en las Fases de Reparacion o Mantenimiento).

[1 Excepcionales: son aquéllos en los cuales algun factor de proyecto se manifiesta de una forma inespera-
da, accidental o extraordinaria y con una duracién de actuacion muy corta en relacién con la Fase de
proyecto considerada (Por ejemplo, el efecto de un sismo).

En cilculos de Nivel |, se recomienda que, para el analisis de los distintos modos de fallo geotécnicos asocia-
dos a cada estado o situacidon de proyecto en un emplazamiento determinado, se parta de una misma configura-
cién geométrica del proyecto y de la obra, asi como de unas caracteristicas permanentes de los materiales, del
medio fisico y del terreno. De esta manera, los distintos célculos de proyecto guardaran cierta compatibilidad y
permitiran que el ingeniero tenga una vision de conjunto.

Los criterios basicos que se recomiendan para definir los estados y situaciones de proyecto y los factores
que en ella actan para verificacion de los modos de fallo geotécnicos con métodos de calculo de Nivel | se espe-
cifican en los apartados que siguen.

3.3.5.1 Definiciéon de los parametros geométricos

En los célculos de Nivel |, en cada uno de los estados o situaciones de proyecto, los parametros geométri-
cos se consideraran de caracter permanente.

La configuracion geométrica del subsuelo sera la deducida de los reconocimientos geolégico-geotécnicos,
donde deben haber quedado claramente establecidos los distintos tipos de terreno y sus contactos. Es de espe-
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cial importancia la delimitacién precisa de los espesores de suelos blandos que puedan causar asientos y la repre-
sentacion de zonas débiles que puedan causar roturas o fallos del terreno.

M

@

©)

)

Buena parte de la seguridad de la obra se decide a la hora de configurar el terreno para futuros calculos. No
es posible automatizar, con coeficientes de seguridad parciales (aumentos equivalentes de espesor de estratos
blandos, aumentos ficticios de la profundidad de la roca, etc ...), el proceso de modelizacién del terreno. Unica-
mente el buen juicio y la experiencia del ingeniero podran conducir a una representacion simplificada del terre-
no suficientemente precisa y segura para distintos célculos posteriores.

En aquellos casos en los que resulte desfavorable, las dimensiones geométricas de la obra se represen-
taran por su valor nominal aumentado o disminuido en la tolerancia de construcciéon que se indique en el
proyecto.

Niveles representativos a adoptar para las aguas exteriores en funcion del tipo de combinacion
consitlerado

Cuasi-permanente
y sismica

Tipo de combinacién de acciones

Fundamental y Poco
Frecuente, cuando el
nivel de las aguas tenga
un caracter
no predominante

Fundamental y Poco
Frecuente, cuando el
nivel de las aguas tenga
un caracter
predominante

Frecuente y
accidental

Nivel global asociado a | Nivel global maximo Nivel global maximo Nivel global asociado a
una probabilidad de no | con un periodo de con un periodo de una probabilidad de no
Nivel excedencia del 50% retorno de 20 afios ©) retorno de 50 afios ®) | excedencia del 85%
g Alto tomada del régimen tomada del régimen
g a ., medio de niveles maxi- medio de niveles maxi-
§ 5 2 mos () mos @
g o
aS' %: § Nivel global asociado a | Nivel global minimo Nivel global minimo Nivel global asociado a
o © ¢ una probabilidad de no | con un periodo de con un periodo de una probabilidad de no
Z Nivel excedencia del 50% retorno de 20 afios ¥ | retorno de 50 afios ) | excedencia del 85%
Bajo tomada del régimen tomada del régimen
medio de niveles mini- medio de niveles mini-
mos @ mos ©

En ausencia de datos estadisticos relevantes, simplificadamente podran adoptarse los siguientes niveles:
* Pleamar media (se corresponde aproximadamente a una marea con coeficiente 70) en mares con marea astronémica significativa (U.A. > 0,5 m).
* Nivel medio del nivel del mar en mares sin marea astronémica significativa.
* Pleamar media y nivel medio de avenida (méximos anuales) en zonas con marea astronémica significativa, sometidas a corrientes fluviales.
* Nivel medio de avenida (méximos anuales) en corrientes fluviales no afectadas por mareas.

En ausencia de datos estadisticos relevantes, simplificadamente podrin adoptarse los siguientes niveles:
* Bajamar media (se corresponde aproximadamente con una mareas con coeficiente 70) en mares con marea astronémica significativa.
* Nivel medio del nivel del mar en mares sin marea astronémica significativa.

* Bajamar media y nivel medio de estiaje en zonas con marea astronémica significativa, sometidas a corrientes fluviales.

* Nivel medio de estiaje en corrientes fluviales no afectadas por mareas.
En ausencia de datos estadisticos relevantes, simplificadamente podran adoptarse los siguientes niveles:
* Maxima marea astrondémica +0,5 m en mares con marea astrondmica significativa.

* Nivel medio del nivel del mar + 0,8 m en mares sin marea astronémica significativa.
En ausencia de datos estadisticos relevantes, simplificadamente podran adoptarse los siguientes niveles:
* Minima marea astronémica — 0,3 m en mares con marea astrondmica significativa.

* Nivel medio del nivel del mar — 0,6 m en mares sin marea astronémica significativa.

(5) En ausencia de datos estadisticos relevantes, simplificadamente podran adoptarse los siguientes niveles:
* Maxima marea astronémica + 0,6 m en mares con marea astrondmica significativa.
* Nivel medio del nivel del mar + 1,00 m en mares sin marea astronémica significativa.
* Nivel mas alto de las aguas observado localmente en corrientes fluviales afectadas o no por mareas.
(6) En ausencia de datos estadisticos relevantes, simplificadamente podran adoptarse los siguientes niveles:
* Minima marea astronémica — 0,4 m en mares con marea astrondémica significativa.
* Nivel medio del nivel del mar — 0,8 m en mares sin marea astronémica significativa.
* Nivel mas bajo de las aguas observado localmente en corrientes fluviales afectadas o no por mareas.
(7)  En ausencia de datos estadisticos relevantes, simplificadamente podran adoptarse los siguientes niveles:
* Pleamar viva media (se corresponde aproximadamente con una marea con coeficiente 90) en mares con marea astronémica significativa.
* Nivel medio del nivel del mar en mares sin marea astronémica significativa.
(8) En ausencia de datos estadisticos relevantes, simplificadamente podran adoptarse los siguientes niveles:
* Bajamar viva media (se corresponde aproximadamente con una marea con coeficiente 90) en mares con marea astronémica significativa.
* Nivel medio del nivel del mar en mares sin marea astronémica significativa.
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La definicion de los niveles de agua libre y en el terreno, el estado de agua en el terreno, la observacion de
los niveles piezométricos y su representacién en los distintos andlisis es de especial importancia en las obras
maritimas y portuarias. A los efectos de la configuracion geométrica de la obra y del terreno, los niveles de las
aguas libres exteriores y de los niveles de saturacién en terrenos naturales y rellenos que se adoptaran seran
aquéllos que puedan asimilarse a los efectos de respuesta de la obra y del terreno con un caracter estacionario;
es decir sin tener en cuenta las variaciones rapidas que pueden ser causadas, entre otros, por el efecto del ole-
aje. En este sentido podrin tomarse los niveles correspondientes asociados a periodos de medicién de aproxi-
madamente 5 minutos.

Los valores representativos de los niveles de agua seran definidos en cada estado o situacién de proyecto.
Para cada estado de proyecto se consideraran, normalmente, un par de niveles representativos correspondientes
a nivel alto (marea alta y, en su caso, nivel de avenida) y nivel bajo (marea baja y, en su caso, nivel de estiaje) de las
aguas libres exteriores, de las lineas de saturacién en los terrenos y de los niveles en el interior de estructuras
fijas o flotantes y sus valores compatibles y simultaneos respectivamente en los terrenos, aguas libres exteriores
o estructuras, adoptando los valores de combinaciéon que le correspondan en funcién del tipo de combinacién y
simultaneidad de factores de proyecto que se considere en la ecuacidn de verificacion (Ver apartado 3.3.5.3). En
aquellos casos en los que no se considere el nivel de agua conjuntamente con otras acciones climaticas (oleaje,
corrientes, viento), formando un grupo de acciones variables dependientes, ni se considere el nivel de las aguas
como accion accidental, se tomaran para los niveles de agua los valores representativos de la Tabla 3.3.1 en fun-
cion del tipo de combinacion considerada. El tratamiento de dichas excepciones se indicara especificamente en la
ROM 0.3, asi como en otras Recomendaciones correspondientes a los distintos tipos estructurales.

Los valores representativos de los niveles de las aguas libres exteriores en las distintas dreas del portuarias
espafiolas y de las lineas de saturacién compatibles con las mismas en terrenos naturales y rellenos se incluyen
de igual forma en la ROM 0.3, asi como en el apartado 4.2 de esta ROM.

3.3.5.2 Definicién de las propiedades del terreno

Las propiedades del terreno deberan quedar representadas en cada estado o situaciéon de proyecto por una
serie de pardmetros que normalmente se habran deducido de los ensayos de campo o de laboratorio realizados
durante la investigacién geotécnica. En general, esos pardmetros serdn los mismos en cada uno de los problemas
que se analicen o, al menos, guardaran entre si la compatibilidad debida.

En los célculos de Nivel |, en cada uno de los estados o situaciones de proyecto, las propiedades del terre-
no se consideraran de cardcter permanente.

Se supondri, con caracter general, que el valor representativo de las propiedades del terreno es una estima-
cién prudente del valor medio de los resultados obtenidos en la investigacién geotécnica correspondiente a la
zona de afeccion del modo de fallo considerado, salvo que, por alglin motivo debidamente justificado, el ingenie-
ro decida optar por un valor nominal méas conservador. Tales excepciones pueden darse en aquellos casos en
los que la informacién disponible no se considere suficiente para su tratamiento estadistico o se observe una
gran dispersion de resultados. Otras excepciones que puedan ser recomendables se indicaran expresamente en
esta ROM, o en otras Recomendaciones de esta misma Serie.

Rara vez se obtienen todos los datos de una propiedad o parametro geotécnico por un mismo procedimiento.
Es practica habitual recomendable determinar los pardmetros geotécnicos mas importantes por dos o més vias inde-
pendientes y complementarias. El concluir, con toda la informacion disponible, sobre el valor de célculo de un deter-
minado pardmetro tendrd, por tanto, cierta subjetividad. La experiencia y buen criterio del ingeniero son en este caso
indispensables. En este proceso esta involucrada parte de la seguridad final frente al problema en estudio.

Cuando exista una base estadistica que permita la determinacién de la funcién de distribucién de un deter-
minado pardmetro geotécnico en un dominio espacial acotado, el valor representativo de dicho pardmetro sera
el correspondiente al cuantil de la probabilidad de no excedencia del 5% o del 95% segin resulte mas desfavo-
rable para los calculos.
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3.3.5.3 Definicién de las acciones

Las acciones que hayan de considerarse en el proyecto de una determinada obra maritima y portuaria que-
daran fijadas en otros documentos ROM, en otros cédigos o normas especificas que le sean de aplicacién, o por
condiciones impuestas por la explotacion. Unicamente cuando no haya informacién especifica relativa a las accio-
nes a considerar en un caso concreto y cuando, ademas, se trate de verificar un modo de fallo geotécnico, se ten-
dra en cuenta lo que se incluye en este apartado.

Las acciones se pueden clasificar de acuerdo con su variacion temporal en el estado o situacion de proyec-
to considerado en:

L1 Acciones permanentes (G).
[] Acciones no permanentes o variables (Q).
[1 Acciones extraordinarias (A).

Las acciones directas causadas por el terreno, tales como acciones gravitatorias, presiones, empujes, accio-
nes debidas a movimientos del terreno y demas esfuerzos tendran la consideracién de cargas permanentes ().
De igual forma, las acciones cuasi-estaticas causadas por los niveles del agua, como la accién gravitatoria del agua,
los empujes y subpresiones hidrostaticos ... también tendran la consideracion de cargas permanentes, indepen-
dientemente del valor representativo de los niveles de agua adoptado en la combinacién de acciones considera-
da en la ecuacién de verificacién. Las acciones transmitidas por el suelo por la actuacién de cargas exteriores
tendran la consideracion de cargas variables.

Para los célculos de Nivel |, la definicion de los agentes causantes de las acciones y, en su caso directamente
las acciones, se realiza por medio de un valor nominal o, cuando exista base estadistica suficiente que permita la
determinacion de la funcion de distribucion, a través de un valor representativo asociado a un determinado cuan-
til de dicha funcién de distribucion.

Los agentes gravitatorios, algunos agentes de uso y explotacion, los debidos a la construccién y algunos agen-
tes accidentales, en general, se cuantifican por medio de un valor nominal.

En el caso de los agentes y acciones permanentes, cuando se disponga de base estadistica, el valor caracte-
ristico sera el correspondiente al cuantil del 5% o del 95%, seglin resulte mas desfavorable para los calculos.

En el caso de agentes y acciones variables, en los que se disponga de base estadistica suficiente, el valor carac-
teristico sera el correspondiente al cuantil del 2% o del 98%, segun resulte mas desfavorable para los cilculos,
de la funcién de distribucién, considerando un periodo de referencia representativo del estado o situacion de
proyecto. Ese periodo sera generalmente igual a un afo.

En el caso de acciones variables desfavorables en situaciones persistentes, considerando el afilo como periodo
de referencia, equivale al valor correspondiente a un periodo de retorno de 50 afos. En muchos casos, el valor
representativo de acciones variables favorables puede simplificadamente tomarse igual a cero (no ocurrencia).

En el caso de agentes o acciones extraordinarios, entre los que se encuentra el sismo, cuando se disponga
de base estadistica, se adoptara como valor caracteristico el correspondiente a una probabilidad anual de no
excedencia muy alta, del orden del 99,8%, lo que equivale a periodos de retorno de 500 afios.

Los coeficientes de seguridad de tipo general que se recomiendan en esta ROM para calculos de Nivel | estan
definidos tomando en consideracion los valores representativos de las acciones que se sefialan en este aparta-

(I) Para la verificacion de modos de fallo estructurales mediante calculos de Nivel |, las acciones causadas por el terreno pueden tener otro
tipo de consideraciones.
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do. Si en alguna aplicacién concreta resultara que los valores nominales o caracteristicos de las acciones hubie-
ran sido determinados con criterios claramente diferentes, deberan introducirse las modificaciones necesarias
para obtener valores que obedezcan a criterios similares a los indicados o bien recurrir a un estudio de los coe-
ficientes de ponderacidn de las acciones y del coeficiente de seguridad adecuado a cada caso.

Comentario: El caso mencionado al final del parrafo precedente puede darse en aquellas obras en que por criterios
de optimizacion econémica, teniendo en cuenta el ISA correspondiente, no pueden admitirse probabili-
dades de ocurrencia de los modos de fallo geotécnicos similares a las recogidas con cardcter general en
esta ROM. En estos casos, los modos de fallo geotécnicos se considerardn como modos de fallo princi-
pales. Algunos de ellos serdn estadisticamente dependientes entre si, al ser debidos a la misma causa y
ser formas diferentes de aproximarse a un unico fallo (rotura del terreno). La probabilidad de fallo admi-
sible de la obra y de cada uno de los modos de fallo geotécnicos deben definirse de forma adecuada a
cada caso y no de la forma general que se hace para otro tipo de obras. Como consecuencia, el valor
representativo de la accion y los coeficientes parciales correspondientes deben ser especificos de cada
proyecto. En esta ROM se destacan las tipologias de obras maritimas y portuarias en las que esta defi-
nicion de la accién debe ser especifica, asi como los coeficientes de seguridad minimos asociados.

3.3.5.4 Definicién de las combinaciones de acciones y demds factores de proyecto

La participacién en la ecuacion de verificacion de los diferentes factores de proyecto y sus respectivos valo-
res se establecerd para ciertas combinaciones que se concretan para tener en cuenta tanto su simultaneidad
como su compatibilidad. Los criterios o procedimientos de combinacién quedan reflejados en la ROM 0.0. Con
estos criterios se deben definir los detalles de célculo que corresponden a cada obra maritima y portuaria.

Los documentos ROM definiran, para cada tipo de obra concreta, cudles son las combinaciones de acciones que
deben utilizarse para la verificacion de la fiabilidad, funcionalidad y operatividad de las obras maritimas y portuarias.
Lo que se sefiala a continuacion es Unicamente aplicable al estudio de los modos de fallo geotécnicos y siempre que
en alglin otro documento ROM mas especifico no se haya establecido el criterio de combinacién correspondiente.

En las Gltimas décadas se ha venido produciendo una aproximacién en los métodos de Nivel | entre el campo
geotécnico y el estructural, de manera que hoy se considera conveniente modificar lo que se decia por la ROM
0.5-94 en lo que respecta a la forma de obtener los efectos de las acciones en la ecuacién de verificacion para
calcular el coeficiente de seguridad (o el margen de seguridad) correspondiente.

FReNTE A Estapos LimiTe ULTiMos (ELU)

Para verificar la seguridad frente a Estados Limite Ultimos, en el campo estructural basta con considerar los
siguientes tres tipos de combinaciones de acciones:

[]  Combinaciones fundamentales o caracteristicas para estados o situaciones de proyecto persistentes o
transitorias.

[]  Combinaciones accidentales para estados o situaciones de proyecto excepcionales.
[] Combinaciones sismicas para estados o situaciones de proyecto excepcionales con sismo.

En el campo geotécnico y debido al peso de la practica pasada del clculo con tensiones admisibles, se utili-
za también la siguiente combinacién de acciones:

[]  Combinacién cuasi-permanente.

En esta nueva version de la ROM 0.5 se recomienda mantener estas ideas, aunque después se maticen algu-
nos detalles. Como consecuencia, para la verificacion de los modos de fallo geotécnicos adscritos a estados limi-

Capitulo IlI: Criterios Geotécnicos ¢ 743



Recomendaciones Geotécnicas para Obras Maritimas y Portuarias

te Ultimos se considera conveniente considerar, ademas de los tipos de combinacién correspondientes a los cal-
culos estructurales, una combinacién adicional, denominada cuasi-permanente y que en el dominio estructural
Unicamente se utiliza para comprobar Estados Limite de Servicio.

El motivo de mantener esta combinacién estriba fundamentalmente en conservar un rasgo del anterior cal-
culo geotécnico en el que se obligaba, con un coeficiente de seguridad amplio, a que la situacién de rotura estu-
viese “suficientemente lejos” de la situacion media de mayor duraciéon (combinacion cuasi-permanente).

Por tanto, en los calculos de Nivel |, la comprobacién de los modos de fallo geotécnicos adscritos a un Esta-
do Limite Ultimo debe realizarse para las siguientes combinaciones de acciones, sin perjuicio que la ROM corres-
pondiente a cada tipo de obra indique un criterio diferente:

Combinacién cuasi-permanente

Esta combinacion esta formada por todas las acciones permanentes que acttian sobre la obra y el terre-
no, y los valores cuasi-permanentes de las cargas variables simultaneas y compatibles, que se obtienen
multiplicando los valores nominales o caracteristicos de las mismas por un factor de compatibilidad W¥,.
Simbolicamente, esta combinacidn se puede representar por la férmula siguiente:

G+Z Yy Q paraientre | yn

donde:

G = acciones permanentes.

Q; = acciones variables de actuacion simultinea.

W,; = coeficiente de compatibilidad cuasi-permanente.

En términos generales, esta combinacién intenta representar el valor medio de las acciones durante el
intervalo de tiempo asociado al estado o situacién de proyecto considerado.

Combinaciones fundamentales o caracteristicas

Esta combinacién toma en consideraciéon la actuacién simultdnea de varias acciones variables con valo-
res compatibles en la ocurrencia del modo de fallo. De esa forma, la accién variable principal o predo-
minante en la ocurrencia del modo de fallo y sus acciones directamente dependientes de la misma inter-
vienen con su valor caracteristico; y el resto de acciones variables simultdneas y compatibles con sus
valores de combinacién fundamentales, que se obtienen multiplicando los valores nominales o caracte-
risticos de las mismas por un factor de compatibilidad {Jy. Simbdlicamente, esta combinacién se puede
representar por la formula siguiente:

yg-G+yq‘| - Q, +ZlJJO'i-yq'i-Qi paraientre 2yn

donde:

G = acciones permanentes.

Q, = accidn variable principal o predominante en la ocurrencia del modo de fallo y acciones varia-
bles de actuaciéon simultinea directamente dependientes de la predominante.

Q, = otras acciones variables de actuacion simultanea compatibles con la predominante e indepen-
dientes estadisticamente de la misma.

Yo, = coeficiente de compatibilidad fundamental o caracteristico.

YpYq = coeficientes de ponderacion parciales.

De todas las combinaciones fundamentales o caracteristicas, es decir, para cada accion variable que puede
tomar el caracter de predominante, el ingeniero podra eliminar aquéllas que, justificadamente, provoquen en
el terreno solicitaciones menos peligrosas que otras combinaciones incluidas en su consideracion.
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3. Combinaciones accidentales

Lo

(%]

Cuando en la verificacién del modo de fallo se considere la actuacién de una accién extraordinaria, sea
o no accidental, con una probabilidad de presentacién muy baja durante el intervalo considerado y, a la
vez, con un periodo de actuacién corto, el valor de compatibilidad de las acciones variables que actian
de forma simultanea debe ser claramente menor.

Para cada accién excepcional que pueda presentarse, existira una combinacién accidental que puede for-
mularse en los términos siguientes:

G+A+ - Q +Z ¢y Q paraientre 2yn

donde:

G = acciones permanentes.

A = accién extraordinaria.

Q, = accidn variable principal o predominante en la ocurrencia del modo de fallo y acciones varia-
bles de actuaciéon simultinea directamente dependientes de la predominante.

Q, = otras acciones variables de actuacion simultanea compatibles con la predominante e indepen-
dientes estadisticamente de la misma.

Y, = coeficiente de compatibilidad frecuente.

Y,; = coeficientes de compatibilidad cuasi-permanente.

No se considerara la actuacién de acciones excepcionales y, por tanto, las combinaciones accidentales
en estados o situaciones de corta duracién, asi como en obras provisionales, siempre que su vida util sea
inferior a un afio.

Combinaciones sismicas

Cuando en la verificacidon de un modo de fallo se considere la actuacién de la accién sismica, con una
probabilidad de presentacién muy baja y con un periodo de actuacién muy corto respecto a la duracién
del estado o situacién de proyecto considerada, el valor de compatibilidad de las acciones variables que
actian de forma simultinea debe ser claramente menor, no debiéndose diferenciar el valor de compati-
bilidad de la accién variable principal predominante del resto de acciones variables. Simbolicamente esta
combinacién se puede representar por la férmula siguiente:

G+S+2Z U Q paraientre | yn

donde:

G = acciones permanentes.

S = accién sismica.

Q, = acciones variables de actuacion simultinea.

W,; = coeficiente de compatibilidad cuasi-permanente.

En términos generales, esta combinacién intenta tomar en consideracién que el valor de compatibi-
lidad de las acciones variables a considerar cuando actla el sismo es aproximadamente el valor
medio de las acciones durante el intervalo de tiempo asociado al estado o situacién de proyecto con-
siderado.

coeficientes de compatibilidad tienen el siguiente significado:
PoQ: Valor de combinacion fundamental de la accién o valor de compatibilidad de una accién variable

cuando actla de forma simultanea con otra accién variable predominante en la ocurrencia del modo de
fallo e independiente estadisticamente de la misma. Se determina de tal forma que la probabilidad de que
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los valores del efecto de la accion combinada con la predominante sean excedidos es aproximadamen-
te similar a la probabilidad de que el efecto de la accién predominante sea excedido. En el caso de dos
acciones incompatibles el valor de |, es igual a 0,00. En el caso de dos acciones completamente depen-
dientes el valor de ), es 1,00.

L]y, Q: Valor de combinacién frecuente de la accidn. Este valor no es excedido durante un periodo de
tiempo grande respecto a la duracién del estado o situacién de proyecto considerado.

Comentario: Cuando se disponga de base estadistica suficiente, puede adoptarse como valor de combinacién
frecuente de una accién variable de origen climdtico el asociado a una probabilidad de no exce-
dencia del 85%, tomada del régimen medio que le corresponda.

L] y,Q: Valor de combinaciéon cuasi-permanente de la accién. Este valor es excedido durante un periodo
de tiempo grande respecto a la duracién del estado o situacion de proyecto considerado. Cuando se dis-
ponga de base estadistica suficiente, puede adoptarse como valor de combinacién cuasi-permanente de
una accion variable el asociado a una probabilidad de no excedencia del 50% tomada del régimen medio
que le corresponda. Este valor representa el valor medio de la accién durante el intervalo de tiempo
asociado al estado o situacién de proyecto considerado.

Por tanto, con esa definicidn, los valores de los coeficientes ) dependen del agente que causa la accién varia-

ble considerada y deben buscarse en los correspondientes cédigos de acciones o en las ROM de la Serie 0.
A falta de otros datos, simplificadamente pueden tomarse los definidos en la ROM 0.0.

FRENTE A EsTADOS LiMITE DE SERvICIO (ELS)

En los célculos de Nivel |, para verificar los modos de fallo adscritos a Estados Limite de Servicio se utiliza-
ran las siguientes combinaciones de acciones:

L] Combinacion poco frecuente:

G+Q +Z Uy Q paraientre 2yn
[l Combinacion frecuente:

G+yYQ +Xy  Q paraientre 2yn
L} Combinacién cuasi-permanente:

G+2 Uy Q paraientre | yn

donde:

G = acciones permanentes.

Q, = accién principal o predominante en la ocurrencia del modo de fallo y acciones variables de
actuacién simultdnea directamente dependientes.

Q, = otras acciones variables de actuacion simultanea compatibles con la predominante e indepen-
dientes estadisticamente de la misma.

Wo; = coeficientes de compatibilidad fundamentales.

Y, = coeficiente de compatibilidad frecuente.

Y,; = coeficientes de compatibilidad cuasi-permanentes.

Los diferentes documentos ROM, asi como las normas, instrucciones y recomendaciones especificas que
sean de aplicacién, fijaran las condiciones de verificacion de cada modo de fallo adscrito a un Estado Limite de
Servicio, indicando el tipo de combinacion de acciones aplicable.
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En general, en los célculos de Nivel |, la combinacién de acciones cuasi-permanentes serd la utilizada para la
verificacién de asientos a largo plazo y para la comprobacién de otros modos de fallo geotécnicos adscritos a
Estados Limite de Servicio.

3.3.5.5 Consideracién de Estados o situaciones de corta duracién

Tal como se ha mencionado en los apartados precedentes, los valores de céalculo de las acciones variables y
accidentales son formalmente dependientes de la duracién de la situacién de proyecto considerada. En el caso
del proyecto geotécnico existe una situacion especifica relativa a la consolidacién del terreno que conviene con-
siderar de forma explicita.

La aplicacion de cargas y, en general, cualquier solicitaciéon que actie sobre un terreno saturado produce cier-
tas variaciones en la presién intersticial. En algunas ocasiones, que se detallaran a lo largo de esta ROM, es reco-
mendable suponer que el terreno no drena y que, durante un cierto plazo, se mantiene constante la presién
intersticial generada por los diversos agentes considerados.

El plazo correspondiente a estas situaciones “sin drenaje” debe ser estimado por el ingeniero y, ademas si
fuese preciso, también los valores representativos de las acciones correspondientes a la duracién estimada del
plazo en el que no se produce consolidacién apreciable.

Normalmente la duracién de esta situacion es corta cuando se compara con la vida til de la obra y, en con-
secuencia, a efectos de definir el estado o situacion de proyecto en el que verificar los distintos modos de fallo,
puede considerarse como una situacién transitoria.

Pueden existir también situaciones de corto plazo reales que se producen durante el proceso de construc-
cién, de manera temporal, y que requieren también la adecuacién correspondiente de los valores de cdlculo de
las acciones.

Los valores nominales o caracteristicos de las acciones variables que puedan considerarse compatibles y
simultdneas en este tipo de situaciones habran de ser decididas por el ingeniero. Como norma general, cuando
no se quiera reducir la fiabilidad, deberan utilizarse valores de las acciones variables que tengan una probabilidad
de excedencia, durante el periodo que dura la situacién transitoria, del mismo porte que el valor de la probabi-
lidad de excedencia correspondiente a los valores adoptados en la vida util.

Comentario: La relacién entre la probabilidad de excedencia de una accién variable, n, durante una Fase de proyec-
to de duracién Ly su periodo de retorno, Ty, viene dada por la expresion:

g o
PaL = % T_RE

Como se ha adoptado como valor caracteristico de las acciones variables para Fase de Servicio el corres-
pondiente a un periodo de retorno de 50 afios, la probabilidad de excedencia de la accién oscila entre
0.63, para duraciones de la Fase de Servicio (vida dtil,V) de 50 afios y 0.26 para las de 15 afios. Por
lo tanto, el valor caracteristico de las acciones en situaciones transitorias de duracion L puede calcular-
se a partir de la anterior formulacion, asocidndolo al periodo de retorno que, para el tiempo que duren
tales situaciones, de lugar a una probabilidad de excedencia similar a las antes citadas para la Fase de
Servicio. En consecuencia, a efectos prdcticos podrd adoptarse como valor caracteristico de una accién
variable en fase transitoria el correspondiente a un periodo de retorno de un mismo orden de magni-
tud que el de la duracion de dicha fase, comprendido entre un maximo asintético de Tg=50L/V (para
las situaciones transitorias mds prolongadas posibles en relacién con la Fase de Servicio) y el doble de
dicho ratio (para los casos de transitoriedad menos prolongada) con un valor minimo de 2 afios.

Por otro lado, el caricter de la obra, en alguna de estas Fases transitorias, puede ser diferente del caracter gene-
ral y, en consecuencia, puede ser conveniente un estudio especifico de la fiabilidad exigible en esas circunstancias.
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Para verificar la seguridad frente a Estados Limite Ultimos se adoptara la combinacion fundamental de accio-
nes. En general, no se considera necesario suponer la actuacién de acciones excepcionales o accidentales duran-
te estados o situaciones de corto plazo.

3.3.6 Coeficientes de ponderacion parciales de las acciones

Para verificar modos de fallo correspondientes a Estados Limite Ultimos mediante los célculos de Nivel |
establecidos en esta ROM, se introducen en las acciones, al combinarlas, coeficientes de ponderacion parciales
en la forma que se indica en 3.3.5.4.

Tal como se sefala en ese apartado, los coeficientes de ponderacién de las acciones sélo se consideraran en
las combinaciones fundamentales o caracteristicas. En las combinaciones cuasi-permanentes, las accidentales y las
sismicas no se consideran coeficientes de ponderacién de las acciones.

La mayoracién de acciones para el caso de combinaciones fundamentales se realizara con coeficientes dis-
tintos segun el tipo de agente causante de la accién, de su clasificacion temporal (permanente o variable), de su
sentido de participacion en la ocurrencia del modo (favorable o desfavorable), asi como del tipo de modo de fallo
considerado.

En la Tabla 3.3.2. se indican los coeficientes de ponderacion parciales de las acciones recomendados en esta
ROM para la verificacion de modos de fallo adscritos a Estados Limite Ultimos.

Coeficientes de ponderacion parciales* de las acciones para la verificacion de modos de fallo adscritos
a Estados Limite Ultimos (ELU). Combinaciones fundamentales.

Tipo de modo de fallo

GEO
Permanente
Desfavorable Ye 1,10 1,35 1,00 1,00 1,35
Favorable 0,90 1,00 1,00 0,90 0,90
Variable
Desfavorable A 1,50 1,50 1,30 1,50 1,50
Favorable 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00

(*) Estos coeficientes no son de aplicacion en aquellas obras en que por criterios de optimizacién econdémica no puedan admitirse probabilidades de ocu-
rrencia de los modos de fallo geotécnicos similares a las consideradas con caracter general en esta ROM (p.e. en los diques de abrigo). Ver comentario del
apartado 3.3.5.3

3.3.7 Coeficientes de minoracion parciales de las resistencias del terreno

Aunque las versiones actuales de algunas normativas y de varios trabajos de investigacion en el campo
de la geotecnia apuntan como procedimiento de futuro el célculo sistematico con parametros resistentes del
terreno minorados, en esta ROM se adopta el criterio de no minorarlos por una cuestion de prudencia, al
considerar que en la actualidad todavia no hay experiencia acumulada suficiente sobre los resultados a los
que conduce dicha minoraciéon y su influencia en la definicién de los coeficientes o margenes de seguridad
minimos exigidos para la verificacion de los distintos modos de fallos geotécnicos. Por tanto en esta Reco-
mendacién no se utilizan coeficientes de minoracién parciales en las resistencias del terreno (Ver justifica-
cion en el apartado 1.4).

Sin embargo, siempre es posible, con cierto rigor, minorar la resistencia final o, lo que es equivalente, exigir

un coeficiente de seguridad minimo adecuado cuando se compare el efecto de las acciones con la resistencia del
terreno.
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3.3.8 Coeficientes de seguridad

En general, en esta Recomendacion la ecuacién de verificacién de la seguridad de una obra o tramo de la
misma ante un modo de fallo geotécnico se formula en términos de coeficiente de seguridad, considerando accio-
nes mayoradas y resistencias no minoradas:

F=R/Eq>F,
especificindose en cada circunstancia el coeficiente de seguridad minimo, F,,, que debe alcanzarse.

La seguridad queda verificada cuando el coeficiente de seguridad calculado supera el umbral F, que se defi-
ne especificamente para cada modo de fallo analizado. A su vez, para cada modo de fallo analizado este coefi-
ciente de seguridad depende adicionalmente del caracter de la obra, del tipo de estado o situacion de proyecto
atendiendo a su duracién y del tipo de combinacién de acciones considerados.

3.3.8.1 Coeficientes de seguridad minimos

En general, en esta Recomendacién para la verificacién de cada modo de fallo geotécnico concreto se defi-
nira especificamente la ecuacién de verificacion correspondiente asi como tres coeficientes de seguridad global
claramente diferentes asociados a la misma, dependiendo del tipo de estado o situacién de proyecto y del tipo
de combinacién de acciones consideradas, segun se indica en la Tabla 3.3.3.

Coeficientes de seguridad minimos recomendados para Ia verificacion de modos de fallos geotécnicos
adscritos a Estados Limite Ultimos. 5 < ISA < 18.

Situacion de Proyecto Combinacion de acciones Coeficiente de seguridad exigible, F
Persistente Cuasi-permanente F
Fundamental Fy
Transitoria (incluyendo situaciones Cuasi-permanente FioF
geotécnicas de corto plazo) Fundamental F2 o F3 (ver texto)
Excepcional Accidental sin sismo F3
Sismica Fs

En un estado o situacién persistente y para la combinacién cuasi-permanente, el coeficiente de seguridad debe
ser alto para alejar la rotura y procurar que el cimiento de la obra funcione en régimen elastico normalmente.

Para estos mismos estados o situaciones pero para las combinaciones fundamentales, cuando ya acttian
acciones variables con valores altos (mayorados), I6gicamente el coeficiente de seguridad adoptado debe ser
menor (F, < F)).

Para situaciones excepcionales es practica habitual considerar que la obra casi alcanza el fallo cuando actua
el valor nominal o caracteristico de la acciéon. Normalmente F3 tendra un valor préximo a la unidad. El valor reco-
mendado serd menor que los dos anteriores, F3 < F,.

Para las situaciones transitorias o de corta duracion definidas en 3.3.5.5 pueden utilizarse valores de F| y F,
iguales que para los estados o situaciones persistentes, considerando en la determinacién del valor de las accio-
nes la duraciéon de esa situacion. No obstante, si se llegaran a utilizar los mismos valores representativos de las
acciones que los que corresponden a situaciones persistentes, los coeficientes de seguridad pueden reducirse
algo, sustituyéndose el valor F| por el F,, para las combinaciones cuasi-permanentes, y el valor F, por el F3 para
las combinaciones fundamentales, para tener en cuenta este hecho.
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Los valores de estos coeficientes que se incluyen, con cardcter general y siempre que no se sefale otra cosa, en
esta ROM pueden considerarse asociados con probabilidades de ocurrencia del fallo muy bajas (del orden de 10-3)
durante la Fase de proyecto considerada, que son las asignadas en esta ROM a los fallos geotécnicos en obras de ISA
bajos (entre 5y 19). Esto permite que, adoptando en el clculo estos coeficientes de seguridad, los modos de fallo geo-
técnico podran, en muchos casos, no ser considerados como modos de fallo principales y, por tanto, despreciarse su
contribucién en el célculo de la probabilidad global de fallo de acuerdo con lo dispuesto en el apartado 3.2.1.

Cuando el coeficiente de seguridad de alguna aplicacién especifica de esta ROM esté asociado con otra pro-
babilidad de fallo se indicard expresamente el apartado correspondiente, asi como los criterios adoptados en ese
caso para la definicion de los factores de proyecto y, en particular, para la definicion de los valores caracteristi-
cos y de cdlculo de las acciones que intervienen en la ecuacion de verificacion.

3.3.8.2 Coeficientes de seguridad minimos asociados con otras probabilidades de fallo

A través de la aplicacién de métodos de calculo de Niveles Il y Il puede relacionarse el coeficiente de segu-
ridad minimo exigible para la verificacién de un modo de fallo con la probabilidad de ocurrencia del mismo.

Simplificadamente, para ciertos rangos del indice de fiabilidad y a igualdad de la duracién de la Fase de proyecto y
de otros factores de incertidumbre como la intensidad de la investigacion geotécnica, puede aceptarse como hipote-
sis una distribucion normal del logaritmo del coeficiente de seguridad. Esta hipétesis lleva a concluir que el coeficien-
te de seguridad minimo que debe exigirse para cualquier tipo de combinacién F; (i = 1,2,3), que aqui se denomina abre-
viadamente F, depende exponencialmente del indice de fiabilidad requerido y, en consecuencia, puede escribirse:

F=Fy-exp[{(B-Bo)]=1

donde:

Fo = coeficiente de seguridad asociado con un indice de fiabilidad 3,
F = coeficiente de seguridad asociado con un indice de fiabilidad (3.
{ = desviacion tipica de In

El uso de esta expresion debe limitarse a diferencias | 3 - By | < 0,7 pues su error crece con ese valor.

Sobre el valor de {, que depende, entre otros factores, del modo de fallo considerado, pueden verse deta-
lles en el apartado 3.3.10.

Comentario: A titulo orientativo puede usarse el siguiente valor:
{=0,I5F -010
donde F, es el coeficiente de seguridad minimo exigible en combinaciones cuasi-permanentes para el
modo de fallo en cuestion en obras de cardcter ISA bajo (5 a 19) y que puede consultarse en las tablas
correspondientes a lo largo del texto.
Por tanto, si los valores minimos exigibles de F quedan establecidos para una determinada fiabilidad pueden
calcularse, dentro de cierto margen, los correspondientes a cualquier otra fiabilidad o probabilidad, de fallo.

3.3.9 EIl calculo con modelos numéricos

En esta ROM se describen soluciones analiticas para la mayoria de los problemas que se plantean en la geo-
tecnia maritima y portuaria. Esto es posible gracias a ciertas simplificaciones.

Para cada soluciéon (o método de cdlculo) se define no sélo el procedimiento operativo sino también el valor
o los valores de los coeficientes de seguridad asociados al método.
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Existe hoy la posibilidad de utilizar modelos mateméticos mas complicados que los que aqui se exponen. Esta
préximo el dia en que tales modelos hagan olvidar las férmulas que con tanto esfuerzo prepararon los geotéc-
nicos que nos precedieron y que forman hoy el cuerpo de esta ROM. Es mas, practicamente todos los proyec-
tos actuales utilizan ya, en mayor o menor medida, modelos numéricos que sustituyen, a veces indebidamente, a
las formulas y métodos sencillos que aqui se plantean.

Es bueno que se usen modelos numéricos complejos. Aqui, en las paginas de esta ROM, se puede ver escri-
to que tales modelos se recomiendan para resolver situaciones de calculo que no pueden abordarse con preci-
sion de otra manera. Es bueno que, ademds, se utilicen modelos complejos, incluso en problemas sencillos, que
podrian abordarse sin su uso. De esta forma se gana en experiencia y se obtiene una mayor informacién respec-
to al problema objeto de estudio.

No existia, en la ROM 0.5-94, ninguna recomendacién especifica relativa a las precauciones necesarias para
utilizar modelos numéricos. Hoy, cuando el uso de estos nuevos métodos comienza a extenderse, conviene indi-
car unas instrucciones minimas.

PROGRAMAS DE CALCULO DE ESTABILIDAD DE TALUDES

Estos programas son, de entre los que se utilizan en geotecnia, los mejor desarrollados. Ya quedan lejos aque-
llas versiones que presentaban fallos de convergencia al resolver la ecuaciéon matematica basica de la estabilidad.

No existen problemas importantes cuando estos programas se usan para resolver problemas de equilibrio
global pero si que se plantean situaciones erréneas cuando se pretende aplicarlos a calcular situaciones de carga
de hundimiento. En este aspecto concreto el error de estos modelos numéricos puede ser excesivo. Pequefios
cambios en la linea de rotura que ha de tantearse y/o en las direcciones de los empujes entre rebanadas condu-
cen a resultados que pueden quedar del lado de la seguridad o de la inseguridad, sin que esto pueda saberse a
priori con algiin procedimiento discriminatorio sencillo. Incluso la eleccién del nimero de rebanadas, que el usua-
rio ha de elegir, puede modificar el resultado en sentido no predecible facilmente.

Ante este problema, se recomienda al ingeniero que haya de usar algiin programa comercial que, antes de
dar crédito a los coeficientes de seguridad que resultan del calculo, conozca bien el programa y que resuelva con
él casos simples de solucién bien conocida, como podria ser el que se indica en el croquis adjunto.

P, ?
| i
1 m

c =0
g = 35°

¥ = 10 kN/m°

Para este problema, cuya solucién es p,, = 226 kN/m?2 segln la fébrmula sencilla aproximada de esta ROM, se
deberia obtener un coeficiente de seguridad F = |. El ingeniero debe plantear este tipo de problemas previos
para obtener confianza (y trasmitirla) en estas aplicaciones.
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Los programas de célculo de estabilidad de taludes dan siempre como resultado el coeficiente de seguridad
al “deslizamiento del talud” que es el nimero por el que han de dividirse todos y cada uno de los pardmetros c y
tg @ que figuran en los datos de entrada para obtener el equilibrio estricto.

Para problemas de carga de hundimiento conviene, sin embargo, hacer otro tipo de calculo. Se debe aumen-
tar la carga que provoca el hundimiento de manera que sus dos componentes crezcan de manera homotética
hasta que resulte F = 1.

Cuando esto ha ocurrido (equilibrio estricto), el coeficiente de seguridad frente a hundimiento es el factor
por el que hubo que mayorar las cargas para conseguirlo.

El mecanismo del vuelco plastico, de igual forma, puede resolverse mediante el uso de programas de célcu-
lo de estabilidad de taludes. Basta con definir la geometria del problema y sus acciones y calcular el coeficiente
de seguridad correspondiente que da, para esa situacion, el programa de célculo. Después se ird aumentando pau-
latinamente la componente horizontal de la resultante de las acciones y aumentando en consonancia la excen-
tricidad (reduccién del ancho efectivo de la cimentacién) hasta alcanzar el equilibrio estricto (F = 1). El valor por
el que haya habido que multiplicar la componente horizontal de la resultante de las acciones es el coeficiente de
seguridad al vuelco plastico.

Como contraste, el ingeniero debe plantearse problemas sencillos como el del croquis adjunto para com-
probar que su solucién coincide o se aproxima a la que se conoce por otros procedimientos.

10 m |

R
iy
Il

H=1 MN/ml
D ——— —i
h=10 m
Terreno: ¢ = 0
@ = 35° _ V=2.5 MN/ml
Y = 10 kN/m®

Solucién analitica segun esta ROM: N, = 45,2 para @ = 35°
Coeficiente de seguridad al hundimiento

(via-Hm) (v-H)

F, =2y [N, w =28l
Coeficiente de seguridad al vuelco plastico
O O
O
H 2y [N, [a H

(para a = h)
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MODELOS NUMERICOS EN PRESIONES TOTALES

Los modelos numéricos de tipo general (problemas tension-deformacion) suelen plantear la mecanica (o la
dindmica) del problema mediante ecuaciones escritas en términos de presiones (o tensiones) totales. Esto es un
inconveniente grave que limita notablemente la aplicacién a problemas maritimos y portuarios en los que la pre-
sencia del agua no puede omitirse.

Existe una posibilidad, a pesar de ello, de resolver problemas en los que el agua esta en situacién hidrostati-
ca (quieta, sin movimiento) e incluso aquéllos en los que el agua esta en régimen estacionario, con una distribu-
cién espacial de presiones constante en el tiempo.

En esas condiciones (flujo estacionario) es posible fijar un plano arbitrario de referencia, normalmente el
plano de agua libre (nivel medio del mar) y suponer que el peso del terreno y de la estructura ubicados por deba-
jo de ese nivel es el peso sumergido, mientras que por encima es el peso aparente o el saturado (seglin corres-
ponda).

Las diferencias de presion de agua sobre ese nivel deben considerarse después, explicitamente, como accio-
nes. Este mismo procedimiento es el que se detalla con bastante extensién en el célculo de empuje sobre muros
que puede verse en el apartado 3.7 de esta ROM.

En la experiencia de la aplicacion de la ROM 0.5-94 durante esta Ultima década, los problemas mas impor-
tantes encontrados en los proyectos afectos a Puertos del Estado han radicado precisamente en la forma de apli-
car estos excesos de presion en los modelos numéricos formulados en presiones totales.

Con los modelos numéricos no es necesario recurrir a la metodologia de “modos de fallo” para analizar la
seguridad, pues es el propio modelo el que puede indicar cudl es el modo de fallo mas critico. El hecho de que
esto no sea necesario no quiere decir que no sea conveniente hacerlo.

Siempre que se utilice un método numérico complejo se debe procurar, mediante su uso y como a conti-
nuacion se dird, el célculo de los coeficientes de seguridad frente a los modos de fallo mas habituales que se men-
cionan en esta ROM. Ese célculo debe ser doble: siguiendo los procedimientos sencillos que se indican en la ROM,
por un lado, y utilizando el modelo numérico, por otro lado.

Para calcular con un modelo numérico el coeficiente de seguridad frente a hundimiento de cimentaciones
superficiales, es preciso suponer que la cimentacion queda reducida a su ancho efectivo B*. Esto es conservador,
pero es la practica habitual en la que se basan los coeficientes de seguridad que se recomiendan en esta ROM.
El calculo con elementos junta cimiento-estructura con resistencia limitada también puede realizarse, pero deben
tomarse precauciones especiales para confirmar que no se generan tracciones efectivas.

Para calcular con modelos numéricos el coeficiente de seguridad al vuelco plastico, se aumentara la compo-
nente horizontal de las acciones y se disminuira el ancho efectivo de forma compatible hasta que se alcance la
rotura.

El célculo con modelos numéricos del coeficiente de seguridad correspondiente a la estabilidad global es mas
simple, pues en general bastard con una reduccién simultdnea de c y tg ¢ en todos los materiales hasta que se
produzca la rotura. Algunos programas comerciales realizan esta operacién de manera automatica.

Con los modelos numéricos es posible definir, por lo tanto, en los problemas de cimentaciones superfi-
ciales, los cuatro coeficientes de seguridad basicos: el equilibrio global, el hundimiento, el vuelco plastico v,
aunque no se haya descrito en estos parrafos porque es obvio, también el deslizamiento segtn el plano de
apoyo.

El ingeniero debe comprobar que su programa es adecuado para este tipo de problemas resolviendo previa-

mente problemas sencillos similares que tengan una solucién conocida. Por ejemplo los planteados en el punto
anterior.
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El modelo de comportamiento del suelo, en cuanto a rotura, puede ser el que el ingeniero vea mas conve-
niente aunque, dada la amplia experiencia que se tiene con el modelo de Mohr-Coulomb, no conviene omitir esta
opcioén en los calculos que se puedan realizar.

En las obras portuarias existen suelos blandos que dan lugar a asientos (movimientos) importantes. Cuando
el modelo considera los cambios geométricos para actualizar las coordenadas de los puntos que definen la malla
suelen producirse problemas locales de convergencia; los métodos actuales de segundo orden (grandes defor-
maciones) no estidn aun suficientemente bien desarrollados y, en consecuencia, se recomienda no usarlos para
simular Estados Limite Ultimos salvo que se tenga una buena experiencia en ello.

La formulacion de la plasticidad con el modelo de Mohr-Coulomb exige la definiciéon de un dngulo de dila-
tancia W, que suele ser claramente menor que el angulo @ de rozamiento interno.

Para aquellos casos en los que no se tenga informacion se recomienda suponer W = 0.

La respuesta de varios programas comerciales a un aumento del dngulo de dilatancia es diferente y por eso
el ingeniero debe contrastar este aspecto, pues la hipotesis anterior (W = 0) puede conducir a resultados inne-
cesariamente situados del lado de la seguridad.

Los modelos numéricos complejos no resuelven ain bien las situaciones de rotura. Desde que en los afios
60 se formulara el primer método de elementos finitos aplicado a la ingenieria civil (precisamente para resolver
un problema geotécnico) no se ha encontrado una formulacion adecuada para simular bien la rotura. Los méto-
dos de equilibrio limite (programas de estabilidad de taludes) parecen dar aiin hoy soluciones mas fiables que los
modelos complejos tensién-deformacion.

MODELOS NUMERICOS EN PRESIONES EFECTIVAS

No cabe duda respecto al futuro del célculo geotécnico; los modelos numéricos habran de resolver el pro-
blema acoplado flujo-deformacion. Esto requerira formular los problemas geomecanicos en términos de presio-
nes efectivas. La presion del agua intersticial aparecera como variable dominante en muchos problemas mariti-
mos y portuarios, particularmente en aquéllos en que el oleaje y otras oscilaciones del mar sean el agente
predominante en el modo de fallo.

El proceso de flujo es complejo pues en él conviven dos mecanismos principales: la generacién de presiones de
agua debida a los cambios volumétricos del suelo y de la propia agua,y la disipacion de presiones (o atenuacion) debi-
da al movimiento del agua dentro del suelo desde las zonas de mayor potencial a las zonas de menor potencial.

Los modelos numéricos en presiones efectivas quedan hoy lejos de estar contrastados con la realidad, al
menos de forma amplia y general. Por eso su utilizacion debe realizarse con un apoyo razonable en calculos des-
acoplados (tensiones totales).

PROBLEMAS DINAMICOS

Al afiadir la inercia y el amortiguamiento en los problemas estéticos, el problema se complica notablemen-
te. La informacion necesaria para resolver estos problemas numéricos es, en general, de manipulacién matema-
tica dificil. Ver apartado 3.10.

En estos casos es conveniente utilizar modelos en presiones totales para centrar el problema, resolver de
forma aproximada el efecto del agua en los parametros de resistencia y deformacion y repetirlos, de manera ite-

rativa, hasta encontrar una solucién compatible con la informacién disponible.

Aunque los modelos numéricos complejos puedan ser el futuro del calculo geotécnico en obras maritimas y
portuarias, hoy aln es recomendable utilizar, dentro de las opciones posibles, los menos complejos y operarlos
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con parametros convenientes, que deben decidirse en funcién del propio resultado, lo que requerira calculos ite-
rativos, adecuadamente dirigidos.

Si un problema geotécnico no tiene solucién precisa con alguno de los procedimientos indicados en esta
ROM, que pueden abordarse con hojas de calculo o con programas de ordenador sencillos, es que no exis-
te posibilidad de precisar mucho mas la solucién. El ingeniero no debe buscarla utilizando métodos mas
complicados, sino mejorando los datos de partida y el entendimiento necesario del problema para poder
simplificarlo.

3.3.10 La fiabilidad en geotecnia

El coeficiente de seguridad, F, frente a un modo de fallo geotécnico calculado tal como se indica en esta
ROM es un buen indice de la seguridad de la obra. Ha sido dicho por geotécnicos de gran prestigio algo que
podria considerarse contrario a lo anterior, que un coeficiente de seguridad, por si mismo, no es representati-
vo de la seguridad si no lleva asociada una cierta medida de la incertidumbre de los factores de proyecto que
han intervenido en su determinacién. Ambas afirmaciones son ciertas, pues el coeficiente de seguridad que se
calcula de acuerdo con lo establecido en la ROM 0.5 lleva implicito un cierto control del posible desconoci-
miento del terreno y de las acciones. La ROM 0.5 intenta que la incertidumbre en los pardmetros geotécnicos,
en la geometria de calculo (incluida la representacion del propio terreno) y en las acciones quede acotada y sea
adecuada a cada caso. Alla donde el terreno sea mas dificil de conocer habra que hacer reconocimientos mas
intensos, cuando las acciones variables (siempre mas imprecisas) estén presentes, su valor de célculo sea mas
alto, etc. Ademas, no todos los problemas geotécnicos abordados por la ROM 0.5 seran analizados con méto-
dos igualmente precisos y por eso los coeficientes de seguridad exigibles correspondientes tienen, en cierta
medida, una consideracién, aunque sea parcial o indirecta, de este hecho. Los valores umbrales minimos reco-
mendados para los coeficientes de seguridad son mas altos cuando el método de calculo es mas impreciso. Los
coeficientes de seguridad calculados con los métodos de Nivel | descritos en esta ROM son, en suma, una infor-
macién relevante relacionada con la seguridad de la obra.

A pesar de lo dicho, sigue siendo cierto que la incertidumbre que existe en el valor del coeficiente
de seguridad no queda reflejada de forma expresa en los resultados de los célculos que se realizan con
los procedimientos de Nivel | y, por eso, es conveniente que, en obras importantes con indices IRE o ISA
altos o muy altos, se deban aplicar ademas métodos de Niveles Il y lll, de acuerdo con lo dispuesto en la
ROM 0.0, lo que permite precisar en mayor medida la fiabilidad de la obra y, por tanto, su probabilidad
de fallo.

Sin perjuicio de lo anterior, en este apartado se introduce un método simplificado que permite al ingeniero
valorar la incertidumbre del coeficiente de seguridad obtenido con los procedimientos de Nivel | en cada caso
concreto Yy, consecuentemente, determinar de una forma mas precisa la probabilidad de fallo asociada al mismo.
Este procedimiento, que en el fondo responde a un andlisis de sensibilidad, se basa en la obtencién del coeficien-
te de variacién de F y se detalla a continuacion.

3.3.10.1 Fuentes de incertidumbre y su medida

No se pretende entrar en este texto de Recomendaciones geotécnicas a indagar en las causas de limita-
cién del conocimiento. Esa parcela de la gnoseologia debe quedar reservada a otros escritos. Haciéndolo uni-
camente de manera muy breve y sélo en lo que atafie a los problemas geotécnicos, las incertidumbres podrian
proceder de los datos geométricos, de las acciones y de los parametros geotécnicos. También existe cierta
incertidumbre asociada al método de cdlculo (o ecuacién de verificacién, como a veces se denomina a esta
herramienta matematica).

La forma mas sencilla de medir la incertidumbre de una cantidad x es su desviacion tipica 0. Cuando existe

una posibilidad de medir x, si los valores que se obtienen en N determinaciones son x,, x,...... Xp, se dice que
la desviacién tipica de x es:
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donde x,, es el valor medio de todas las determinaciones.

Matematicamente, cada factor de proyecto que intervenga en el célculo del coeficiente de seguridad F podria
representarse por dos valores. En los célculos clasicos (métodos de Nivel I) sélo se representan los datos por
un valor. Ahora, para calcular la fiabilidad se requiere, para cada factor, otro dato que seria la desviacion tipica
correspondiente.

Cuando se requiera calificar ain mejor la incertidumbre, serd preciso aportar mas informacion. No bastara
con indicar un valor representativo y la confianza que se tiene en él, dando una medida de su desviacion tipica,
sino también otros valores. Incluso podria ser necesario definir matematicamente una funciéon de densidad de
probabilidad del dato en cuestién. Pero este no es el caso que se quiere considerar en este apartado. En lo que
sigue y para cada dato relevante del problema se supone que, ademas de la definicion convencional que ha veni-
do haciéndose siempre y que debe seguir haciéndose, existe, como medida de su dispersién o incertidumbre, un
valor estimado de su desviacién tipica.

A veces el ingeniero no sabe como abordar el problema que implica la estimacién de la desviacion tipica. Si
no se indicase nada relativo a la forma de hacerlo, seria muy probable que diferentes ingenieros concluyeran con
valores de la desviacion tipica muy diferentes. Por eso conviene indicar unas ideas generales que sirvan para
orientar en ese proceso.

El valor de la desviacion tipica de un parametro geotécnico puede estimarse de tres formas complemen-
tarias: en base a la experiencia, a partir de resultados de ensayos y mediante la regla de las dos desviaciones
tipicas.

VALORES USUALES DE O, SEGUN LA EXPERIENCIA

Ingenieros geotécnicos de prestigio reconocido, conocedores no sélo de la geotecnia sino también de los
temas relacionados con los cdlculos de fiabilidad, han realizado ya muchas veces el ejercicio de estimar las des-
viaciones tipicas de los parametros geotécnicos mas comunes en diferentes lugares y han tenido a bien publicar-
lo @.En laTabla 2.14.1 de esta ROM se indican unos valores medios aproximados que, a juicio de la comisién de
redaccién de esta ROM, son razonables después de conocer los datos publicados por varios autores. Pero se
insta al ingeniero para que, en su caso, consulte fuentes bibliograficas adecuadas y actualizadas para obtener una
impresion mas completa del coeficiente de variacion correspondiente. En la tabla mencionada, asi como suele
hacerse en las publicaciones técnicas sobre este tema, se indica el “coeficiente de variacion”, v, que es el valor de
la desviacion tipica dividido por el valor medio.

OBTENCION DE LA DESVIACION TiPICA A PARTIR DE ENSAYOS

No cabe duda de que, desde el punto de vista tedrico, la mejor forma de obtener la desviacion tipica es dis-
poner de un buen banco de datos estadisticos que permita determinarla directamente. Pero existen algunos argu-
mentos practicos que restan valor a este procedimiento.

(2) Véase por ejemplo J. M. Duncan (2000). “Factors of safety and reliability in geotechnical engineering”, ASCE. Journal of Geotechnical and
Geoenvironmental Engineering.Vol. 4.
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Los ensayos que se analizan deben corresponder a un mismo tipo de terreno. No deben mezclarse datos de
ensayos correspondientes a terrenos diferentes. En este sentido, esta ROM indica ciertos criterios para identifi-
car dos zonas o dos estratos como terrenos diferentes. Esa separacién no es facil y desgraciadamente no es posi-
ble dar recomendaciones precisas sobre el procedimiento con el que deben hacerse estas distinciones.

Los ensayos indican la respuesta del terreno a una situacion similar a la que importa, pero ésta difiere de ella
en muchos aspectos, entre otros el tamano de la zona ensayada. No es posible saber de manera facil si las varia-
ciones de resultados que se obtienen en los ensayos se deben a aspectos relacionados con el terreno (variabili-
dad espacial) o con el propio ensayo.

Sin entrar en mas detalles, puede concluirse que no es recomendable utilizar como unica fuente de informa-
cion para obtener la desviacién tipica de un factor de proyecto los resultados de los estudios estadisticos de los
bancos de datos. Conviene ademas introducir, como siempre, cierto criterio adicional para determinar un valor
adecuado de o.

LA REGLA DE LAS DOS DESVIACIONES

Normalmente los ingenieros representan de forma grafica la informacién geotécnica. Suelen realizar diagra-
mas de resistencia, esquemas de variacion con la profundidad de los datos mas relevantes, etc. El objetivo de
esos graficos es tener una apreciacion visual de los resultados para juzgar respecto a su homogeneidad o su posi-
ble dispersion.

Es frecuente, incluso, dibujar bandas de confianza o lineas limite que engloban los posibles resultados. Este
proceso, aunque no esta normalizado, es practicado de forma casi universal y esta ROM recomienda que se siga
haciendo y que se complete el proceso para elegir no sélo el valor de cdlculo, como antes se hacia, sino también
para obtener una medida de la desviacién tipica.

La regla de las dos desviaciones, considerada y discutida por los investigadores del tema, indica que los datos
de una poblacién suelen fijarse entre unos limites que los geotécnicos, sin intentarlo, suelen situar a dos desvia-
ciones tipicas del valor medio. Si esto fuese cierto, se tendria:

siendo X4 ¥ Xmin l0s valores maximo y minimo que el ingeniero espera como rango de variacién del dato x.

Existe una débil pero significativa justificacion de la afirmacion precedente. Estadisticamente se puede demos-
trar que, en ciertas condiciones (distribucion normal de la variable en cuestién), el rango de variacién esperable
en los resultados obtenidos con unas treinta determinaciones de una variable aleatoria tiene una amplitud igual
a las dos desviaciones tipicas que se han indicado. Cuando el nimero de determinaciones es menor, unas diez,
ese rango es algo mas estrecho, del orden de vez y media la desviacién tipica o cada lado de la media. De esta
manera, puede decirse que lo que los ingenieros geotécnicos suelen hacer para fijar los valores extremos de sus
datos parece que coincide aproximadamente con lo indicado en la regla precedente.

Es siempre recomendable que el ingeniero tantee los tres procedimientos indicados para obtener el valor
de 0 que debe utilizar para cada factor que juegue un papel relevante en la determinacién del coeficiente de segu-
ridad. Después de esos tanteos deberd decidir con su criterio cudl es el que a su juicio mide mejor la incerti-
dumbre del factor en cuestion.

Por otro lado, el ingeniero geotécnico debe conocer también cudl es la incertidumbre de las acciones. No
existe problema conceptual con las acciones del propio peso del terreno, pues los pesos especificos suelen ser
parametros sobre los que los ingenieros geotécnicos pueden establecer criterios adecuados. El problema se pre-
senta cuando se trata de establecer una desviacién tipica asociada al valor nominal o caracteristico de una accién
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variable, ya sea procedente de la explotacion de la obra o de un agente climético. En esos casos el ingeniero geo-
técnico requerird cierta ayuda especifica, pues el problema es complicado y la aproximacién del valor de 0 que
él pueda obtener puede estar muy desviada de la realidad. Mds adelante se indican, no obstante, algunos valores
de 0 que podrian utilizarse si no se hubiese podido encontrar mejor informacion.

3.3.10.2 El célculo de referencia

La estimacién de la probabilidad de fallo seglin el procedimiento sencillo que se comenta aqui exige, como
paso previo, el cdlculo de los coeficientes de seguridad correspondientes con el método de Nivel | segin se reco-
mienda en esta ROM. Esos resultados seran la base del célculo posterior. El célculo de Nivel | se realizara siem-
pre y sera la referencia basica para cualquier estudio de sensibilidad posterior.

3.3.10.3 Estudios de sensibilidad individuales

Los ingenieros geotécnicos estan acostumbrados a realizar estudios de sensibilidad (a veces se denominan
estudios paramétricos) que consisten en repetir los célculos para obtener nuevos valores del coeficiente de segu-
ridad, cambiando de uno en uno los datos del problema y manteniendo el resto de los datos fijos.

El procedimiento de estimacion de la fiabilidad que se recomienda hacer en obras de gran importancia y que
se viene describiendo en este apartado, no es otra cosa que un estudio de sensibilidad ordenado.

Para medir la sensibilidad a un determinado factor de proyecto, conviene cambiar su valor de calculo, man-
teniendo los valores del resto de los factores fijos, y obtener otra vez el valor correspondiente de F. Es conve-
niente que la amplitud del cambio coincida con la desviacion tipica y se haga en el sentido desfavorable.

El valor del coeficiente de seguridad que se obtendra de ese nuevo calculo sera F~. Con estos dos datos, el
valor que ya existia de F y el nuevo valor, se define como indice de sensibilidad, v, al valor:

_F-F"
=

%

donde F* es una estimaciéon centrada de F

Comentario: Realmente el indice de sensibilidad de F al valor de cdlculo x de un determinado factor de proyecto seria
el definido por la siguiente expresion matemadtica:
o oF
v=2gF
F, ox

donde: 0 = desviacién tipica de x; F,, = valor medio de F

La expresion antes propuesta para evaluar V es una simplificacion que puede usarse por comodidad
de cdlculo.

Alternativamente, si se requiriese mayor precision, la sensibilidad podria determinarse con incrementos
y disminuciones mds pequefios del valor del factor de proyecto (+ o 0 con a < [) y después amplifi-
car el efecto adecuadamente (dividiendo la diferencia de valores de F por el factor a).

También seria posible e incluso recomendable, pues no se requiere gran esfuerzo adicional en estos cdl-
culos, redlizar, en lugar de uno, dos cdlculos de sensibilidad, cambiando el factor de proyecto en ambos
sentidos, el favorable y el desfavorable, para obtener F*y F~ y calcular:
F*—F~

2F

m

V=
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Debe ser el ingeniero quien, en cada caso, resuelva sobre la precision adecuada, consonante con la pre-
cisién de los datos y la importancia que debe dar a estos cdlculos de sensibilidad.

3.3.10.4 Composicion de las sensibilidades individuales
Realizados los célculos precedentes, el ingeniero debe combinar conjuntamente los resultados obtenidos.

Las sensibilidades individuales que habridn de combinarse se indican mas adelante, pues dependen del tipo de
combinacién de acciones correspondientes. En cualquier caso, una vez definidos los resultados parciales que han
de combinarse, la forma mas simple de hacerlo, para obtener el valor conjunto representativo de todas ellas y
cuyo uso se recomienda, es la dada por la expresioén:

Vg = (Z Vi2)|/2

Comentario: La expresién precedente no presupone ninguna estructura probabilistica en los datos correspondientes
y puede usarse en general. Cuando se supone que los términos en los que intervienen los factores de
proyecto para definir F tienen una distribucion lognormal, como sugieren algunos autores, puede ser mds
conveniente componer las sensibilidades mediante la regla siguiente:

In (1 +Vv2)=SIn(l +v?)

3.3.10.5 Valor centrado del coeficiente de seguridad

El valor del coeficiente de seguridad que se calculaba en la prictica de la geotecnia convencional, cuando no
se mayoraban las acciones y cuando no se minoraban las resistencias, es el que se suele denominar como valor
mas probable, F¥, en los textos que tratan el tema de la geotecnia probabilistica. Pero no debe pensarse que esta
asignacion es rigurosa, pues no existe aln rigor en estos temas.

Puede que, cuando el tema geotécnico probabilista alcance mayor desarrollo y mas consenso, se llegue a
depurar este aspecto y se pueda definir con mas precision cudl es el valor central de referencia que debe
usarse.

A falta de mejor criterio, los estudios de sensibilidad usaran un valor centrado, F¥, previamente estimado a
partir del cdlculo con el método de Nivel I.

El valor centrado, F*, del coeficiente de seguridad depende de la combinacion de acciones y se define mas
adelante en cada uno de los apartados que siguen.

3.3.10.6 Calculo para la combinacién cuasi-permanente

El célculo de Nivel | de una situacién cuasi-permanente para un determinado modo de fallo conduce al coe-
ficiente de seguridad F, que se debe obtener de la manera indicada en esta ROM 0.5. Ese valor se considera ade-
mds como valor centrado F = F*

En obras importantes, cuando sea recomendable realizar los estudios de sensibilidad ordenados que se indi-
can en esta apartado, se deben cambiar, uno a uno, los factores de proyecto mas relevantes. Normalmente serdn
los parametros geotécnicos que definan la resistencia y algunos otros relacionados con posibles subpresiones o
con algunas acciones.

Una vez calculadas las distintas sensibilidades, v;, y compuestas todas segln se indica en el apartado 3.3.10.4,

se obtendra el coeficiente de variacion de F y, con él, el indice de fiabilidad y la probabilidad de fallo correspon-
diente, segiin se indica en 3.3.10.9.
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3.3.10.7 Calculo para cada una de las combinaciones fundamentales

El calculo de Nivel |, que se habra realizado previamente, antes de comenzar los estudios de sensibilidad, ser-
vira como referencia basica para el estudio de la probabilidad de fallo correspondiente a cada una de las combi-
naciones de este tipo.

Por cada accién variable que se haya considerado como principal o dominante existira un valor calculado
para F. Para realizar los estudios de sensibilidad, se debe repetir el proceso aumentando en una desviacion tipica
el valor de la accién variable principal que define la combinaciéon en estudio. Cuando no se conozca la desviacion
tipica del valor de la acciéon se podra proceder como se indica a continuacién.

Para modos de fallo geotécnico, denominados tipo GEO, normalmente el coeficiente de mayoracién utili-
zado para realizar el calculo de Nivel | sera |,3. Ahora, para repetir el calculo se aumentara el coeficiente de
mayoracion al valor 1,5 y se obtendra un coeficiente de seguridad menor. La diferencia con el valor anterior
sera AF,.

Comentario: En las obras de ingenieria civil comunes, entre ellas las que caen dentro del dmbito de aplicacion de la
EHE, se suele utilizar el coeficiente de mayoracién de acciones variables y, = 1,5. Ese coeficiente de
mayoracién depende de la fiabilidad que se pretende alcanzar, que normalmente es 3 = 3,8, durante
la vida dtil. La fiabilidad parcial que se suele introducir, en las acciones, 3, es del orden del 70% de la
total que se pretende, esto es By = 2,7. Para introducir esa seguridad, el valor de la accién debe multi-
plicarse por el coeficiente parcial:

yq:I"',BA‘V

siendo v el coeficiente de variacién del valor de la accién. Al igualar este valor de Y, con el antes indica-
do (Y, = 1,5) se obtiene una estimacion aproximada del coeficiente de variacion de la accién, implicito
en este proceso. Ese coeficiente es del orden de v = 0,5/ 2,7[70,2.

Como lo que se pretende, segtin el método simplificado que se viene describiendo, es aumentar el
valor de la accion en una desviacién tipica, ese aumento quedaria conseguido cuando el coeficien-
te de mayoracién se aumenta en dos décimas; del valor 1,3 que sirvié como referencia bdsica para
el cdlculo de F se pasaria al valor 1,5 que se sugiere para calcular el coeficiente de sensibilidad
buscado.

El valor F, calculado con el procedimiento de Nivel | descrito en esta ROM, no es el valor centrado o mas
probable cuando se trata de combinaciones fundamentales, pues en su célculo se han considerado ya acciones
mayoradas. Para tener esto en cuenta se debe aumentar su valor hasta el valor F*, que seria un valor centrado
mas conveniente, siendo:

F*=F+ 1,5 |AF,|

donde |AF,| es el valor absoluto del cambio de F al aumentar la accion fundamental en una desviacién tipi-
ca, antes calculado.

Comentario: El coeficiente 1,5 que se utiliza en esta expresion seria la fiabilidad parcial que se introduce en las accio-
nes, al mayorarlas como se dice en esta ROM, y corresponde a la incertidumbre normal antes indicada
en el comentario precedente. En otros casos ha de utilizarse un coeficiente adecuado.

Con este primer paso se obtendria el coeficiente de sensibilidad de F al valor de calculo de la accién, que
seria el primero de los coeficientes de sensibilidad de los que hay que calcular. A ese coeficiente fundamental se
le denomina:

laF,

v, =—
FEI
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Después se calcularia la sensibilidad de F respecto a la variabilidad de los parametros geotécnicos de
interés que normalmente seran los correspondientes a la definicion de la resistencia y al peso. En estos cl-
culos de sensibilidad se variaran, de uno en uno, cada parametro de interés. En cada uno de ellos se segui-
ran manteniendo las acciones variables mayoradas con el coeficiente de mayoraciéon nominal (1,3 en los
casos normales considerados en esta ROM). Por cada factor, i, que se cambie se obtendra un cambio del
coeficiente de seguridad, AF;. Al dividir el valor de ese cambio de coeficiente por el valor F* del coeficien-
te de seguridad, ya conocido antes de hacer el cambio, se obtendra el valor de la sensibilidad correspon-
diente, v; =AF,/F*.

La sensibilidad a la accion y a los otros parametros debe combinarse de manera cuadritica (raiz cuadrada de
la suma de los cuadrados) para obtener la sensibilidad buscada, vg, que es el coeficiente de variacién de F cuan-
do actda la acciéon predominante considerada.

En Fig 3.3.2 se indica un diagrama esquematico de este proceso.

Todo el proceso debe repetirse para cada combinacion fundamental de acciones, cada una dominada
por un agente principal. Normalmente habrd pocos agentes dominantes que puedan resultar criticos y
deban considerarse en los célculos. Una seleccién previa de aquéllos que puedan serlo, ahorrarad tiempo
de andlisis.

3.3.10.8 Calculo en combinaciones accidentales o sismicas

Las combinaciones excepcionales, sean accidentales, sismicas o de otro tipo, habran sido analizadas y su segu-
ridad evaluada a través del coeficiente de seguridad F correspondiente.

Para estimar la probabilidad de fallo de la obra por causa de una de estas combinaciones de acciones se debe
proceder a un célculo de sensibilidad respecto al valor de la propia accién que caracteriza la situacién. Para ello
se hara crecer la accién correspondiente en un valor igual a la desviacioén tipica. El ingeniero debe investigar este
valor. Cuando no exista informacion especifica, se puede suponer que el valor de la desviacion tipica es igual al
13% del valor nominal de la accién extraordinaria.

Comentario: El valor nominal, Ay, de una accion excepcional suele estar asociado a una probabilidad de ocurrencia
baja durante la vida dtil de la obra. En su definicién existe ya cierta fiabilidad implicita de manera que
podria escribirse:

A=A+ By v

siendo [3, la fiabilidad parcial mencionada, v, el coeficiente de variacion correspondiente y A un cierto
valor centrado de la accion.

Esa fiabilidad parcial equivale, aproximadamente, a la que se introduce al mayorar las acciones varia-
bles en los cddigos estructurales (y; = 1,5). De esa manera se obtendria:

| + ﬁA 7 I,5
La incertidumbre en el valor de la accién excepcional se supone aqui, a falta de otros criterios, v, =

0,20 como en un caso tipico de incertidumbre en las acciones variables. Con estos supuestos, la desvia-
cién tipica de la accion excepcional resultaria ser:

v 0,2
O,=v,[A=—A A, =—Z[A,=0,13 A
A A I+ B, ¥, N L5 N N

que es el valor recomendado en este cdlculo de sensibilidad.
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Pasible ordenacion de los estiudios paramétricos (Calculos de sensibilidad)

UN MODO DE FALLO
UNA COMBINACION FUNDAMENTAL DE ACCIONES

GEOMETRIAY OTROS DATOS

ACCIONES PARAMETROS
VARIABLES GEOTECNICOS

Valores fijos

Valor de célculo - 4 Valores centrados
en Nivel | o ‘ usados en Nivel |

Valor centrado
+6—
desviacion tipica

Valor
centrado
(=3

Ampliacién de la accién
fundamental en una
desviacion tipica

{

N Por cada parametro
> - importante,
i=laN
Sensibilidad a la accién = AF,
a FD
Sensibilidad a parametro V. = ﬁ
1 FD
A
Sensibilidad conjunta V= (VZ + z V:2) 2 (suma extendida de i=1 a N

Aumentando en una desviacién tipica el valor de la accidén extrema se calculara el valor absoluto del cambio
de coeficiente AF, y, con él, el coeficiente de sensibilidad correspondiente a la accién:

_OF,
Fl:l

a

El valor centrado, F', del coeficiente de seguridad para este tipo de combinacidn serd el siguiente:
F*=F+ 2,7 |AF,|

donde |AF,| es el valor absoluto del cambio del coeficiente de seguridad que se obtiene al cambiar el valor de la
accion y F el valor del coeficiente de seguridad que se obtuvo antes de cambiarla.

El coeficiente 2,7 de la expresion anterior se basa en ciertos supuestos.Ver comentarios precedentes donde
Ba = 2,7. En otros supuestos, el ingeniero debe adecuar este coeficiente.

Después, modificando en una desviacion estandar, hacia el lado desfavorable (y también hacia el lado favora-
ble si se busca més precision), cada uno de los parametros del terreno (principalmente las resistencias) y otros
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posibles factores de interés, se obtendran valores de las respectivas modificaciones del coeficiente de seguridad,
AF;, que permitiran calcular los correspondientes coeficientes de sensibilidad individuales v;.

La composicion de sensibilidades se realizara como ya se ha indicado (apartado 3.3.10.7).

3.3.10.9 indice de confianza y probabilidad de fallo

Una vez calculado el valor aproximado de Vg y conocido el valor centrado, F¥, del coeficiente de seguridad, se
obtendra el indice de confianza 3 y la probabilidad de fallo correspondiente para la combinacion en consideracion.

Se denomina con el nombre de indice de fiabilidad, (3, frente a un modo de fallo y para un determinado tipo
de combinacién de acciones, al nimero de desviaciones estandar que es preciso mover el valor centrado, F*, para
que ocurra el fallo teérico (F = 1).

Para calcular el indice de fiabilidad es preciso suponer una cierta estructura para la distribucién probabilis-
. o , . . . . . .z T
tica de F. Aqui se recomienda hacer la hipétesis de distribucion lognormal. Con esto resulta que el indice de
fiabilidad, 3, estd dado por la expresién siguiente:

_InF"
Pt

siendo C la desviacién tipica de InF, que viene dada por la expresion:

{= In(|+v§)

y donde V¢ es el valor definido en los apartados precedentes.

Después de realizar el estudio de sensibilidad indicado para cada combinacién de acciones se debe elegir
como indice de confianza correspondiente al modo de fallo en cuestion el menor de los encontrados, ya sea en
la combinacién cuasi-permanente o en algunas de las combinaciones fundamentales o accidentales o sismicas.

La relacion que existe entre la probabilidad de fallo, p, y el indice de fiabilidad, 3, es biunivoca, puede expre-
sarse matematicamente por la expresion siguiente:

P=0(-Pp=1-0@)

siendo @ la funcion de probabilidad acumulada estandar normalizada.

La funcidon @ puede encontrarse en muchos textos y rutinas de calculo (el programa EXCEL la incluye). A
continuacion se indican algunos valores tipicos de esa funcién.

Algunos valores de 3y p
B P B P B P B P
0,0 0,5 2,0 2,3 x 102 3,0 1,3 x 103 0 0,5
0,5 0,3l 2,1 1,8 x 102 3,1 0,97 x 103 1,30 0,10
1,0 0,16 2,1 1,4 x 102 32 0,67 x 103 1,64 0,05
12 0,13 23 1,1 x 102 33 0,48 x 103 2,32 102
1,4 0,081 24 0,82 x 102 34 0,33 x 103 3,09 103
1,5 0,067 2,5 0,62 x 102 35 0,23 x 103 3,72 104
1,6 0,055 2,6 0,47 x 102 3,6 0,16 x 103 4,27 105
1,7 0,045 2,7 0,35 x 102 37 0,11 x 103 4,75 106
1,8 0,036 2,8 0,26 x 102 38 0,072 x 103 520 107
1,9 0,029 29 0,19 x 102 39 0,048 x 103 561 108
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3.3.10.10 Verificacién de la seguridad

Después de completar los célculos de la manera que se ha descrito se obtendran, ademas de los coeficien-
tes de seguridad F|, F, y F3, los datos afiadidos de las probabilidades de fallo correspondientes. A todos y cada
uno de los coeficientes de seguridad calculados mediante el método de Nivel | se le habra asociado ahora, al con-
cluir estos calculos simplificados de fiabilidad, un valor de la probabilidad de fallo.

En los casos mas generales y para obras de ISA bajos (entre 5 y 19) en las que los aumentos de fiabilidad aso-
ciadas a modos de fallo geotécnico no sean muy dificiles de conseguir o no estén alejados de los que resulten ade-
cuados desde el punto de vista econémico, se puede dar por verificada la seguridad frente a dichos modos de fallo
cuando los coeficientes F, F, y F3, obtenidos de acuerdo con los criterios fijados en esta ROM, sean mayores que
los umbrales minimos recomendados en la misma. Si las circunstancias son normales se cumplira, ademas, que las
probabilidades de fallo asociadas a dichos coeficientes de seguridad quedaran por debajo del valor de 1073, pudien-
do considerarse dichos fallos como fallos no principales y, por tanto, pudiendo despreciarse su contribucién para el
célculo de la probabilidad global de fallo de la obra, simplificindose enormemente los diagramas de fallo.

En caso de que alguna de las probabilidades de fallo fuese superior al maximo recomendable, el ingeniero
analizara la situacion y, bien aumentara la seguridad de la obra, o bien valorara los efectos que tiene en el calcu-
lo de la probabilidad global de fallo de la obra.

No se ve recomendable lo contrario: disminuir la seguridad de una obra sin cumplir los requisitos minimos en F,,
F, y F3 basandose en un célculo simplificado de la probabilidad de fallo como el que aqui se ha descrito. El célculo pro-
babilistico necesario para incumplir los umbrales de seguridad fijados en términos del célculo con procedimientos de
Nivel | deberia ser mas riguroso y mas detallado que el calculo simplificado que se describe en este apartado.

Lo sefialado en este apartado también sera valido para obras de ISA no significativo (<5) o altos (=20), con-
siderando en estos casos los coeficientes de seguridad minimos asociados con probabilidades de fallos ELU de
102y 10 respectivamente, obtenidos a partir de los coeficientes F, F, y F; definidos en esta ROM de acuerdo
con los criterios del apartado 3.3.8.2. Esos valores de las probabilidades de fallo se han considerado aqui con
cierto valor sélo como una referencia para ordenar los célculos. No debe pensarse que impliquen ninguna posi-
bilidad real de rotura de la obra.

Se advierte, en todo caso, que la tecnologia actual de los célculos probabilisticos de los temas tratados en
esta ROM no estd atin plenamente desarrolladas para los casos de baja probabilidad de fallo que se vienen con-
siderando, pues los resultados son excesivamente sensibles a las formas de las colas de las distribuciones esta-

disticas que se asignen a los factores de proyecto. Y esas formas no son hoy bien conocidas. El ingeniero debe-
ra tener esto en cuenta cuando verifique los distintos aspectos de la seguridad.

3.4 FILTRACIONES Y CONSOLIDACION
3.4.1 Problemas geotécnicos mas comunes

Los problemas geotécnicos mas comunes asociados con el movimiento del agua dentro del terreno (filtra-
cién) son:

[l Estudio de caudales de filtracion.

[1 Empuje del agua sobre estructuras.

[1 Estudio de rebajamiento del nivel freatico.

[]  Estudio de la seguridad frente al levantamiento de fondo.

L1 Estudio de la posible erosién interna.
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Dentro de estos temas se incluyen, también,
[]  Estudio de consolidaciéon de masas de suelo.
[] Generacién y disipacion de presiones intersticiales.

ya que, aunque sean problemas mixtos flujo-deformacién, estan controlados, fundamentalmente por la permea-
bilidad del terreno, aspecto éste primordial en los problemas que se consideran en este apartado.

Son de especial interés estos temas en el proyecto de diques secos, donde han de mantenerse achiques per-
manentes, y lo son también en el caso de los rellenos hidraulicos que se suelen realizar como trasdés de mue-
lles de gravedad.

Los problemas de levantamiento de fondo y arrastre son tipicos en las obras de achique que se suelen rea-
lizar, con cardcter transitorio, para la construccion en seco, bajo el nivel freatico.

Los principios bésicos que deben guiar el estudio de este tipo de situaciones son los que se exponen en los
apartados siguientes.

3.4.2 Dibujo de redes de filtracion
3.4.2.1 Terrenos homogéneos e isétropos. Problemas bidimensionales

Los problemas de filtracion en medios porosos e indeformables por el movimiento del agua (suelos o relle-
nos en condiciones drenadas), considerando régimen laminar, suelen resolverse admitiendo la ley de Darcy defi-
nida en el apartado 2.2.6 (permeabilidad). Un determinado problema queda resuelto tedricamente cuando se
conoce el potencial @, en cualquier punto del dominio de la filtracion. Se entiende por tal el valor dado por la
expresion:

u

p=—+*z
Yw
donde:
u = presion intersticial.
Yo = peso especifico del agua.
z = elevacion sobre un plano de referencia.

En los casos en que el terreno es homogéneo e isétropo y tanto el fluido como el terreno son incompresi-
bles, el planteamiento tedrico del problema conduce a la ecuacién de Laplace:

Ap=0

Las lineas que unen puntos de igual potencial son denominadas lineas equipotenciales y, en los medios is6-
tropos, cualquier linea que, en todo su trayecto, las corte ortogonalmente serd una linea de corriente. El conjun-
to de ambas familias, que se suele dibujar de manera que determinen entre ellas elementos de dimension simi-
lar en ambas direcciones, se conoce como red o malla de filtracién.

Existe un buen nimero de soluciones analiticas o semianaliticas de problemas de filtracién en medios homo-
géneos e isétropos, que pueden ayudar a la solucién de casos reales de geometria sencilla, en los que no seria

necesario dibujar redes de filtracion.

El dibujo exacto de redes de filtracion puede ser dificil y en problemas complejos es necesaria la ayuda de orde-
nador para dibujar una red precisa. Sin embargo, son muchos los problemas de filtracién que pueden y deben resol-
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verse con aproximaciones sencillas. Unicamente cuando el problema que se investiga sea realmente importante esta-
ran justificados, ademas, otros procedimientos mas detallados que los métodos simples aqui recomendados.

3.4.2.2 Terrenos anisétropos

En situaciones que impliquen una clara anisotropia de la permeabilidad el problema se puede resolver apli-
cando la transformacién de Samisée que puede verse en los libros dedicados al tema. Consiste, fundamentalmen-
te, en dibujar la red en otra geometria en la que las dimensiones horizontales (suponiendo que en esa direccién
ocurra la mayor permeabilidad, como suele suceder) se reducen en una proporcion igual a la raiz cuadrada del
cociente de permeabilidades (ky/k,)!’2. Una vez dibujada la red de filtracién cuadrada en esa figura més esbelta,
donde las alturas estdn mas acusadas (o las anchuras mas reducidas), se debe deshacer el cambio de escala para
obtener las lineas de flujo reales y las lineas equipotenciales, que formardn un sistema de cuadrilateros curvili-
neos no ortogonales y de distinta medida a lo largo de equipotenciales que a lo largo de lineas de corriente.

3.4.2.3 Terrenos heterogéneos

El caso mas frecuente es el de filtraciones en terrenos heterogéneos formados por estratos o zonas de dis-
tinta permeabilidad. En esos casos es posible realizar un dibujo aproximado de la red de filtracion. Es particular-
mente facil cuando la frontera que separa dos medios de distinta permeabilidad coincida con una linea de
corriente o con una linea equipotencial, ya que entonces se producen dos flujos paralelos independientes (pri-
mer caso) o un flujo en serie cuya solucion es inmediata, tal como se indica en la Fig. 3.4.1.

Los casos reales, particularmente aquéllos en los que existen materiales de permeabilidad muy diferente,
pueden aproximarse mediante composicion de flujos a través de cada uno de los materiales de distinta perme-
abilidad, bien sea mediante flujos independientes en paralelo, bien mediante flujos en serie.

Siempre es posible y recomendable intentar una solucién simple por este procedimiento procurando que las
simplificaciones realizadas conduzcan a una solucion conservadora. La Fig. 3.4.2 indica esquematicamente una solucién
simplificada para el caso tipico del estudio de la filtracion a través de la banqueta permeable de un muelle de gravedad.

3.4.2.4 Problemas tridimensionales

Cuando el caracter tridimensional sea muy marcado y la solucién bidimensional aplicada a distintas sec-
ciones planas de la obra sea, a juicio del ingeniero, poco adecuada, habra de recurrirse al estudio tridimensio-
nal de la red de filtracion que, en general, requerira la utilizacién de un ordenador y de un programa de flujo
adecuado.

Dado que el esfuerzo necesario para dibujar redes de filtracion plana es relativamente pequefio, cuando se
compara con los célculos tridimensionales, la realizaciéon de éstos no debe excluir que, al menos con caréacter
orientativo, se estudien algunas secciones planas que pueden servir para acotar la solucién del problema.
3.4.3 Caudales de filtracion
3.4.3.1 Problemas bidimensionales, isétropos y homogéneos

En los problemas de filtracion bidimensionales en suelos homogéneos e isétropos y cuando el agua se mueve
entre dos equipotenciales extremas (nivel fredtico en el trasdds y nivel fredtico en el intradds de un muro, por
ejemplo), el caudal de filtracion por unidad de longitud en el sentido perpendicular al plano de estudio se puede

expresar mediante:

Q=A@p-k-n
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Filtracion simple en medios heterogéneos

FLUJO EN PARALELO FLUJO EN SERIE
, Ad 5 & Ad b<¢,
d;: 442 <d, Ady TA¢2
B, Q, |PERMEABILIDAD k,, n,= B,/ L g n= %
B, %Qz PERMEABILIDAD k,, n,= B,/ L %

L

Q = A¢ (njk, + nk;)

k;n,- k,n. k.n k;n,
Q= A¢(k,ln’+li;) Ad, A¢(kn2+,2(2n) Ad, =A® (h,n, +kyny

Solucion simple. Filtracion bajo un muelle

Ley hidrostdtica
de referencia

Au =Yy, Ah,
% Au,=7,- Ah
Q= n-k-Au = k, Au
w w
Au, + Au, = Au = 7, -Ah
_ cm _ a2 CM d _ -
Para k=1 -—, k, =10 s o =0, , Ah=3m
Ah; = 28m Ahp = 02m Q = 02lsm
donde:
Ap = diferencia de potencial entre la entrada y la salida.
k = permeabilidad.
n =

numero adimensional que depende de la geometria del medio.

Habida cuenta de que la precisién con la que se conoce la permeabilidad suele ser escasa, es raro que
el calculo de un caudal, u otras variables asociadas a la filtracién, requiera grandes esfuerzos para deter-

[Tl

minar “n

Iu ”

El nimero adimensiona es el cociente entre el nimero total de “tubos de flujo”, N¢, y el nimero total
de saltos de potencial N,, en redes de filtracion cuadradas, esto es:

Como elemplo de cdlculo del numero adimensional “n” pueden verse los casos incluidos en las figuras de
este apartado n° 3.
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3.4.3.2 Terrenos anisétropos
En los problemas anisétropos el caudal de filtracion viene dado por la expresién:
Q=24 (ky - k)" n

Donde “n” es, como en los casos isotropos, el cociente entre el nimero de canales de flujo y el nimero de sal-
tos de potencial, en redes de filtracion dibujadas como se indica en 3.4.2.2, y donde:

Ag
kh Yy kv

diferencia de potencial entre la entrada y la salida.
permeabilidad en las dos direcciones principales de la anisotropia.

3.4.3.3 Terrenos heterogéneos

En caso de terrenos heterogéneos pero que tengan zonas homogéneas amplias se puede estimar el caudal
que atraviesa cada una de esas zonas aplicando las expresiones antes indicadas (3.4.3.1 6 3.4.3.2, segun se trata
de un medio isétropo o no). En esos casos la diferencia de potencial entre la entrada y la salida se entendera que
se refiere al principio y al final de la zona homogénea considerada, asi como los “tubos de flujo” y los saltos de
potencial serdn los que queden dentro de esa zona homogénea.

Un ejemplo de calculos de caudales en algunas situaciones heterogéneas pueden verse en las Figs. 3.4.1 y 3.4.2.

3.4.3.4 Problemas tridimensionales

En problemas tridimensionales el célculo es mas complejo, aunque la tipologia de la expresion que relaciona
al caudal total con la permeabilidad y el salto de potencial sigue siendo la misma.

En estos casos el nimero “n” tiene dimensiones de longitud y, en general, su determinacién requerira el uso
de ordenador o de soluciones analiticas publicadas.

En el Apéndice de la Parte 2 de esta ROM se incluyen las soluciones de algunos casos tridimensionales uti-
lizados en la interpretacidon de ensayos de permeabilidad “in situ” que también pueden ser Utiles en el estudio de
otros problemas de filtracién tridimensionales.

3.4.4 Empujes del agua intersticial sobre estructuras

Las estructuras que estén afectadas por la filtracién del agua estin sometidas, en sus paredes, a empujes de
valor diferente al hidrostatico (agua en reposo).

La determinacion de estos empujes requerira, en general, un dibujo previo de la red de filtracion. Normal-
mente los materiales estructurales son mucho menos permeables que el terreno y, por eso, en general, las redes
de filtracion correspondientes pueden dibujarse suponiendo que el contacto de la estructura y el terreno es un
borde impermeable del problema y que, por lo tanto, coincide con una linea de filtracion.

En aquellas ocasiones en que la estructura tenga una permeabilidad similar a la del terreno, la red de filtracién habria
de dibujarse considerando el problema de caracter heterogéneo e introduciendo la estructura como un material mas.

Una vez dibujada la red de filtracion, las presiones de agua en el contacto terreno-estructura (o empujes del
agua) son faciles de estimar, ya que:

U:((p-Z)yw

siendo “z” la elevacion del punto sobre el plano de referencia utilizado para definir al potencial @.
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Un ejemplo de estimacién de las leyes de empuje del agua sobre un cajéon de un muelle de gravedad es el
ilustrado en la Fig. 3.4.2. El de la Fig. 3.4.3 corresponde al empuje sobre las tablestacas de la entibacion de una
excavacién con achique.

La presidn del agua que se indica en esas figuras actuaria directamente sobre el paramento de contacto tie-
rras-estructura de contencién. En ocasiones es necesario calcular las presiones de agua en otros puntos. Ese es
el caso cuando se trata de calcular el empuje del agua en el contexto de los métodos descritos en los apartados
3.7.5 y 3.7.7 para calcular empujes activos y pasivos, respectivamente, sobre estructuras de contencién. En esos
casos es preciso conocer el estado de presiones intersticiales a lo largo de planos de referencia préximos a los
de deslizamiento de las cufias activas o pasivas.

Esas presiones de agua, que en general seran algo mayores que las del paramento del muro, se pueden cal-
cular facilmente una vez se conoce la red de filtracion.

3.4.4.1 Niveles de las aguas exteriores y de las lineas de saturacién en terrenos
naturales y rellenos

Los niveles de agua a considerar para la obtencién de los empujes de agua sobre las estructuras, que se pue-
den asimilar a efectos de respuesta de la obra y del terreno con un caracter estacionario, vendran determinados
por las oscilaciones de largo periodo de las aguas libres, la existencia de aportaciones subterraneas a través del
terreno, la tipologia estructural de la obra, la permeabilidad de cimientos, terrenos naturales, rellenos y obras vy,
en su caso, por el tipo y capacidad de los sistemas de drenaje y de otras formas de variacion artificial de niveles
previstos en el proyecto, asi como de las tolerancias admitidas para estos casos en los Pliegos de Prescripciones
Técnicas Particulares.

El ingeniero debera fijar los niveles de agua representativos, en cada situacion o estado de proyecto y para
cada tipo de combinacién de acciones considerado, siempre que sea posible, sobre base estadistica o experimen-
talmente sobre todo cuando existan importantes flujos de corrientes subterraneas terrestres, presion artesiana
o exposicién continuada a la accién del oleaje.

Solucion de una excavacion y un achigque con entibacion

ESQUEMA DE LA FILTRACION PRESIONES DE AGUA
- (D LEY HIDROSTATICA
; — . DE REFERENCIA
i h
LIMOSAS: - g 0 A
S . o [ . Lon A S0 o0 . A \‘ yw (h‘+t) AuZ Au,
ROCA  k, : LA t| ! '

NIVEL DE LAS AGUAS LIBRES EXTERIORES

Los niveles altos y bajos de las aguas exteriores en las areas litorales, que se pueden considerar a efectos de
la respuesta de la obra que tienen un caracter estacionario, son debidos fundamentalmente a la combinacién de
mareas astronémicas, mareas meteoroldgicas, seiches (ondas largas), resacas costeras (wave-setup) y régimen
hidraulico de las corrientes fluviales en rias, estuarios, desembocaduras y puertos fluviales.
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En aquellos casos en los que no se considere el nivel de agua conjuntamente con otras acciones climaticas
(oleaje, corrientes, viento,...) formando un grupo de acciones variables dependientes, ni se considere el nivel de
las aguas como accién accidental, se tomardn como niveles de las aguas exteriores los valores representativos de
la Tabla 3.3.1 en funcién del tipo de combinacién de acciones considerado. La concrecién de esos niveles repre-
sentativos en las distintas dreas portuarias espafiolas se incluye en la ROM 0.3.

Adicionalmente, en recintos confinados naturales (bahias o estuarios) o artificiales (darsenas) el ingeniero
tendra especial cuidado en comprobar la posibilidad y frecuencia de fenémenos de resonancia debido a la pene-
tracion de ondas largas. En estos casos pueden presentarse alteraciones de niveles de hasta 3 metros que debe-
ran compatibilizarse con los niveles representativos definidos con caricter general para las aguas exteriores.

NIVEL DE LA LINEA DE SATURACION EN RELLENOS Y TERRENOS NATURALES

Con caracter general, en mares con marea astronomica significativa, el nivel de la linea de saturacion en relle-
nos y terrenos naturales se puede suponer que se mantiene constante en el nivel medio del mar + 0,3 metros
a partir de una distancia aproximada de 20 metros desde la linea de costa. Para mares sin marea astronémica sig-
nificativa dicho nivel coincidira con el nivel medio del mar. Para corrientes fluviales, afectadas o no por mareas,
0 zonas con marea sometidas a corrientes fluviales, la linea de saturacidn coincidird con sus niveles medios en
estiaje o avenida en funcién del periodo estacional. Dichos niveles pueden estar sometidos a modificaciones
importantes al alza cuando se presenten:

[]  Corrientes subterraneas terrestres de aportacion interna o provenientes de pluviometria directa, cuyo
desagiie esté dificultado o impedido por estructuras costeras extensas.

[l Presiones artesianas

[] Suelos o rocas de baja permeabilidad en el trasdés de estructuras de contencién o en el terreno de
cimentacion

LI Rellenos realizados por métodos hidraulicos
[J Accidn continuada del oleaje sobre la estructura resistente, el relleno o el terreno natural
[]  La existencia de sistemas artificiales de aportacion o drenaje

En ausencia de datos estadisticos o experimentales relevantes, los niveles de agua del relleno o terreno natu-
ral en el contacto terreno-estructura compatibles con los niveles representativos para las aguas exteriores, adop-
tados en funcién del tipo de combinacién de acciones considerada (ver Tabla 3.3.1), se consignan simplificada-
mente para los casos mas usuales en la Tabla 3.4.1, en funciédn de las oscilaciones de largo periodo de las aguas
libres y de la permeabilidad de cimientos, rellenos y obra, no considerandose la actuacion de flujos subterrane-
os, ni la accién del oleaje ni demas formas naturales o artificiales de modificacién de niveles. Para los casos no
previstos en la Tabla sera obligada la determinacién de niveles sobre base estadistica o experimental.

En el caso particular de un relleno realizado por métodos hidraulicos, en previsién de posibles excedencias en la
capacidad de drenaje durante el vertido, podra tomarse en los casos desfavorables para Fase de Construccién un nivel
de saturacién permanente razonablemente superior al menor a partir del cual el agua puede fluir libremente.

Las aportaciones de agua provenientes exclusivamente de pluviometria directa sobre la superficie exterior
del terreno se tendran en cuenta en los casos desfavorables suponiendo que producen aumentos adicionales en
los niveles fredticos de rellenos y terrenos naturales. A falta de otros datos, Unicamente se consideraran rele-
vantes para los cdlculos aumentos de nivel debidos a pluviometria directa sobre rellenos de alta permeabilidad
ubicados en el trasdés de estructuras no permeables cimentadas en terrenos de baja permeabilidad o con estra-
tos intermedios de baja permeabilidad. Esta situacién Gnicamente se tendrd en consideracién para combinacion
de acciones fundamentales o poco frecuente, adoptando un aumento de nivel igual al necesario para alojar a la
maxima intensidad de precipitacion en 24 horas, correspondiente a un periodo de retorno de 5 afios.
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Desniveles entre los niveles
representativos de las aguas exteriores
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llesniveles limite Qﬂdﬂlﬂﬂl’ entre los niveles representativos de las aguas libres exteriores y las
lineas de saturacion en terrenos naturales o rellenos

Mar con marea
astrondmica

Mar sin marea
astronomica

Zonas con marea astronémica significativa

Corrientes fluviales no afectadas por

significativa

significativa

sometidas a corrientes fluviales

mareas

Permeabilidad

Permeabilidad

de la obra

de la obra

de la obra

de la obra

Cuasi-permanente

y sismica

©)

Tipo de combinacién de acciones

Fundamental y Poco
Frecuente, cuando el
nivel de las aguas tenga
un cardcter
no predominante

NAE - NM

Fundamental y Poco
Frecuente, cuando el
nivel de las aguas tenga
un caracter
predominante

Frecuente y
accidental
Q)

Media 03 (PM - BM) 0,3 (PMVE - BMVE) 03 (PYM-BVM)
Alta 0,15 (PM-BM) 0,15 (PMVE - BMVE) 0,15 (PYM - BVM)
Baja 0 NAE - NM 0

Media 0 030m 0
Alta 0 0,15m 0
Baja NAE - (NME 6 NMI)

0,3 (carrera de marea media | 0,3 (crecida o decrecida en 0,3 (crecida o decrecida en 0,3 (crecida o decrecida en
con nivel medio de estiaje 0 | 24 horas correspondiente a | 24 horas correspondiente a | 24 horas asociada a una
carrera de marea media con | un periodo de retorno de un periodo de retorno de probabilidad de no exce-

Media nivel medio de avenida, res- | 20 afios + carrera de marea | 50 afios + carrera de marea | dencia del 50 % + carrera

pectivamente) media de las mareas vivas en | media de las mareas vivas de marea media en situa-
situacion de estiaje o avenida | equinocciales en situacion de | cion de estiaje o avenida
respectivamente) estiaje 0 avenida respectiva- | respectivamente)
mente)
0,15 (carrera de marea 0,15 (crecida o decrecida en | 0,15 (crecida o decrecida en 0,15 (crecida o decrecida en
media con nivel medio de 24 horas correspondientea | 24 horas correspondienteaun | 24 horas asociada a una
estiaje 0 carrera de marea un periodo de retorno de periodo de retorno de 50 probabilidad de no exce-
Alta media con nivel medio de 20 afios + carrera de marea | afios + carrera de marea dencia del 50 % + carrera
avenida) media de las mareas vivas en | media de las mareas vivas equi- de marea media en situa-
situacion de estiaje 0 avenida | nocciles en situacion de estia- | cion de estiaje o avenida
respectivamente) je 0 avenida respectivamente) | respectivamente)
Baja NAE - (NME 6 NMI)
0,3 (crecida o decrecida en 0,3 (crecida o decrecida en 0.3 (crecida o decrecida en 24
24 horas correspondientea | 24 horas correspondiente a horas asociada a una probabi-
Media 0 un periodo de retorno de 20 | un periodo de retorno de 50 | lidad de no excedencia del 50
afios en situacion de estiaje o | afios en situacion de estiaje o | % en situacion de estiaje o
avenida respectivamente) avenida respectivamente) avenida respectivamente)
0,15 (crecida o decrecidaen | 0,15 (crecida o decrecidaen | 0,15 (crecida o decrecida en
24 horas correspondientea | 24 horas correspondientea | 24 horas asociada a una pro-
Alta 0 un periodo de retorno de 20 | un periodo de retorno de 50 | babilidad de no excedencia
afios en situacion de estiaje o | afios en situacion de estiaje o | del 50 % en situacion de estia-
avenida respectivamente) avenida respectivamente) je 0 avenida respectivamente)

LEYENDA: NAE: Nivel representativo de las aguas exteriores; NM: Nivel medio del mar; PM: Pleamar media; BM: Bajamar media; PMVE: Pleamar méxima viva
equinoccial o maxima marea astronémica; BMVE: Bajamar minima viva equinoccial o minima marea astronémica; PYM: Pleamar viva media; BVM: Bajamar viva
media; NME: Nivel medio en situacion de estiaje en corrientes fluviales; NMI: Nivel medio en situacion de avenida en corrientes fluviales.

NOTAS:
A los efectos de esta tabla la permeabilidad de la obra se debe calificar del modo siguiente:

Baja — Cuando la estructura es de baja permeabilidad y lo son también el relleno y/o la obra.
Alta — Cuando el relleno, la estructura y el cimiento son de alta permeabilidad.

Media — En los otros casos.

Ademis se utilizan las siguientes ideas relativas a la calificacion de la permeabilidad:
Rellenos o terrenos naturales de alta permeabilidad: aquéllos con coeficiente de permeabilidad k > 102 emls
Rellenos o terrenos naturales de baja permeabilidad: aquéllos con coeficiente de permeabilidad k < 10" cm/s
Estructuras permeables: aquéllas cuya permeabilidad no presenta interrupciones fisicas que corten el flujo de agua al alcanzarse ciertas cotas (p.e. en estruc-
turas de contencién con mechinales)
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VARIACIONES ARTIFICIALES DE LOS NIVELES DE LAS AGUAS EXTERIORES Y DE LAS LINEAS DE SATURACION EN
RELLENOS O TERRENOS NATURALES

En el caso de darsenas esclusadas u otras zonas sometidas a variaciones artificiales del nivel de las aguas exte-
riores, los niveles nominales maximos y minimos del agua quedaran fijados atendiendo a los criterios de explo-
tacion establecidos en el proyecto. Asimismo, el proyecto fijara los aumentos y descensos maximos previstos en
24 horas.

En el supuesto de que existan aportaciones artificiales al terreno natural o al relleno, asi como en el caso de
que se adopten sistemas artificiales de drenaje, se determinaran los niveles maximos y minimos de oscilacion del
agua en el terreno atendiendo a las caracteristicas especificas en cada caso.

Si la causa originaria de las oscilaciones exteriores es artificial y éstas son las tnicas que alimentan a un relle-
no o terreno natural, a falta de otros datos, se podra considerar que el nivel fredtico en el terreno a largo plazo
coincide con el de las aguas exteriores, siguiendo las oscilaciones de las mismas con los siguientes retrasos limi-
tes funcion de la permeabilidad de la obra.

[l Permeabilidad alta

Retraso igual a 0,15 veces la variacién maxima previsible del nivel exterior en 24 horas.
[l Permeabilidad media

Retraso igual a 0,30 veces la variacién maxima previsible del nivel exterior en 24 horas.
[l Permeabilidad baja

Se considerara que el nivel fredtico del relleno o terreno natural no sufre variaciones al alterarse tran-
sitoriamente el nivel de las aguas exteriores.

La posible reduccién de niveles debida al establecimiento de sistemas de drenaje en rellenos o terrenos natu-
rales sélo podra ser tomada en consideracion si el sistema de drenaje adoptado permite comprobar su funcio-
namiento y adoptar las medidas de limpieza y correcciéon del mismo en cualquier momento. En el supuesto de
que el drenaje esté confiado a elementos de pequeiia dimensién, como mechinales o valvulas de clapeta, se con-
siderara que la cota de interrupcion esta situada 0,30 m por encima de la real, valor correspondiente a la carga
minima de agua necesaria para que funcionen. En estos casos se consideraran como minimo desniveles de 1,00
m entre aguas exteriores y nivel freatico del relleno o terreno natural.

3.4.5. Fuerzas de arrastre

El equilibrio tensional en el interior del terreno, expresado en términos de mecanica del continuo bidimen-
sional y suponiendo aceleraciones nulas, conduce a las dos expresiones basicas siguientes:

Al
0:7
Txz—1 —
00, + 0T, _ f
0x 0z X
A - I Gy
I
00, + o1, —f L1 It
0z 0x z | Tzx

4
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donde T, es el esfuerzo de corte en caras horizontales y verticales y 0,, 0, las tensiones, positivas en compresion,
segln los ejes. Se supone que existen unas fuerzas f,, f, por unidad de volumen. Normalmente f, = 0;f, = y = peso
especifico del terreno.

Cuando el terreno esta saturado y se quieren analizar por separado las presiones efectivas y las del agua, se
puede aplicar el principio de Terzaghi (0’ = O - u) que, sustituido en las ecuaciones precedentes, conduce a:

oo, , 0T,, ou
— X 4 XZ = fx -
0x 0z 0x
oo, , 0T, Ou
+ 2 = fz -

0z ox 0z

En problemas de filtracién de agua en medios porosos suele utilizarse como variable basica el potencial @
(en muchos textos también se denomina h) definido mediante la expresién:

u
p=—+=*z
Yw
Con esta definicién resulta:
Oou _0d¢ ou_0d¢
ox Ox Yw 9z 0z Yw =Y

La presencia del agua hace que el terreno experimente un empuje ascensional de intensidad Y,, y su movi-
miento, cuando la aceleracion es despreciable, induce ademas una fuerza de masa.

f=(fof.) =V, @rad o

Normalmente, al producto del peso especifico del agua por el gradiente de potencial cambiado de signo, que
a veces se denomina |, se le conoce como fuerza de arrastre (Y, * |) y va dirigida en direccién normal a las equi-
potenciales y en el sentido de potenciales decrecientes.

El concepto de las fuerzas de arrastre tiene su aplicacion practica en el analisis tensional de las masas de
suelo sumergidas, tal como la que se indica en la Fig. 3.4.4 2 modo de ejemplo.

El efecto de las presiones de agua (libre e intersticial) en el contorno es una fuerza F cuyo valor puede cal-
cularse mediante la integral:

F =J' u Ldl
C
l6gicamente es un vector normal al contorno que delimita la masa en cuestién y cuyo médulo es el diferencial

de su longitud. Esto es lo que se entiende por la integral de la circulacién de u en el contorno.

Cuando se supone que la solucion de u es armonica, como viene suponiéndose en estos apartados, la inte-
gral de su circulacién en el contorno es igual a la integral de su divergencia

(Ou gul]

%'625

dentro de la superficie encerrada por el contorno:

Ou oul

P L et
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lo que lleva, habida cuenta de las expresiones anteriores, a:
F= —yWILgrad @ dx dz+Ay, [k

donde es el vector de médulo unidad dirigido segin el eje z.

Esquema de una red de filtracion y de Ias fuerzas de arrastre correspondientes (Régimen laminar)

a) Esquema de la situacién real b) Esquema de presiones de agua

CONTORNO, C

AREA,A (OMN)

¢) Esquema de fuerzas equivalentes a la presién de agua
A

Nota: La imposicion de la fuerza vertical ascendente A y,, puede hacerse calculando los pesos del drea A usando el valor y' (peso especifico sumergido).

Las presiones de agua en todo el contorno tanto externo como interno, por lo tanto, son equivalentes a la
suma de dos fuerzas:

a. Un empuje ascensional igual al peso del fluido desalojado por la masa. Este efecto puede representarse
restando del peso total Ay,,, el valor Ay,,. Esto es, calcular los pesos usando el peso especifico sumergi-
do y = Ysat — Yw-

b. Unas fuerzas de arrastre por unidad de drea (de volumen, en caso de problemas tridimensionales) igua-
lesal - V,, como antes se ha indicado.

En ocasiones puede ser conveniente eliminar del problema las presiones del contorno y, en su lugar, utilizar
pesos especificos sumergidos (en la zona sumergida) y las fuerzas de arrastre indicadas. Esto puede simplificar
ciertos analisis, como mas adelante se vera en los distintos casos de aplicacion en esta ROM.

3.4.6 El problema del levantamiento de fondo

Los cdlculos asociados a las excavaciones con agotamiento o a los sistemas de achique permanentes o tran-
sitorios suelen estar encaminados a estudiar el posible caudal de achique o las presiones de agua en las estruc-
turas, como ya se ha indicado, o a estudiar el posible levantamiento del fondo, como Estado Limite Ultimo mas
frecuente.

Comentario: La rotura del terreno en el fondo de excavaciones sometidas a gradientes verticales fuertes es llamada

a veces “sifonamiento”. En esta ROM ese término se reserva para otro problema causado por el arras-
tre de particulas o erosién interna.
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La solucion del problema debe obtenerse consultando la bibliografia existente sobre casos resueltos con
geometria similar o bien, si la geometria del problema no es facil de encontrar, dibujando expresamente la red
de flujo correspondiente. En la Fig. 3.4.3 se incluye una solucién simplificada de un caso tipico de excavacién con
achique dentro de un recinto, al amparo de paredes tablestacadas. Las formulas analiticas correspondientes se
indican en la Fig. 3.4.5.

El célculo de la seguridad frente al levantamiento del fondo, en este tipo de excavaciones entibadas, se reco-
mienda realizarlo mediante la comparacién de la densidad sumergida y la componente vertical del gradiente de
salida.

Ese gradiente de salida, |, conviene calcularlo como la pérdida unitaria de carga media en la zona proéxi-
ma a la tablestaca en el fondo de la excavacion. Es suficientemente conservador suponer, cuando el suelo es
homogéneo:

| = Aus
v
Yt
donde:
Auz = exceso de presion intersticial en la punta de la tablestaca.
t = profundidad de empotramiento de las tablestacas.

Solucion de Ia filtracion al interior de un recinto tablestacado
CALCULO DEL EXCESO DE PRESION EN EL PIE DE LATABLESTACA, Au, CALCULO DEL CAUDAL DE ACHIQUE:

Recinto de paredes paralelas  Q =k, h- n

Au = Yw:* m siB>t 6 Au;=7, h siB<02t (por ud de longitud)
i t' ) Recinto cuadrado Q=14k;h-n-B
donde: Recinto circular Q=1,25k, h'n'B
K=h 2  sih>h 6 K=h.-2 sih<h
s s kl s s k s

Para valores de B intermedios se puede hacer una interpolacién lineal entre
los valores indicados de Au,

Q
kh
% T 1="“;‘

CAUDAL ADIMENSIONAL, n
/J
\

0 o \
0 05 I
EMPOTRAMIENTO RELATIVO, ¢/ H

Nota: Los datos del grifico corresponden al caso hy = 0. Para hg > 0 los caudales son ligeramente menores.
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Se advierte de la peligrosidad de aquellos casos en los que exista una zona menos permeable bajo el fondo de
la excavacién. En el contacto inferior del estrato impermeable pueden generarse presiones de agua mucho mayo-
res que las correspondientes al caso homogéneo. En esos casos el mencionado gradiente puede llegar a ser:

h
I, =—
donde:
h = pérdida de carga total.
d = distancia en vertical del fondo de la excavacion al fondo del estrato menos permeable atravesado

por las tablestacas.

El problema del levantamiento del fondo de las excavaciones entibadas debe tratarse, a efectos de evalua-
cion de la seguridad, como un estado limite ultimo, ELU, de tipo geotécnico, GEO, pues la configuracion del terre-
no y sus caracteristicas son determinantes en el problema.

Como consecuencia, las posibles “acciones” deben utilizarse sin mayorar cuando sean de caracter perma-
nente y mayoradas adecuadamente (Y, = 1,3 en combinaciones fundamentales) cuando sean variables. Un factor
de proyecto fundamental en estos casos es el tirante de agua “h” o desnivel entre el nivel fredtico en el exterior
y el interior del recinto. Tal como se sefiala en el apartado 3.3.5, tanto a los efectos de la definicién de los fac-
tores geométricos como de las acciones, los niveles de agua tendran la consideracion de factores de proyecto
permanentes y, en consecuencia, no seran objeto de mayoracién, independientemente del valor representativo
de los mismos que se adopte en funcién del tipo de combinacién considerada (Ver Tabla 3.3.1).

Los coeficientes de seguridad minimos que conviene exigir frente al problema del levantamiento de fondo
son los indicados en la Tabla 3.4.2.

Coeficientes de seguridad minimos frente al
levantamiento de fondo. ISA bajo (5 a 19)

Tipo de combinacién de acciones Coeficiente F

Cuasi-permanentes, Fl 1,5

Fundamentales, F2 1,3

Accidentales o Sismicas, F3 1,1

Para obras con ISA no significativo o alto, o para otras probabilidades de fallo admisibles, los valores de F
pueden adecuarse segun se indica en el apartado 3.3.8.2.

Estos coeficientes de seguridad minimos seran considerados siempre que sean obtenidos con este esquema
de calculo simplificado u otros similares que puedan deducirse para otras configuraciones o sistemas de excava-
cién con achique.

3.4.7 Rebajamiento del nivel freatico con pozos

Para proyectar rebajamientos del nivel freatico mediante pozos es relativamente frecuente utilizar expresiones
analiticas que permiten estimar el descenso del nivel fredtico original causado por un bombeo permanente; son:

Q
27kh

A=

In%@ (Flujo confinado)
Q RO -
A=——I| Flujo lib
A n%H (Flujo libre)
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donde:

= descenso del nivel freatico en un punto exterior al pozo.

= caudal de achique.

= permeabilidad del terreno.

espesor de la zona permeable (casos de flujo confinado).

o= H-1nA

= altura del nivel freatico original sobre el fondo impermeable (caso de acuifero libre).

= distancia del punto en cuestién al eje del pozo.

= radio de influencia o distancia del eje del pozo hasta el contorno vertical donde no se produce des-
censo del nivel freatico.

ZPOIIT=~p0b
1l

Como quiera que R es dificil de estimar, se suele recurrir a la expresién empirica:

R = 3004,k
donde:
A, = maximo rebajamiento del nivel fredtico.
k = coeficiente de permeabilidad en cm/s.

El descenso que produce un grupo de varios pozos en un determinado punto se puede estimar con la expresion:

A=A +0+ ... + A, (flujo confinado)
6
A2 = (A2 + (D)2 + ..., +(A,)? (acuifero libre)
donde:
A = rebajamiento del nivel fredtico creado por un grupo de n pozos cuando de cada uno de ellos se
extrae, en régimen permanente, un caudal Q.
A; = rebajamiento del nivel fredtico en ese punto originado por el pozo “i” cuando tnicamente de él se

bombea con un caudal permanente igual a Q.

Se advierte de las posibles inexactitudes de esta expresion y de la necesidad de hacer determinaciones mas
precisas, con los ensayos de campo que sean necesarios, cuando se requiera una estimacion segura de alguno de
los aspectos del achique.

3.4.8 Arrastres de particulas y erosiones internas

El flujo de agua a través del terreno natural o de los rellenos de tierras artificiales puede provocar arrastre
de particulas. Como consecuencia, el terreno (o el relleno) sufre una erosion interna, cambia su estructura y
puede llegar a colapsar, ocasionando la ruina de la parte de obra correspondiente. Este problema se denomina
también como “sifonamiento” pues, en muchas ocasiones, la erosién se localiza a lo largo de ciertas vias de fil-
tracion preferente (tubos) que pueden incluso actuar como sifones.

El problema debe tratarse como un modo de fallo particular que conduce a un estado limite Gltimo, ELU, de
tipo hidraulico, HYD (ver apartado 3.3.1).

En esta ROM no se indica ninglin procedimiento de calculo del proceso de erosién interna. Unicamente se
indican una serie de medidas preventivas para evitarlo.

El problema puede ocurrir en cualquier terreno, pero es especialmente importante en los materiales de relleno
artificial que haya de soportar circulacion de agua a través de los poros intergranulares de su esqueleto sélido.
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Para prevenir arrastres de finos y las consiguientes erosiones internas se deben colocar los debidos filtros
protectores, bien de productos artificiales (geotextiles), bien de suelos granulares.

La primera cualidad de los suelos para poder ser utilizados como filtros es su uniformidad. Los suelos poco
uniformes sometidos a un flujo de agua pueden segregarse de manera que las particulas finas sean arrastradas
por el agua a través de los huecos de las particulas de mayor tamafio (). Salvo que se disponga de ensayos de
laboratorio especificos se consideran segregables aquellos suelos cuyo coeficiente de uniformidad sea superior
a veinte.

C,>20

Los suelos granulares (exentos de cohesion) cuyo coeficiente de uniformidad sea menor que el indicado pue-
den usarse como filtros de otros suelos granulares siempre que se cumpla:

D
15 <5
dgs
donde:
D|s = tamafio correspondiente del filtro.
dgs = tamafio correspondiente del suelo que se protege.

Si el contenido en finos del suelo a proteger es superior al 10% el tamano del filtro correspondiente sera:
0,3 mm < D5 <0,5 mm

Solo en casos singulares de proteccidn contra el arrastre de suelos especialmente dispersivos (que se dis-
persan en particulas muy finas) sera justificado disponer filtros mas finos. En cualquier caso no se recomienda
utilizar filtros cuyo

D|5 < 0,20 mm
ya que son dificiles de obtener sin que presenten cohesion.
Para evitar el arrastre puede ser necesario colocar mas de un filtro en serie hasta que el tamafo medio del
grano del ultimo filtro sea estable con la velocidad estimada de agua. Esa estabilidad, ya en la cara externa del

material mas grueso, se puede aumentar disponiendo un elemento soporte adecuado (rejillas metalicas, obras de
fabrica, etc.).

(3) La condicion de segregabilidad citada puede expresarse de manera matematica mediante la ecuacion siguiente:

020

Pertico =
log,on

donde:
valor critico de la pendiente en la curva granulométrica.
valor critico del cociente D ;/dg para el que se cumple estrictamente la condicion de filtro. Normalmente se supone n = 5.

Pcritico =

n

La pendiente de la curva granulométrica en una zona entre dos tamices puede calcularse con la expresion:
]
P==
log—2
D\

donde p,, p, son los porcentajes, en tanto por ciento, que pasan por los tamices de tamafio de malla D, y D, correspondientes.
Cuando la pendiente de la curva granulométrica en alguna parte es menor que la indicada como critica, el suelo debe considerarse espe-

cialmente proclive a la erosién interna. La fraccion fina correspondiente podria moverse a través de la fraccion gruesa. Serian suelos cuya
estructura podria ser segregada por el paso del agua.
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3.4.9 Arrastres, socavaciones y otras erosiones externas

El problema de la erosién externa del terreno natural o de los rellenos por el movimiento del agua en su
superficie es uno de los problemas mas investigados en el contexto de la ingenieria maritima y portuaria, al ser
muy critico para la estabilidad en tales clases de obras. Las socavaciones que pueden producirse en el cimiento
de las obras de atraque o abrigo, asi como los arrastres en los mantos de los diques en talud y en las banquetas
de los diques verticales son ejemplos relevantes.

La erosion se produce cuando la velocidad del movimiento del agua, cerca de la superficie del suelo, supera
cierto umbral que esta fijado por la resistencia del suelo a la erosion externa.

El problema debe tratarse como un modo de fallo particular que conduce a un estado limite tltimo, ELU, de
tipo geotécnico, GEO (ver apartado 3.3.1).

El calculo del perfil de velocidades del agua en cada caso es un problema hidrodinamico cuya consideracion
se sale del alcance de esta ROM.

La resistencia de los suelos a la erosion puede estudiarse de varias formas. En buen nimero de situaciones
esa resistencia se expresa en términos de velocidad critica. Esa velocidad representaria el valor a partir del cual
se iniciaria el proceso erosivo.

La determinacidn de las velocidades que provocan erosion en distintos tipos de suelos ha sido investigada
por muchos autores, principalmente mediante ensayos en modelos de laboratorio.

Las rocas pueden soportar velocidades altas (> 6 m/s) sin que se inicie el proceso de rotura. Los hormigo-
nes de calidad adecuada pueden soportar sin problemas velocidades de ese mismo porte. Pero los suelos cohe-
sivos apenas si admiten velocidades del orden de | a 3 m/s si son firmes.

Los suelos granulares y las escolleras basan su capacidad resistente a la erosion en el peso propio, y por eso
suele usarse como parametro resistente representativo de la erosion el tamafio medio o el peso especifico. Las

férmulas mas usuales que permiten conocer la velocidad critica son del siguiente tipo:

Verit = [A 3 (G'I) DSO]I/2

donde

V. = Vvelocidad critica que indica el proceso erosivo.

A = parametro adimensional que depende del tipo de movimiento del agua y de la forma de los granos.
g = aceleracién de la gravedad.

G = peso especifico relativo de las particulas del suelo (V./VYa)-

D., = didmetro del tamiz que deja pasar el 50% del peso del suelo.

Para conocer valores del parametro A conviene consultar la bibliografia técnica. Aqui sélo se adelanta, a titu-
lo orientativo, que su valor suele estar comprendido entre 0,5y I.

Cuando se desencadena el proceso erosivo, el suelo es transportado por el agua como carga de fondo. Las
particulas ruedan o deslizan permaneciendo en contacto permanente junto con otras particulas que pueden des-
ligarse de la masa movil.

Cuando la erosion se produce en el entorno de un obsticulo que provoca una ampliacién local de la velocidad del
movimiento, se puede producir una socavacién puntual de profundidad importante, hasta producirse la situacion en la

que el propio cambio geométrico provocado por la erosion reduzca las velocidades y atente el proceso erosivo.

El cdlculo de las profundidades de erosion es posible pero los resultados no son fiables. Generalmente cuan-
do el problema puede ser critico se recurre a disponer una proteccién que evite que el proceso se inicie. En
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todo caso, el problema de la definicién de la profundidad de erosion depende claramente del tipo de obra y sera
en los documentos ROM especificos o en la parte 4 de esta ROM donde puedan verse mas referencias a este
problema.

3.4.10 Consolidacion de masas de suelo
3.4.10.1 Formulacién basica

Los suelos con un contenido apreciable de finos suelen tener una permeabilidad suficientemente pequefa
como para que el movimiento del agua causado por cualquier desequilibrio tarde un tiempo considerable en
alcanzar un régimen estacionario de filtracién o el régimen hidrostatico correspondiente. Esta demora puede ser
causa de problemas geotécnicos ya que retrasa el crecimiento de la resistencia al corte, que puede ser necesa-
ria para otros fines, y produce asientos diferidos a largo plazo.

De naturaleza similar es el problema que pueden causar los achiques o rebajamientos del nivel freatico, ya
que la modificacion del estado del agua en el terreno puede ser causa de asientos que a su vez pueden afectar a
estructuras de su entorno.

Estos problemas suelen analizarse mediante un modelo de comportamiento simplificado que implica la vali-
dez de la ley de Darcy (definida en el apartado 2.2.6), el principio de la presion efectiva de Terzaghi (definido en
el apartado 2.2.8), asi como la validez de una relacion lineal entre tensiones y deformaciones.

Con esas hipdtesis es posible resolver una serie de situaciones con expresiones semianaliticas publicadas en
la literatura técnica y de las que aqui se apuntan sélo las ideas principales.

El problema genérico estriba en conocer, en un tiempo “t” cualquiera, el estado de presiones intersticiales den-
tro del terreno,asi como el asiento de la superficie. Serian conocidas la geometria del depésito de suelos y sus caracte-
risticas geotécnicas, asi como la accion externa causante del proceso de consolidacion. En la Fig. 3.4.6 se indica una
solucién analitica aproximada de la teoria de la consolidacién unidimensional. También puede usarse la solucién
semianalitica que suele figurar en los textos elementales de mecanica del suelo, con ayuda de tablas y graficos.

Esquema del problema de consolidacion unidimensional
CARGA APLICADA

LT TTTTT L) e

b—
| ——

h s(t)
‘c SUELO
L SATURADO
T COMPRESIBLE
z (o}
LIMITE
— INFERIOR

ROCA (O SUELO POCO COMPRESIBLE)

DATOS DEL PROBLEMA PARAMETROS INTERMEDIOS
- Espesor del depésito de suelos, L A - pL
- Carga aplicada p y momento de aplicacién, t=0 DI Dl En.
- Permeabilidad de la roca respecto al suelo: s(t)
CasoA: Fondo impermeable Caso B: Fondo permeable - Grado de consolidacién, U(t) = o
- Médulo edométrico del suelo, E, o
- Coeficiente de consolidacién, c, - Factor tiempo, T, = :2 t
|

SOLUCION BASICA (CasoA:H=L, CasoB:H= ) L)

U= 4.T, (T, < 0,286)

m
u=1-0811.e"*"  (T.>0286)
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3.4.10.2 Los excesos de presion intersticial

Al comienzo de la consolidacion el hecho de haber provocado una perturbacion, equivalente a una carga “p”
sobre el limite superior del suelo blando en estudio, hace que la presién intersticial aumente en todos los pun-
tos una misma cantidad.

(Au)e=o = p

A medida que pasa el tiempo ese incremento de presién va desapareciendo, mas rapido cerca de los bordes
que sean drenantes y mas lentamente en el centro del estrato (si esta drenado por ambas caras) o en el borde
inferior (si éste resulta impermeable).

La maxima presion intersticial, dentro del estrato blando, pasado cierto tiempo se puede aproximar median-
te la expresion:

Aups = 1,5p (1 = U) Uu>04
donde:

p carga aplicada en el borde superior.
U = grado de consolidacién en tanto por uno.

Con esa expresion aproximada puede verse que, cuando ya se lleva el 50% de la consolidacién (U = 0,5), el
exceso de presién puede ser tan alto como el 75% del exceso inicial. Esta forma de disiparse las presiones hace
que la resistencia de un estrato (controlado por su zona mas débil) crezca a menos ritmo que el indicado por el
grado de consolidacién U.

El tiempo necesario para alcanzar el 50% de la consolidacion (esto es, para que el asiento sea ya la mitad del
esperado a largo plazo) es:

2
H
t=0,196—
CV
donde:
H = distancia mas larga hasta el drenaje.
¢, = coeficiente de consolidacién del suelo.

De esa expresion se deduce que la distancia hasta el drenaje es el elemento geométrico clave que controla
la velocidad del proceso de consolidacién. La introduccién artificial de drenes de arena, que permiten el flujo
horizontal, o la existencia natural o artificial de lechos de arena mas permeables, reduce considerablemente el
valor de “H” (la solucion en esos casos es distinta pero similar a la indicada, ya que viene controlada por el mismo
factor tiempo) y, por lo tanto, acelera notablemente la consolidacion.

La solucién de la teoria de la consolidacién con geometrias mas complejas (incluyendo flujo horizontal o pro-
blemas tridimensionales o leyes de tension-deformaciéon no lineales, etc.) ha de buscarse en textos especializa-
dos y puede requerir el uso de programas de ordenador adecuados.

En el apartado 3.9.2.4 se considera el caso particular de consolidacion con ayuda de drenes artificiales ver-
ticales.

3.4.10.3 Subsidencia creada por los achiques

El rebajamiento del nivel freatico hace que las capas de suelo situadas por debajo del nivel freatico original
aumenten su presion efectiva en la cantidad:
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P= A- [Vw - (ysat - yap)]

donde:

A = descenso del nivel freatico.

Vet = peso especifico saturado del terreno en la zona de oscilacién del nivel fredtico.

Y, = peso especifico aparente del terreno en la zona de oscilacion del nivel fredtico después del descenso.
Yo = peso especifico del agua.

Esa carga “p” hace que los suelos situados por debajo del nivel freatico se compriman y, si la permeabilidad
es pequeiia y el médulo de deformacion también pequefio, pueden resultar plazos de asiento largos.

Independientemente de que la causa de asiento sea el rebajamiento del nivel fredtico o la colocacién de una
carga, el proceso de consolidacidn del estrato inferior afectado queda controlado por las mismas condiciones y
por lo tanto puede aplicarse las mismas soluciones.

Se hace la advertencia de que en este caso de rebajamiento del nivel fredtico, si se aplica la solucion descri-
ta en las Figs. 3.4.6 y 3.4.7, ha de considerarse que la ley hidrostatica de referencia debe ser la correspondiente

al nivel fredtico ya rebajado.

Esquema del problema de consolidacion unidimensional (Continuacion)

z
TIEMPO, t

ASIENTO, s

u S

LEY DE PRESIONES INTERSTICIALES LEY DE ASIENTOS

I Ley hidrostética de referencia
2 Ley correspondiente a un instante
3 Exceso de presion intersticial, Au

LEY DE PRESIONES INTERSTICIALES
CasoA: Au=1,5p (I1-U) (I- (X)) U>40%

Caso B: Au=1,5p (I-U) (I -(ZZT'L)Z) U>40%

EVOLUCION DEL ASIENTO DE LA SUPERFICIE

$=5, .U

Nota: En estas expresiones U es el grado de consolidacién medio, que depende del tiempo segtin se indica en la Fig. 3.4.6.

Los asientos provocados por los achiques se pueden estimar con las mismas expresiones que los corres-
pondientes a la consolidacién bajo una carga “p”. Sobre estos asientos se hacen, a continuacion, algunas obser-

vaciones.
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3.4.10.4 Los asientos de consolidacién

El acortamiento que se produce en un estrato de espesor “L”’ a largo plazo y debido al aumento de la pre-
sion «p» sobre su superficie superior es:
pl

See =

Em

Para que esta expresion sea suficientemente precisa es necesario que la carga sea suficientemente extensa,
de manera que el problema pueda considerarse unidimensional.

El médulo edométrico, E,,,, debe obtenerse de ensayos de campo o de laboratorio (ensayos edométricos)
para el mismo rango de presiones que existan en la realidad, esto es, entre:

Pinicial Y (Pinicial + P)
donde:

[ragl)

Pinicial = tension vertical efectiva antes de colocar la carga “p”.

Como quiera que la tension vertical efectiva es variable con la profundidad, se puede optar por tomar como
valor medio representativo el correspondiente al punto central del estrato o dividir éste en varios tramos y apli-
car ese criterio, después, en cada tramo.

La solucién sencilla antes apuntada es vélida para suelos homogéneos en los que el coeficiente de consoli-
dacioén , c,, es Unico.

k [E,

—_ 'm

Yw

La presion vertical inicial sera distinta en cada profundidad y, por lo tanto, el médulo edométrico también
variard con la profundidad. A pesar de ello, es aceptable suponer que c, es constante. La variacion de E,, puede
estar compensada con otra analoga y de sentido contrario de la permeabilidad, k, y seguir manteniendo la hipé-
tesis de constancia del coeficiente de consolidacién (de hecho, es esperable también que los suelos aumenten su
médulo y disminuyan su permeabilidad a medida que avanza el proceso de consolidacion).

Con estas teorias sencillas o simplificadas y con buenos datos de laboratorio, es dificil reducir a menos
del 30% el rango del posible error en los célculos de asientos. La estimacion de tiempos de consolidacion es
menos precisa. Alin con buenos ensayos de laboratorio, si no existen experiencias previas similares, no sera
facil estimar tiempos. Los tiempos de consolidacién reales pueden ser, en situaciones bien analizadas, entre la
mitad y el doble del estimado. Las predicciones de los calculos de consolidacién deben ser contrastadas, siem-
pre que este aspecto resulte de trascendencia en la obra, con la observacién posterior o incluso con pruebas
de carga especificas.

La observacién de la evolucion de los asientos en superficie no permite conocer con certeza el grado de
consolidacién alcanzado ni, por lo tanto, el asiento total que puede producirse, salvo que se espere mucho tiem-
po y se pueda observar una tendencia clara hacia la estabilizacién del proceso. Esto ocurre con grados de con-
solidacion altos, del orden del 80%.

Con objeto de interpretar antes y mejor los procesos de consolidacién, sera preciso obtener mas informa-
cién. La auscultacion y el seguimiento de la evolucion de las presiones intersticiales a distintas profundidades es

una practica recomendable a estos efectos.

En los apartados 3.9.2.5 y 4.9.7 se indican recomendaciones adicionales sobre la observacion e interpreta-
cién de los datos obtenidos en procesos de consolidacidn instrumentados.
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3.4.11 Presiones intersticiales generadas por el oleaje y otras oscilaciones del
nivel del mar

La accién del oleaje y de otras oscilaciones del nivel del mar, bien directamente o bien transmitida al terre-
no de cimentacion a través de la estructura resistente, genera en el suelo o en los rellenos modificaciones en las
presiones totales y en las presiones intersticiales y, en consecuencia, también movimientos de parte del agua que
lo satura.

El conocimiento de estas modificaciones es de particular importancia para la verificacién de la estabilidad de
muchas estructuras portuarias (diques en talud, banquetas de cimentacién, etc.). A su vez, estudios tedricos y
experimentales realizados indican que el oleaje durante un temporal puede producir, en algunos suelos especial-
mente susceptibles (p.e. arenas finas en situacién no drenada), aumentos importantes de las presiones intersti-
ciales que lleven a la licuefaccién, al sifonamiento o al deslizamiento del terreno. Es conveniente que, en estos
casos, el ingeniero tome especial cuidado en evitar que estos efectos se puedan producir.

La solucién de este tipo de problemas es complicada, dependiendo de la naturaleza y el comportamiento del
suelo frente a la accion dinamica del oleaje y demas oscilaciones del mar, y generalmente requerira el uso de
modelos analiticos o numéricos complejos, cuya consideracion se sale del alcance de esta ROM (ver ROM 1.1).
No obstante, para algunos casos concretos (problemas desacoplados), son admisibles soluciones aproximadas,
algunas de las cuales se describen en esta ROM.

3.4.11.1 Distribucién de presiones intersticiales en fondos marinos
SOLUCION ANALITICA SIMPLIFICADA. FLUJO Y DEFORMACION DESACOPLADOS

Existen soluciones sencillas, analiticas, al problema de flujo en el medio poroso cuando éste se puede des-
acoplar de la deformacién del suelo y también cuando el caudal de agua que entra y sale del suelo es pequefio.
En esas situaciones sencillas se puede suponer que la condicion de contorno en la superficie del fondo marino
es la correspondiente a terreno rigido e impermeable.

Esta aproximacién puede considerarse suficientemente valida para los dos supuestos alternativos siguientes:

a. El terreno se comporta como impermeable, el agua es incompresible y, como consecuencia, no se pro-
ducen cambios de volumen en el interior del terreno. Este supuesto es el que normalmente se describe
en geotecnia como “situacion sin drenaje”.

b. El terreno es permeable pero indeformable, de manera que tampoco se producen cambios de volumen
al moverse el agua, aunque cambien las presiones efectivas. Este supuesto se ha hecho también en los
apartados precedentes para obtener redes de filtracion partiendo de soluciones armonicas del campo
de presiones intersticiales.

En cualquiera de estas dos hipotesis extremas puede considerarse que la presion que ejerce el agua sobre

el fondo marino es la que se indica en la Fig. 3.4.8. Es decir, considerando la teoria lineal de ondas y oleaje pro-
gresivo, el incremento de la presidn sobre el fondo en un emplazamiento determinado puede tomarse como:

Au=—y, W;COS(KX —w:)

2 costhm -
Hi H

siendo:

H = altura de ola.

L = longitud de onda (fondo impermeable).
T = periodo de la ola.

h = profundidad en el emplazamiento.

184 < CGapitulo III: Criterios Geotécnicos



Recomendaciones Geotécnicas para Obras Maritimas y Portuarias

K = numero de onda (2717L).

w = frecuencia angular (21UT).

Yo = peso especifico del agua.

X = abscisa del punto en cuestion, medido desde la vertical de una cresta de la ola.
t = tiempo.

Incremento de Ia presion sobre el fondo debido al oleaje por un tren de ondas progresive en
profundidades indefinidas (Terreno rigido e impermeable)

L Y ARN
] / Nivel medio
del mar

AGUA cosh (Z—Th )

Compresién  Descompresion

P
xﬂT m} V\mﬂ%\n %.. - Fondo

Con esta consideracion la solucién aproximada, en tensiones totales, neutras y, en consecuencia, también en
efectivas, es independiente de las caracteristicas mecénicas del suelo y del agua. Esa solucién es la que se descri-
be a continuacion.

Si se desprecian las aceleraciones, la solucién del problema mecanico tiene expresion analitica en presiones
totales. Esa solucion, para un fondo marino de profundidad indefinida, es la siguiente:

Ao, = Aug (1 — Kz) e - cos (Kx + wt)
Ag, = Aug (I + Kz) e - cos (Kx + wt)
ATy, = Aug - Kz - e - sen (Kx + wr)

El circulo de Mohr correspondiente al incremento de presiones totales inducidas por este oleaje tiene como
centro y radio (presién media p y desviador q) los valores siguientes:

p = Aug - €2+ cos (Kx + wt)
q = Ay - Kz - ez

Como puede verse, el tamafio del circulo de Mohr es independiente del tiempo y de la abcisa del centro del

circulo, solo depende de la profundidad. Ademias, alcanza un maximo para Kz = | cuyo valor es qn., = Augle,
siendo e la base de los logaritmos naturales (e = 2,718).
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PRESIONES INTERSTICIALES EN PROFUNDIDAD CONSIDERANDO LECHOS HOMOGENEOS DE GRAN ESPESOR
La soluciéon precedente en presiones totales es independiente de las caracteristicas del terreno, basta con
que sea homogéneo, e is6tropo, que se cumpla una de las dos condiciones a) o b) antes indicadas y que las ace-

leraciones sean despreciables para que las férmulas indicadas sean vilidas.

En la solucién de interés que corresponde a la condicién de no drenaje (volumen del esqueleto del suelo
constante) se cumple:

Au =p = Ay - K% - cos (Kx + )
Los cambios de tensiones efectivas inducidas por el oleaje serian:
AC’, = -Aug Kz - €K7 - cos (Kx + o)

AC’, = Aug Kz - % - cos (Kx + wt)
ATy, = Aug Kz - €2 - sen (Kx + wt)

Como puede verse, el circulo de Mohr correspondiente a esta variacién de presiones efectivas estd siempre
centrado en el origen y su radio cambia exclusivamente con la profundidad, como antes se dijo.

En la superficie del terreno (z = 0) la presién efectiva vertical y la tension de corte son nulas. Los gradien-
tes de sus crecimientos en profundidad son (dq/0z) = K - Aug, para la tensién de corte inducida bajo el seno de
la ola,y Y para la presion vertical efectiva. De aqui se deduce que el valor 1/0°, maximo que puede inducir el
oleaje es:

L<KAUO _2m Aug
o vy Ly

Esta solucién analitica tiene aplicacion cuando se analiza la rotura de fondos arenosos sometidos a cargas
ciclicas (apartado 3.10) cuyo criterio de rotura se establece en términos de 1/0’,

La red de filtracion que se establece en el terreno tiene la forma que se indica en la Fig. 3.4.9.

Red de !iltl'ﬂl.‘iﬂll instantanea correspondiente a Ia accion del oleaje sobre un fondo marino
homogeneo e isotropo
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Las ecuaciones de las isobaras de igual exceso de presion intersticial y las lineas de corriente ortogonales son:

—K Au

e cosKx = — (isopiezas)
Yo
- A
e senkx = e (lineas de corriente)
kAuy Yy,

donde Au es el incremento de presion de la isobara correspondiente y AQ el valor del incremento de cau-
dal correspondiente a las lineas de corriente.

El caudal que se mueve en un tramo de longitud igual a la longitud de ola es:

2k Au,
Vi

Q

siendo k el coeficiente de permeabilidad.

El gradiente de la filtracién tiene un médulo constante en cada profundidad.

_ 21 By -k
Yw L

y su direccién da una vuelta completa cada vez que cambia el tiempo una cantidad T.
El gradiente hidraulico de salida del agua que podria provocar el levantamiento de fondo es | = Y/y,, siendo Y el peso
especifico sumergido del suelo. Comparado este gradiente critico con el méaximo gradiente que se obtiene de la expre-

sion anterior (que ocurre para z = 0 bajo el seno de la ola), conduce a la condicién critica de levantamiento de fondo.

AuO = y_L
21T

usando la relacién que existe entre Aug y los datos de la ola se obtiene:
™ (2 7h0
—< coshB—HEll
L L Oy,
como condicién necesaria para evitarlo.

EFECTO DE LA COMPRESIBILIDAD Y PERMEABILIDAD DEL SUELO

La situacién real de los fondos marinos no obedece generalmente a las hipdtesis simplificadoras que se han
mencionado y entonces entran en juego la deformabilidad y la permeabilidad del terreno, asi como la capacidad
de drenaje del mismo en relacién con el periodo de la accién oscilatoria actuante. En estas condiciones mas gene-
rales, el parametro adimensional que controla el proceso es:

Cc- c, T
D2
donde
¢, = coeficiente de consolidacion.
D = dimensién caracteristica.
T = periodo de la oscilacién del mar.
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Estimacion de Ia variacion en Ia Ley te Presiones Intersticiales del fondo marino para situacion
drenada bajo Ia accion del oleaje u otras oscilaciones del mar (de Rouck, 1991)*

’r
NIVEL MEDIO ]

______ A(__ - -

h | caiapo

Fondo del mar

PRESION HIDROSTATICA
| CORRESPONDIENTE AL NIVEL MEDIO

u(z) = (yw (z+h))

—

u(z) =y, (z+h) +Au,

- 2 21 O
Au,(z) = upe ™ gt A
u,(z) = uge ™ cos T T ZE

donde:
Au, = desviacion de la presion intersticial respecto a la presion hidrostética correspondiente

al nivel medio.
up = amplitud de la variacion de la presion intersticial en el fondo marino.

_ H
up =y, o para mareas
Y H : ” o
uy = *———*———, para oleaje admitiendo la teoria lineal de ondas
2coshD2m
He H
Yo = peso especifico del agua.
h = profundidad del fondo respecto al nivel medio del agua.
L = longitud de onda de la oscilacién del mar.
T = periodo de la oscilacién del mar.
5
Ao 0y, O |
Hex, oH

k = coeficiente de permeabilidad.
E, = moddulo edométrico del suelo.
X = coordenada horizontal.
z = coordenada vertical.
t = tiempo.

*: de Rouck, J. 1991.“De Stabilitet Van Stortsteengolfbrekers. Algemeen Glijdingsevenwicht - Een Nieuw Deklaagelement”, Hydraulic Laboratory, University of
Leuven, Belgium.
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La dimensidn caracteristica, D, necesaria para obtener el parametro adimensional, C, es teéricamente la dis-
tancia hasta el drenaje del punto en cuestion. Esa distancia podria ser alguna de las siguientes:

[] Profundidad del punto en cuestién bajo el fondo del mar.

[] Espesor del estrato de suelos si es que éste tiene un limite inferior (roca por ejemplo) y ese limite es
impermeable.

L] Mitad del espesor de suelos del item precedente si el estrato en cuestién estd drenado por ambas caras.

Cuando el valor de C resulte claramente mayor que la unidad, puede suponerse que la evolucién de presio-
nes intersticiales en el fondo se reproduce enteramente y sin desfase dentro del terreno. Esto ocurrira general-
mente con oscilaciones de periodo largo o muy largo en terrenos muy permeables y muy rigidos. En este caso
las presiones intersticiales generadas podrian obtenerse estableciendo la correspondiente red de filtracion en
condiciones de flujo estacionario.

Cuando el valor de C resulte del orden de 0,01 o inferior puede suponerse, a efectos practicos, que el suelo
no drena y que las presiones intersticiales generadas son las indicadas en el apartado precedente correspondien-
te a terreno de permeabilidad nula (situacién sin drenaje).

Para situaciones intermedias el problema acoplado de flujo-deformacién en el medio poroso habra de ana-
lizarse con algiin modelo analitico o numérico, o mediante su observacién en prototipo mediante técnicas de
auscultacién (Ver ROM 1.1). No obstante, dada la complejidad de estos célculos, puede ser recomendable reali-
zar en estos casos los cédlculos geotécnicos en tensiones totales. Esto permite no tener que entrar en la estima-
cién de las leyes de presiones intersticiales.

Una solucion simplificada a este problema es la dada por de Rouck (1991), la cual goza de cierta difusion. Se
resume en la Fig. 3.4.10. Con esta formulacién puede observarse que las presiones intersticiales dependen de la
profundidad relativa (h/L), estabilizindose en el valor de la presién hidrostatica correspondiente al nivel medio a
partir de una cierta profundidad, funcién creciente de la permeabilidad, de la compacidad del suelo y del perio-
do de la oscilaciéon del mar. Por tanto, las variaciones en las presiones intersticiales debidas a las mareas se ate-
ntan muy lentamente con la profundidad en terrenos permeables; atenuandose, por el contrario, mas rapidamen-
te en terrenos menos permeables. Por el contrario, las debidas al oleaje se atentian mucho maés rapidamente en
todo tipo de terreno, teniendo, por tanto, incidencia en un espesor mas limitado del suelo.

De acuerdo con lo sefnalado en este apartado, el comportamiento del suelo frente a la acciéon del oleaje pro-
gresivo (periodo en el rango entre 5 y 20 s) serd por lo general, en condiciones no drenadas para suelos satura-
dos granulares finos. Las arenas medias podran considerarse en condiciones parcialmente drenadas y las arenas
gruesas, gravas y escolleras en condiciones totalmente drenadas. Para oscilaciones del mar de mayor periodo (p.e.
mareas) el comportamiento del suelo sera por lo general, en condiciones drenadas para suelos granulares y esco-
lleras y en condiciones no drenadas para suelos cohesivos.

3.5 CIMENTACIONES SUPERFICIALES
3.5.1 Tipos de cimentacion

Las cimentaciones superficiales son aquéllas en las que el plano de contacto entre la estructura y el terreno
estd situado bajo el terreno que la rodea a una profundidad que resulta pequefa cuando se compara con el ancho
de la cimentacion. De hecho, cuando esa profundidad y el ancho de la cimentacién son del mismo orden, enton-
ces las formulas y procedimientos que aqui se indican pueden ser ya muy conservadores.

Normalmente el terreno que rodea la cimentacién estara a un nivel semejante en ambos lados. Las cimen-
taciones de estructuras de contencién, con un gran desnivel de tierras a uno y otro lado de la cimentacién son
también analizables por los procedimientos descritos aqui. En cualquier caso, para los calculos que aqui se espe-
cifican, se tomara como nivel de tierras alrededor del cimiento el mas bajo que se considere posible junto a algu-
no de los lados del cimiento.
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Existen varias tipologias basicas de cimentacion superficial, entre ellas:

a.

Mediante zapatas aisladas o arriostradas.

Son tipicas en cimentaciones de edificios o estructuras sustentadas por pilares. Las riostras que unen las dis-
tintas unidades no suelen reducir notablemente las cargas verticales que actlian en cada zapata y, por lo tanto, a
efectos de hundimiento y de asientos, éstas pueden considerarse individualmente.

b.

Mediante zapatas corridas rigidas.

Son tipicas en la cimentacion de muros o estructuras de contencion de gravedad (muelles de bloques, o
cajones, por ejemplo).

La rigidez de la propia estructura hace que, para el célculo de asientos, se pueda despreciar su deformacion.
Mediante zapatas corridas flexibles

Son tipicas en las cimentaciones de estructuras soportadas mediante pilares en terrenos de capacidad
portante reducida que no permiten las cimentaciones aisladas. También pueden resultar interesantes por
razones constructivas o incluso por razones econémicas. Serian equivalentes a las cimentaciones descri-
tas en a) con riostras y zapatas integradas en un mismo elemento, que seria una viga o zapata corrida.
Las vigas corridas pueden ir en una sola direccién, arriostradas o no, o en dos o mas direcciones, cruzan-
dose y arriostrandose entre si.

Es de esperar, en general, que el efecto de interaccion suelo-estructura tenga un papel importante en los
esfuerzos en la cimentacién y, por eso, en este tipo de cimientos se debe tener presente ese efecto.

Mediante losa

Este tipo de solucién es habitual en suelos que presentan escasa capacidad portante para cimentaciones aisla-
das o mediante vigas corridas. También pueden adoptarse soluciones en losa por otras razones muy diversas.

Las losas pueden ser planas o de canto variable o incluso nervadas. Los espesores de hormigén que se
utilizan normalmente hacen necesario considerar el efecto de interaccion suelo-estructura para evaluar
los esfuerzos en la cimentacion.

La Fig. 3.5.1 indica esquemdticamente estos tipos de cimentacion.

Las cimentaciones semiprofundas, cuya profundidad minima de cimentacién es varias veces mayor que su
anchura, pueden estudiarse con los procedimientos que aqui se indican despreciando parte del empotramiento
en el terreno. En la literatura técnica existen procedimientos especiales para evaluar la mejora que la profundi-
dad adicional introduce y su consulta puede ser de interés en algunos casos. El limite de esa mejora se puede
estimar asimilando la cimentacién semiprofunda a una cimentacion profunda y siguiendo los procedimientos
explicados en el apartado 3.6.

3.5.2. Modos de fallo

3.5.2.1 Estados Limite Ultimos

Los Estados Limite Ultimos que se consideran en esta parte, atin general de la ROM 0.5, son aquéllos de tipo
geotécnico (GEO) que quedan controlados esencialmente por la resistencia del terreno.

Los modos de fallo que, en todo caso, deben plantearse para analizar la fiabilidad de una cimentacién super-
ficial son los siguientes:
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Estabilidad global
La estructura y su cimiento pueden fallar globalmente sin que se produzcan, antes, otros fallos locales.

Este tipo de rotura es tipico de cimentaciones en taludes de diques o en banquetas.
Este problema de la estabilidad global se analizard con los procedimientos que se indican en 3.8.

Algunas formas tipicas de cimentacion

CIMENTACIONES AISLADAS CIMENTACIONES CORRIDAS

b.

CIMENTACIONES EN LOSA

N
CIH_J_ SNEERNRANPN]

Hundimiento

Este fallo del terreno puede ocurrir cuando la carga actuante sobre el terreno, bajo algin elemento del
cimiento, supera la carga de hundimiento, sobre cuya estimacion se hacen recomendaciones mas adelante.

Deslizamiento

El contacto de la cimentacion con el terreno puede estar sometido a tensiones de corte. Si éstas supe-
ran la resistencia de ese contacto, se puede producir el deslizamiento entre ambos elementos, cimenta-
cién y terreno.

Vuelco plastico

El vuelco es tipico de estructuras cimentadas sobre terrenos cuya capacidad portante es mucho mayor
que la necesaria para sostener la cimentacion; de otra forma, antes de producirse el vuelco se provoca-
ria el hundimiento del cimiento. Este Ultimo mecanismo (plastificacion local del cimiento cerca de una
arista) es el denominado vuelco plastico.

Ademas de estos modos de fallo, geotécnicos, en esta ROM se hard alguna consideracién de otros modos de
fallo afines correspondientes a otros Estados Limite Ultimos de caracter no estrictamente geotécnico. Entre ellos se
considerara la capacidad estructural del cimiento. Los esfuerzos en los elementos estructurales que componen el
cimiento, igual que cualquier otro elemento estructural, pueden sobrepasar su capacidad resistente. Los Estados Limi-
te Ultimos que, en ese sentido, deben considerarse son los mismos que en el resto de los elementos estructurales.
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3.5.2.2 Estados Limite de Servicio

Los Estados Limite de Servicio que requieren andlisis de tipo geotécnico son los asociados con la deforma-
bilidad del terreno o con su vibracion excesiva. Las limitaciones de movimiento o los movimientos maximos
admisibles deben estipularse en cada caso. En esta parte de la ROM soélo se indican algunos criterios generales
dentro del apartado 3.5.7.4.

3.5.2.3 Otros problemas de las cimentaciones superficiales

En esta parte de la ROM 0.5 se dan criterios sobre los procedimientos de andlisis correspondientes a los
modos de fallo mas comunes (estabilidad global, hundimiento, deslizamiento, vuelco plastico, resistencia estruc-
tural de la propia cimentacién, movimientos que induzcan dafios en la estructura) pero se quiere hacer constar
que tal lista de posibles problemas no es completa.

Pueden existir problemas de estabilidad de excavaciones durante ejecucién, problemas de achiques o de fil-
traciones e incluso de erosiones o de ataques quimicos a los hormigones.

Pueden existir problemas de asientos por mala calidad en la construccion (falta de limpieza del fondo de
las excavaciones, por ejemplo) problemas de mal comportamiento dindamico (cimentacién de maquinaria vibran-
te, o de estructuras sometidas a acciones de viento y oleaje o a acciones sismicas), problemas de imper-
meabilizacién de losas de cimentaciones de sétanos, o de crecimiento de vegetacion o arbustos que muevan la
cimentacion, etc.

Pueden existir problemas de agrietamientos y levantamientos asociados a arcillas expansivas, problemas de
disolucion carstica, problemas de erosién de rellenos de arcillas en juntas de la roca de cimentacion, posibles
excavaciones futuras que descalcen los cimientos en estudio o incluso los efectos sismicos sobre el propio terre-
no de cimentacion.

Todos estos y otros efectos que puedan pensarse, propios de la geotecnia o de su frontera con otras disci-
plinas, deben preverse antes de proyectar y construir una cimentaciéon superficial, aunque de cada uno de esos
temas no se establezca aqui un apartado especifico guiando el correspondiente método de andlisis.

3.5.3 Caracteristicas de la cimentacion

3.5.3.1 Configuracién geométrica

Para definir la configuracion geométrica del subsuelo en el estudio de cimentaciones superficiales se tendran
en cuenta los principios generales indicados en 3.3.5.1.

La cimentacion se definira por sus dimensiones nominales ), tales como anchuras “B”, longitudes “L”, etc.

Las cimentaciones que no tengan formas rectangulares podran asimilarse a rectangulos equivalentes para
aplicar las formulas que aqui se indican para cimentaciones rectangulares. Esa equivalencia debera hacerse con-
servando las caracteristicas de mas interés segln los casos tal como se indicara en cada método de andlisis, ya
sean el drea, la relacion de momentos de inercia segin ejes ortogonales, etc.

La profundidad de cimentacién, D, sera una estimacion del valor minimo que razonablemente cabe esperar
en cada situacién de proyecto en alguno de los lados de la cimentacion.

(4) Cuando el efecto pueda ser importante, se restard o afiadird (seglin sea mas desfavorable) al valor de la dimension geométrica la tole-
rancia de construccion que figure en los planos de proyecto.
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3.5.3.2 Acciones

En la evaluacion de las acciones de célculo a utilizar en el estudio de los distintos Estados Limite Ultimos, se
tendran en cuenta las recomendaciones indicadas en 3.3.5.3.

En general los Estados Limite Ultimos se deberan analizar en situaciones persistentes y transitorias conside-
rando al menos tres combinaciones fundamentales (o caracteristicas).

a. La que produce mayor carga vertical.
b. La que produce mayor inclinacion de la carga.
c. La que produce mayor excentricidad de la carga.

En situaciones excepcionales deben estudiarse todas aquellas combinaciones que el ingeniero piense que, en
su proyecto particular, puedan ser mas desfavorables. La situacién sismica debe ser contemplada cuando proce-
da, seglin indique la normativa vigente.

En las cargas verticales, y para el estudio de Estados Limite Ultimos de hundimiento, deslizamiento y vuelco
plastico, se incluiran el peso del cimiento y las subpresiones como acciones. Los posibles excesos de presién
intersticial provocados por la aplicacion de las cargas dentro de suelos arcillosos impermeables, en general, no
se consideraran como parte integrante de esa subpresion de disefio.

En el analisis de estados limite de hundimiento, y para aquellos casos en que exista excentricidad de la resul-
tante de las acciones respecto al cimiento, se deberan calcular, para cada combinacién de acciones, los siguientes

parametros geométricos:

Ancho equivalente, B* = B — 2ep
Largo equivalente, L = L — 2¢,

Donde ep y €, son las excentricidades segun las dos direcciones ortogonales que se indican en la Fig. 3.5.2.

Geometria de Ia cimentacion equivalente
B

PLANTA

PASO DE LA RESULTANTE
EN EL PLANO DE APOYO

(= ANCHO EFECTIVO
DE CIMENTACION

En las cimentaciones de otra forma, la asimilacion a rectangulos debe hacerse conservando algunas caracte-

risticas comunes. En la Fig. 3.5.3, se incluye un procedimiento de conversién circulo-rectangulo que se considera
recomendable.
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Calculadas esas dimensiones equivalentes se obtendrd, también para cada combinaciéon de acciones, el valor
de la presion vertical efectiva media, definida por:

Pv

S
=

donde

\'% = fuerza vertical efectiva.

Cimentacion rectangular equivalente a otra circular con carga excéntrica

L R |,
i

RESULTANTE

CIMENTACION REAL CIMENTACION EQUIVALENTE

Excentricidad e/R Ancho equivalente B*/R Longitud equivalente L*/R
0 1,73 1,81
0,10 1,55 1,77
0,20 1,37 1,71
0,30 1,19 1,64
0,40 1,02 1,56
0,50 0,84 1,46
0,60 0,67 1,33
0,70 0,50 1,18
0,80 0,33 0,98
0,90 0,17 0,71

Esta ROM admite como procedimiento de comprobacién de la seguridad algunos métodos basados en
“experiencias contrastadas similares”. A efectos de comparar presiones de cimentacién, se define en esta ROM
“presion vertical de comparacion” py comp, que se define como el mayor de los tres valores siguientes de p,:

a. El que corresponde a la combinacién cuasi permanente.
b. El 90% del que corresponderia a la combinacién fundamental () que conduzca a mayor valor de p,.
c. EI 80% del maximo valor de p, que corresponda a las combinaciones accidentales.

(5) Para este célculo particular, los valores de las acciones no se mayoraran (Y, =y, = )
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Asociados al valor de pyomp que resulte, deben considerarse los valores de las dimensiones geométricas de
la cimentacién (D, B, L") y de la inclinacién de la carga correspondiente.

Normalmente el plano de cimentacién sera horizontal, asi se ha supuesto hasta aqui. Si ese plano tuviese una
ligera inclinacién, el concepto vertical y horizontal pueden cambiarse por normal y tangencial al plano de cimen-
tacion y seguir aplicando las reglas que aqui se indican. Inclinaciones superiores al 10% requieren técnicas de ana-
lisis especificas fuera del alcance de esta Recomendacion.

3.5.3.3 Caracteristicas del terreno

Para fijar las caracteristicas del terreno se utilizardan parametros geotécnicos adecuados segln se indica en
el apartado 3.3.5.2. Dependiendo del tipo de andlisis seran necesarios unos u otros parametros.

Para el estudio de Estados Limite Ultimos en general seran necesarios los parémetros de peso especifico y
humedad, definidos en 2.2.3 y 2.2.4, asi como los de resistencia, definidos en 2.2.8 para los suelos y 2.2.9 para las
rocas. Para aquellos problemas que se puedan resolver con métodos basados en la experiencia, que mas adelante
se indican, la resistencia del terreno puede quedar representada por otros parametros indirectos tales como:

"1 indice N del ensayo SPT.
[]  Resistencia en ensayos penetrométricos continuos (estaticos o dinamicos).
LI Presién limite en ensayos presiométricos.

Incluso en algunos casos claros, donde la experiencia previa es abundante, puede ser suficiente un contras-
te de las propiedades elementales del terreno para evaluar la seguridad frente a Estados Limite Ultimos.

En esos casos los parametros de peso especifico y humedad, asi como otras propiedades indice elementales
que avalen la similitud con los casos en los que existe experiencia, no podran omitirse.

Para el estudio de los Estados Limite de Servicio pueden ser necesarios, ademds, los pardmetros de defor-
macién del terreno definidos en 2.2.10, asi como otros especificos, segtn los casos, como se indica en 2.2.11.

En situaciones de poco riesgo y en los casos en que exista experiencia abundante, la comprobacién de los
Estados Limite de Servicio puede no requerir mas informacién del terreno aparte de las propiedades indice basi-
cas necesarias para asegurar la similitud del caso considerado y los casos sobre los que se tiene experiencia.

3.5.4 Verificacion de la seguridad frente al hundimiento

3.5.4.1 Métodos de verificacién

El hundimiento de una cimentacién es un modo de fallo principal que siempre ha de considerarse. Las for-
mas de verificar que una cimentacion superficial es segura son muy variadas. El ingeniero ha de elegir, de entre
ellas, la que resulte més adecuada a su caso. Esa eleccién debe estar guiada por varios criterios; los mas impor-
tantes son el tipo de terreno y la importancia de la obra.

A efectos de elegir el procedimiento de verificacion mas adecuado, se distinguen tres tipos generales de
terreno.

a. Terrenos granulares. Son aquéllos formados esencialmente por arenas y gravas aunque tengan propor-
ciones de suelos finos (arcillas y limos), pero en proporciones siempre inferiores al 15% y cuya per-
meabilidad, ademds, sea superior a 104 cm/s.

b. Terrenos cohesivos. Son aquéllos cuyo comportamiento mecanico queda principalmente condicionado
por la presencia de suelos finos (arcillas y limos). Exhiben una resistencia a compresion simple aprecia-
ble pero inferior a | MPa y son bastante impermeables; su permeabilidad es inferior a 10# cm/s.
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c. Terrenos cohesivos firmes y rocas. Son aquéllos cuya resistencia a compresion simple supera normal-
mente el valor umbral q, = | MPa.

Pueden existir terrenos complejos que no puedan catalogarse bien dentro de alguno de estos tres grupos.
En esa situacion el ingeniero debe proceder a clasificarlo de acuerdo con mas de uno de ellos, seguir los proce-
dimientos indicados seglin esa clasificacion y, finalmente, una vez alcanzado el resultado final elegir, de las dos
alternativas utilizadas, la que conduzca a un resultado més conservador.

Los procedimientos de verificacién que se indican a continuacién y su posible aplicabilidad quedan resumi-
dos en laTabla 3.5.1.

Meétodos de verificacion de la seguridad frente al hundimiento

Nombre del método Tipo de terreno Categoria de la obra ©)

Experiencia local contrastada Suelos firmes y rocas @

Método basado en el SPT Suelos granulares ByC

Método basado en ensayos presiométricos Cualquiera ByC

Método basado en ensayos de penetracion estatica Cualquiera excepto roca ByC

Método basado en otros ensayos de campo Cualquiera @

Carga de hundimiento en suelos firmes y rocas Suelos firmes y rocas A ByC
Cilculo analitico de la carga de hundimiento Cualquiera AByC

Nota: En casos especiales, el método de verificacién puede incluir la realizacién de ensayos de carga «in situ» debidamente instrumentados.

3.5.4.2 Verificacion segin la experiencia local contrastada

La experiencia local, obtenida mediante la observaciéon del comportamiento adecuado de cimentaciones
semejantes a la del caso en estudio y sobre terrenos similares, puede ser suficiente para justificar las dimensio-
nes de una cimentacion.

En estos casos debe procederse a definir, como resumen de la experiencia previa, la profundidad de cimen-
tacion adecuada y las presiones de servicio que se consideran validas para distintos anchos de cimentacion.

Por otro lado, se calculard la presién vertical representativa (o presion de comparacion) que transmite el ele-
mento de cimentacién al terreno considerando las combinaciones de acciones mencionadas en 3.5.3.2.

Finalmente, serd necesario reconocer el terreno para conocer, como minimo, la estructura del terreno, la
ubicacion del nivel freatico y los pardmetros de estado (peso especifico seco y humedad).

Una cimentacion superficial queda verificada frente al hundimiento cuando su presién de servicio no supera
la avalada por la experiencia, para condiciones de cimentacién y dimensiones similares a las del caso en estudio.
3.5.4.3 Verificaciéon en funcion de los ensayos SPT

De entre las varias correlaciones existentes entre el indice N del ensayo estindar de penetracion SPT y la

presion vertical de comparacion se describe, a continuacion, una cuyo formato se asemeja con la inicialmente
propuesta por Meyerhof (7) (1956).

(6) La categoria de la obra se define en 2.12.
(7) «Penetration Tests and Bearing Capacity of Cohesionless Soilsy. Journal of Soil Mechanics and Foundation. Eng. ASCE.
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La presion vertical admisible en arenas, de manera que se tenga una seguridad adecuada frente al hundimien-
to y de manera que, ademads, el asiento maximo sea inferior a una pulgada (2,54 cm), es:

—6ND+DDkP B<l3
by, = EE a para B<l,3 m
6
0. b 03md
=4NA+—ri+ = kPa ara B=1,3 m
Pvadm % 3BD% E:I H P
donde
D = profundidad de cimentacién definida en 3.5.3.1.
B* = ancho equivalente de la cimentacién definido en 3.5.3.2.

El valor de N que debe usarse es el correspondiente a una eficacia de hinca del orden del 60%, que es la mas
frecuente en los ensayos bien realizados en el pasado. Si se tiene control sobre este aspecto pueden realizarse
las correcciones correspondientes.

El indice N del SPT a utilizar en esta expresion debe ser el valor medio obtenido en la zona comprendida
entre el plano de cimentacién y una profundidad 1,5B" bajo dicho plano.

Como quiera que los valores del indice N del SPT dependen de la sobrecarga efectiva de tierras al nivel del
ensayo, tales valores deben referirse a una presién normalizada de 100 kPa. Los factores de correccién a utilizar
se indican en la Tabla 3.5.2.

Factor de correccion del indice <\ del SPT por Ia sobrecarga efectiva de
Ias tierras. M(corregido) = f. N

Presion vertical efectiva al nivel del ensayo (kPa) Factor de correccion, f
0 2
25 1,5
50 1,2
100 |
200 0,8
> 400 0,5

Para valores intermedios se puede interpolar linealmente entre los datos indicados.

En cualquier caso, el valor del indice N del SPT que se utilice en las expresiones anteriores, después de corre-
gido, no debe ser nunca superior a 50.

La profundidad de cimentacion “D” a utilizar en los calculos no debe nunca ser mayor que el ancho equiva-
lente de cimentacién B*.

Las féormulas anteriores se consideran aplicables para cimentaciones superficiales de hasta unos 5 m de
anchura, como maximo.

Las expresiones anteriores son validas para acciones fundamentalmente verticales; si existen cargas horizon-
tales que inclinen la resultante mas del 10%, este procedimiento no debe utilizarse.

Las expresiones anteriores estan pensadas para situaciones en las que el nivel fredtico esta proximo o por
encima del plano de cimentacién y en reposo o con gradientes pequefios.
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Si, por algin motivo, existiera un flujo de agua ascendente en el entorno de las cimentaciones superficiales
con gradiente |, los valores de la presion vertical admisible se multiplicaran por el factor de reduccion:

Pv,,, (corregida por el flujo ascendente) = 3 - p,

adm

y'
donde
Yy’ peso especifico sumergido del suelo.
Yo = peso especifico del agua.

Si, al contrario, se prevé, en la situacion de proyecto correspondiente, que el nivel fredtico estara siempre
mas profundo que el plano de cimentacion, entonces la presién admisible podra corregirse de acuerdo con la
expresion siguiente:

Pvagm (corregida por la prof. N.F) = X - p,
Op O
A - I +0, 6%HS 2
donde
h = profundidad del nivel freatico bajo el plano de cimentacién.

La comprobacién de que no se producen asientos excesivos debidos a la presencia de suelos menos firmes
situados a mayor profundidad es, en todo caso, necesaria.

Una cimentacién superficial puede darse por comprobada cuando la presién de comparacion que se define
en 3.5.3.2 es menor o igual que el valor de p,_, que se indica en este apartado.
3.5.4.4 Verificacion mediante ensayos presiométricos

Los ensayos presiométricos realizados en el terreno préximo a la cimentacién en estudio permiten conocer
un parametro esencial con el que se puede estimar la carga de hundimiento p,;, de las cimentaciones superficia-
les: es la presion limite p; resultante de la correcta interpretacion del ensayo.

Para poder aplicar este método es necesario conocer,ademas de la presion limite, la ubicacién del nivel freatico, la

naturaleza del terreno de apoyo y su peso especifico. También es necesario conocer la profundidad a la que piensa esta-
blecerse la cimentacion y sus dimensiones. La carga de hundimiento puede estimarse mediante la expresién siguiente:

th=Po+K'AP'f5'fD

donde:
Pv» = Ppresion vertical efectiva que produce el hundimiento.
Po = presion efectiva al nivel del plano de apoyo.
K = coeficiente adimensional.
K = 0,8 para suelos cohesivos (©).
K = 1,0 para terrenos granulares y rocas blandas ®
Ap = presion limite neta, una vez descontado, al valor de la presién limite bruta, la posible presién inters-

ticial y la presion efectiva horizontal que existieran al nivel del ensayo. Se utilizara el valor medio
correspondiente al tramo de profundidad B* bajo el plano de apoyo.

(8) La definicion de tipos de terreno puede verse en 3.5.4.1.
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fs = factor de correccion por el efecto de la inclinacién de la carga. Debe tomarse el valor siguiente:
fs=(,1 —tg o)< |
fo = factor de correccién por efecto del empotramiento de la cimentacién. Su determinacién debe rea-

lizarse de acuerdo con lo indicado a continuacion.

.0 mp0O_ pU g-U
fD—I+%1+TEDt]ﬁ%),6+O,4L—EE

donde
a = parametro adimensional, que debe tomarse:
a=0,2 suelos cohesivos
a=0,3 suelos granulares
a=0,25 rocas blandas
Ap = presion limite neta, definida anteriormente en este mismo apartado.
b = presidn de referencia. Debe tomarse:

b =10 MPa suelos cohesivos y rocas blandas
b=5MPa  suelos granulares

n = factor adimensional que mide la relacién que existe entre los valores de la presién limite neta en la
zona situada por encima del plano de apoyo, espesor D, y el valor de Ap, que se utiliza para repre-
sentar la resistencia del terreno bajo el plano de apoyo.

Las dimensiones D, B" y L" se definen en 3.5.3.1 y 3.5.3.2. En todo caso se mantendrad como profundidad de
célculo un valor inferior al ancho; D < B*.

Para verificar la seguridad de una cimentacion superficial frente al hundimiento por medio de este método,
se exigiran los coeficientes de seguridad establecidos en el apartado 3.5.4.9.

3.5.4.5 Método basado en ensayos de penetracién estdtica

Los ensayos de penetracion estatica suelen realizarse en suelos blandos donde no es frecuente realizar
cimentaciones superficiales. A pesar de ello, en algunas circunstancias (pequefas cargas, estructuras poco sensi-
bles a los asientos, etc.) puede ser necesario estimar la carga de hundimiento de cimentaciones superficiales uti-
lizando los resultados de este ensayo (). La relacién que permite evaluar la presién vertical efectiva de hundi-
miento es la siguiente:

0 O
Pun = Po +qc§<| +Ky %’7@'6 +0,4B_D%,5
g 80 s

donde

Pv» = Ppresion vertical efectiva de hundimiento.

Po = presion vertical efectiva en el entorno de la cimentacién y al nivel del plano de apoyo.

q. = valor medio de la resistencia a la penetracion en la zona de espesor B” bajo el plano de apoyo.
K, = coeficiente adimensional, que debe tomarse:

K, = 0,32 para suelos cohesivos
K, = 0,17 para rocas blandas

0 q.(MPa)T"
K, = g +M para arenas
3MPa

(9) También, en algunas circunstancias, este ensayo puede realizarse en suelos de consistencia firme aunque su penetracién sea limitada.
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K, = parametro adimensional. Deben utilizarse los valores siguientes:
K, = 0,10 para suelos cohesivos ; K, = 0,05 para suelos granulares y rocas
N = relaciéon que existe entre el valor medio de la resistencia a la penetracién estdtica en la zona de

terreno situada por encima del plano de apoyo y el valor de q. que se utiliza para representar la
resistencia a la penetracion bajo el plano de cimentacion.

Los significados de f5 y de las dimensiones D, B" y L se indican en 3.5.4.4. La profundidad D que se utilice en
los célculos quedara limitada al ancho B D < B,

Para verificar la seguridad de una cimentacion superficial frente a hundimiento por medio de este método
se exigiran los coeficientes de seguridad establecidos en el apartado 3.5.4.9.

3.5.4.6 Métodos basados en otros ensayos de campo

Entre los ensayos de campo mas habituales que pueden permitir la verificacion de la seguridad frente al hundimien-
to deben citarse los ensayos penetrométricos dindmicos. En la Parte 2 de esta ROM se describen estos ensayos.

No existen procedimientos directos que correlacionen la presién de hundimiento de una cimentacién super-
ficial y el resultado de este tipo de reconocimiento. La obtencién de la carga de hundimiento partiendo de estos
ensayos ha de hacerse de manera indirecta, traduciendo los resultados de este tipo de ensayo a otro (presién
limite, resistencia a la penetracion estatica, indice N del ensayo SPT, etc.).

Las correlaciones locales que existen entre los ensayos de penetracién dindmica y los ensayos hasta aqui
mencionados pueden permitir la estimacion de la carga de hundimiento en algunas circunstancias. Se advierte, sin
embargo, que, al acumularse las imprecisiones de los datos de campo con los de las posibles correlaciones, se
debe ser muy conservador al utilizarlas; los coeficientes de seguridad que se adopten deben ser acordes con las
imprecisiones de los procedimientos de anilisis.

Aunque el procedimiento de ensayo directo en campo de la carga de hundimiento es poco frecuente, debe
mencionarse aqui, pues resulta ser el mas preciso, particularmente cuando las dimensiones del modelo de campo
se aproximan a las de la cimentacién real en estudio. En ocasiones puede ser de interés realizarlos.

3.5.4.7 Carga de hundimiento en suelos cohesivos firmes y rocas

Las cargas de hundimiento de una cimentacién superficial apoyada en suelos cohesivos firmes o rocas puede
estimarse segun el procedimiento simplificado que se describe en este apartado.

Los datos necesarios para evaluar la carga de hundimiento son los siguientes:

[] Datos geométricos de la cimentacién. Son las longitudes D, B, L, B*, L* definidas en 3.5.3.1 y 3.5.32,e
inclinacion de la carga sobre la cimentacién (angulo ).

[]  Estructura general de la formacion rocosa. Interesa conocer especialmente la roca ubicada en el entor-
no proximo a la cimentacion, dentro de una zona de amplitud 4B X 4L en planta y de amplitud 2B en
profundidad bajo el plano de apoyo.

L] Las caracteristicas de la roca que deben utilizarse en los célculos serdn las de la roca de peores condi-
ciones que aparezca en ese entorno. Para hacer alguna otra hipotesis simplificativa en este sentido, es
necesario realizar una justificacion especifica.

[] Resistencia a compresion simple de la roca. Este dato puede determinarse mediante ensayos especificos

(ensayos de compresion simple en probetas de roca debidamente talladas a partir de testigos de roca
sana) o mediante técnicas indirectas (ensayo de puntas) debidamente interpretados.
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[] Grado de alteracion de la roca, seglin se define en 2.2.9.7. Se debe tomar el que corresponda a la super-
ficie de apoyo siempre que, como es usual, la alteracion no sea mayor a mayor profundidad.

[] Distancia entre litoclasas. Se tomara el valor correspondiente a la familia de litoclasas que aparezca con
menor espaciamiento en la zona préxima al apoyo.

] El valor medio del RQD en la zona de profundidad B, bajo el plano de apoyo, y de dimensiones B X L en planta.
Cuando el grado de alteracion sea igual o superior a IV o cuando el espaciamiento entre litoclasas sea menor
que 10 cm o cuando el RQD sea inferior al 10%, este procedimiento no debe utilizarse; el terreno habra que

considerarlo como un suelo y utilizar otro procedimiento de cdlculo.

La presion vertical efectiva de hundimiento de cimentaciones sobre formaciones rocosas puede estimarse
como sigue:

P =3 (Pr - Q) fp - fa - f5 < 15 MPa

donde:
Pv» = Ppresion vertical efectiva que produce el hundimiento.
p- = | MPa, presién de referencia.
qu = resistencia a compresién simple de la roca sana.
fo = factor de reduccion debido al diaclasamiento. Sera el minimo de los dos siguientes:
2 2
g J < =02 [B, x RQD(%)L! .
D~ = ’ D~ Y
5o T B
s = espaciamiento entre litoclasas. Ver texto. No se utilizara este procedimiento cuando s<0,10 m.
B* = ancho equivalente de la cimentacién.
B, = ancho de referencia, se tomara B, = | m.
RQD = indice de fragmentacion de la roca. Ver 2.7.1.
fa = factor de reduccion debido al grado de alteracion de la roca. Se tomara el valor siguiente:
Grado de meteorizacion (ver 2.2.9.7) Factor fa
| |
Il 0,7
1l 0,5
fs = factor que tiene en cuenta la inclinacion de la carga. Se tomara:

fs= (1,1 —tg &3 < |

Este procedimiento de cdlculo no es adecuado cuando se dan alguna de las circunstancias indicadas anterior-
mente en este apartado o alguna otra de las siguientes:

[] La cimentacion esta en terreno inclinado mas del 10% en la zona del entorno del apoyo.

[] La cimentacién se establece cerca de un talud. En ese caso la comprobacién de las condiciones de esta-
bilidad global habra de realizarse por otro procedimiento.

[1 Para grandes areas de apoyos (> 100 m?) el problema de hundimiento puede quedar controlado por
accidentes singulares (fallas, diaclasas excepcionales, etc.) cuyo efecto debe investigarse.

La carga de hundimiento de una cimentacién apoyada en roca depende tedricamente de la naturaleza de la
roca. A igualdad de resistencia a compresién simple y del resto de parametros (diaclasamiento, alteracién y tama-
fio del drea de apoyo), existen tipos de roca que podrian soportar mayores cargas que otros. El efecto del tipo
de roca no estd aun bien establecido en la practica habitual y por ese motivo no se indica, en esta ROM, un pro-
cedimiento explicito para considerarlo.
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La verificacién de otros estados limite distintos del hundimiento (estabilidad global, deslizamiento, vuelco,
etc.) no queda garantizada con esta verificacion de la presion de hundimiento, por lo que seran necesarias otras
comprobaciones complementarias.

Para verificar la seguridad de una cimentacion superficial frente al hundimiento por medio de este método
se exigiran los coeficientes de seguridad establecidos en el apartado 3.5.4.9.

3.5.4.8 Calculo andlitico de la carga de hundimiento
3.5.4.8.1 FORMULA POLINOMICA

La formula mas frecuente para verificar la seguridad frente al hundimiento de las cimentaciones superfi-
ciales, y cuya aplicacién se recomienda, es la conocida bajo el nombre de Brinch Hansen, aunque de ella exis-
ten distintas versiones que difieren en algunos detalles sobre el procedimiento de obtencién de algunos para-
metros. En la Fig. 3.5.4 se muestra un esquema del problema estudiado indicando la superficie de rotura
adoptada. Segun la version que se recomienda en esta ROM la componente vertical de la presién que produ-
ce el hundimiento es:

I
Pvn :qwq Hq +ch mc +Ey|BD mJy my

donde:

q = sobrecarga debida al peso de tierras a la profundidad de la cimentacién, en el entorno del
cimiento.

c = cohesion.

Yy = peso especifico del suelo. El valor de calculo se indica mas adelante.

Nq, N, Ny = coeficientes de capacidad de carga.

fq, o fy = factores de correccién.

Geometria del posible hundimiento

, 14

: Ny

H
CUNA g
CUNA
ACTIVA~'75NA PASIVA N.F
S
{ B

i 1

Los factores de correccién son funcion, entre otras variables, del angulo de rozamiento. Su obtencion se rea-
lizard tal como se indica en 3.5.4.8.2.

Los coeficientes de capacidad de carga son funcién exclusiva del angulo de rozamiento del terreno y pueden
obtenerse mediante las expresiones analiticas siguientes:
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N :I+sen(pEmg¢
9 I-sengp

N, -1
N, = (para @=0 resulta N_ = 11+2)
gy

4

N, =2(N, —1) [fgp (Base rugosa)

Para facilitar el calculo, en la Tabla 3.5.3 se incluyen los valores de los coeficientes de capacidad de carga que
se obtienen para valores de varios angulos de rozamiento indicados.

Para valores de @ > 45° el coeficiente de capacidad de carga N, puede resultar excesivamente optimista. Para
tener esto, en cuenta puede utilizarse como valor de célculo un angulo de rozamiento que excede en 45° Unica-
mente la mitad del exceso real. Esto es:

-1 +45° d >45°
(pcc'llculo - 2 ((”eal )' cuando (peal

El valor de N, que se indica es adecuado para el estudio de cimentaciones estructurales con base rugosa. En

los casos excepcionales de apoyos con “base lisa” (interposicion de laminas o superficies de poco rozamiento),

el valor de N, que debe utilizarse debe ser la mitad del indicado.

En suelos arcillosos blandos y siempre que se tema que en el cimiento puedan generarse presiones intersticiales
fuertes y que no se atenlen durante el proceso de carga, sera necesario considerar la condicion “sin drenaje”.

Coeficientes de capacitdad de carga de Ia formula de Brinch Hansen

9 (grados) Ng Ne Ny
20 6,4 14,8 3,9
21 7,1 15,8 47
22 7,8 16,9 55
23 8,7 18,1 6,5
24 9,6 19,3 7,7
25 10,7 20,7 9,0
26 11,8 22,3 10,6
27 13,2 23,9 12,4
28 14,7 25,8 14,6
29 16,4 27,9 17,1
30 18,4 30,1 20,1
31 20,6 32,7 23,6
32 23,2 35,5 27,7
33 26,1 38,6 32,6
34 29,4 42,2 38,4
35 33,3 46,1 452
36 37,8 50,6 53,4
37 42,9 55,6 63,2
38 48,9 61,4 74,9
39 56,0 67,9 89,0
40 64,2 75,3 106, 1
41 73,9 83,9 126,7
42 85,4 93,7 152,0
43 99,0 105,1 182,8
44 115,3 118,4 220,8
45 134,9 133,9 267,8

A continuacion se hacen ciertas indicaciones sobre la forma de caracterizar el peso y la resistencia del terre-

no en ambos tipos de cdlculo.
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Hundimiento sin drenaje

Los célculos de la presion vertical que produce el hundimiento de una cimentacién sobre un terreno
poco permeable deben realizarse en la hipétesis de que no se produzca ninguna consolidacién del
terreno.

El concepto “poco permeable” se refiere a la capacidad de disipacién de las presiones intersticiales gene-
radas por la aplicacién de la carga precisamente mientras se va aplicando. El caso tedrico de rotura sin
drenaje serd tanto mds préximo al real cuanto mas impermeable sea el suelo y cuanto mas rapida sea la
aplicacién de la carga.

En términos generales, el caso de no drenaje tedrico, que es ciertamente un caso extremo, se supone
como posible cuando se den las condiciones que se indican en el apartado 2.2.7, salvo que en proyecto
se tomen precauciones especificas para permitir y comprobar cierta consolidacién (o disipacion de pre-
siones intersticiales) durante la construccion.

En la situacion extrema “sin drenaje”, la resistencia del terreno puede simularse con un dngulo de roza-
miento nulo y una cohesién igual a la resistencia al corte obtenida mediante ensayos de corte sin dre-
naje, ya sea de campo (vane test, por ejemplo), bien sean de laboratorio (ensayos triaxiales UU, por ejem-
plo), bien sean mediante estimacion indirecta a través de correlaciones (penetrémetro estatico, por
ejemplo) u otros ensayos indicados en la Parte 2 de esta ROM.

Los parametros resistentes a utilizar en la formula polinémica seran, por lo tanto:

©=0
c=s,
donde:
sy = resistencia al corte sin drenaje media de la zona de profundidad B* bajo el plano de cimenta-
cion.

€« _ 9

El parametro “q” de la férmula polinémica se calculara con la expresion:
9=VYsp D

donde:

peso especifico aparente del terreno en la zona comprendida entre la superficie del terreno y el
plano de cimentacion.
profundidad de cimentacion, definida en 3.5.3.1

yap

D

Cuando el terreno de cimentacion esté totalmente sumergido se utilizara el peso especifico sumergido,

“_9

en lugar del valor aparente, para evaluar la sobrecarga “q”.
Hundimiento con drenaje

La verificacién de la seguridad frente al hundimiento con drenaje debe hacerse siempre, ya que esta situa-
cion trata de representar el comportamiento de cimentaciones superficiales en suelos arenosos secos
o saturados y cimentaciones en cualquier otro tipo de terreno una vez sobrepasado el proceso de adap-
tacion del cimiento a las cargas impuestas.

Los datos que interesan deben representar el comportamiento medio esperado del terreno a lo largo
de la linea de rotura. Los datos de resistencia seran el angulo de rozamiento y la cohesién efectivas, que
pueden proceder de ensayos de laboratorio realizados con muestras inalteradas:
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[l Ensayos triaxiales realizados con consolidacion previa y rotura sin drenaje (CU), midiendo y des-
contando las presiones intersticiales.
[l Ensayos triaxiales realizados con consolidacion previa y rotura con drenaje (CD).

También pueden proceder de otros ensayos de laboratorio (corte directo, corte simple) o de correla-
ciones previamente establecidas con ensayos de campo (ensayos de penetracién, ensayos de placa de
carga, etc.).

La sobrecarga “q” a utilizar en el primer término de la férmula polinémica debe ser igual a la presion
efectiva al nivel del plano de cimentacién alrededor de la cimentacion. Si ese valor resultase variable se
utilizard el valor medio a lo largo del lado que menor sobrecarga tuviera.

El peso especifico de célculo del tercer término de la férmula polindmica debe ser:

1 El peso especifico aparente, Y, si el nivel fredtico estd a una profundidad mayor que 1,5B bajo el
plano de cimentacion.

[l El peso especifico sumergido, Y, si el nivel fredtico esta situado en o por encima del plano de cimen-
tacion.

L] Un peso especifico intermedio, interpolable linealmente, si el nivel freatico estd comprendido entre
los dos casos anteriores.

Si existiera un flujo de agua ascendente, de gradiente |,, que afectara al plano de cimentacién, el peso
especifico de célculo del tercer término que se viene considerando seria:

Yedleulo = V - Iv “Yw

donde:

Y = peso especifico sumergido del terreno.
Yw = peso especifico del agua.
gradiente vertical medio en la zona de espesor 1,5B" bajo el plano de cimentacién.

Iy

La formula polindmica aplicada en condiciones drenadas es especialmente inadecuada en casos en que
el terreno no es horizontal. Las cimentaciones superficiales en las proximidades de taludes pueden sufrir
hundimiento con cargas mucho menores. En esos casos la verificacion de la seguridad frente al hundi-
miento debe hacerse con los métodos de calculo indicados en 3.8.

3.5.4.8.2 FACTORES DE CORRECCION

Cada uno de los tres términos de la forma polinémica debe ser afectado por un coeficiente de correccion,
f, cuyo subindice indicara el término al que corresponde.

A su vez, cada uno de los tres coeficientes de correccion se debe obtener como producto de diversos coe-
ficientes que tienen en cuenta cada uno de los efectos parciales que intervienen en el problema.

A continuacién se consideran los efectos siguientes:

Efecto Coeficiente

Forma de la cimentacién s

Inclinacion de la carga i

Resistencia del terreno ubicado sobre el plano de apoyo

Inclinacion del plano de apoyo

a |5 [

Pendiente del terreno en el entorno de la cimentacion
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De esta manera cualquiera de los tres coeficientes de correccion sera, a su vez, el producto de 5 coeficientes:

La manera de obtener cada uno de ellos se indica en lo que sigue:
a. Coeficientes de forma
Los coeficientes de forma tienen en cuenta las proporciones de las dimensiones en planta de la cimentacion

equivalente. Esas dimensiones son las longitudes B y L* que se definen, para cada combinacién de acciones,
en el apartado 3.5.3.2. Las formulas que deben utilizarse para obtener estos coeficientes son las siguientes:

0N
sq:I+B—DEI—q
[F N,
Sc =5g
_ B"
sy_|—0,4F

b. Coeficientes de inclinacion

Los coeficientes de inclinacion tienen en cuenta la desviacion de la direccién de la accion resultante
sobre el plano de apoyo respecto a la direccién vertical. Esa inclinaciéon se representa por el valor abso-
luto del angulo que forman entre si ambas direcciones (Ver Fig. 3.5.4).

Para problemas bidimensionales (cimentaciones superficiales en longitud infinita) los valores de los coe-
ficientes de inclinacidn se calcularan mediante las expresiones siguientes:

iq :(I—O,7tg5)3

Ny - ) 0

iy=—"—20; para =0, i, =0,50+
N, -1 0

iy :(I—tg5)3

O = éngulo de desviacion de la carga respecto a la vertical.
“_"

Cuando se pueda asegurar cierta cohesion “c” en el contacto de la cimentacién con el terreno se podra
tomar un angulo “3” menor, dado por la expresién:

tgo

BULE [¢
[+ —

Vtgp

tgd"” =

En estas expresiones:

V = resultante vertical de las acciones sobre el cimiento.
H = resultante horizontal de las acciones sobre el cimiento.

Cuando el problema sea tridimensional (dimensiones finitas de la cimentacién) el hundimiento se debe ana-
lizar como problema plano en la direcciéon mas desfavorable. La inclinacién de la accién en la otra direccion

(O7) puede tenerse en cuenta reduciendo cada uno de los tres coeficientes de la forma siguiente:

i (tridimensional) = (1 — tg &1) x i (bidimensional)

206 < CGapitulo III: Criterios Geotécnicos



Recomendaciones Geotécnicas para Obras Maritimas y Portuarias

C.

Efecto de la resistencia del terreno sobre el plano de cimentacion

En las férmulas anteriores se ha supuesto que el terreno situado por encima del plano de cimentacién
actta exclusivamente como una sobrecarga.

En aquellas ocasiones en las que se pueda garantizar que ese terreno estara permanentemente integro
en una zona amplia del entorno de la cimentacién, sin grietas naturales o artificiales (zanjas, dragados
locales, etc.), se puede aumentar la carga de hundimiento multiplicando cada uno de los tres términos
de la férmula polindmica por los siguientes coeficientes:

d, =1+ 2tg(0(| —sen (éz arctg%

N 2 D

- qa(y— et

d. =1 +2N_<(I senqo) arctg a0
d, =I

El arco que se menciona en estas féormulas se expresara en radianes.

Efecto de la inclinacién del plano de cimentacion

Las féormulas anteriores suponen que el plano de cimentacién es horizontal. Si el plano de cimentacion
estd ligeramente inclinado, la carga de hundimiento sera algo menor y puede considerarse su efecto

haciendo dos modificaciones a la férmula polindmica.

Por un lado, cada término de la formula polinémica debe multiplicarse por los siguientes factores reduc-
tores:

rq = g 2ntanh @
re =1-04n
ry = rq

donde “n” es el angulo de desviacion del plano de cimentacidn respecto a la horizontal, medido en radia-
nes.

Por otro lado, el angulo “®”, definido en las féormulas polinémicas como desviacion respecto a la vertical
de la accién sobre el cimiento, debe interpretarse en este caso como desviacién respecto a la normal al
plano de cimentacion. Para tener esto en cuenta sera suficiente sumar al dngulo “d” el dngulo “n” antes
de calcular los coeficientes de inclinacion.

Esta forma aproximada de considerar el efecto de la inclinacién no debe utilizarse para inclinaciones del
cimiento superiores al 10%, los errores podrian ser importantes.

Cimentaciones en zonas de pendiente

Las formulas anteriores estan pensadas para situaciones de terreno plano horizontal en la zona pasiva
(ver Fig. 3.5.4).

Si en esa zona el terreno esta en pendiente descendente la sobrecarga “q” que ha de considerarse en
los célculos es de dificil estimacion. A efectos del calculo simplificado que se describe aqui, se puede
suponer como plano de referencia donde actuaria la sobrecarga de calculo el MN que se indica en la Fig.
3.5.5.

Este plano pasa por el pie delantero de la cimentacion, punto N,y corta a la superficie libre del terreno
en el punto M, que dista del anterior la longitud “L” indicada en la figura.
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La sobrecarga equivalente “q” que actta sobre ese plano se calcula de manera que, actuando normal-
mente (en la direccion de la normal) sobre MN, resulte una fuerza normal igual al 60% de la resultante
de los pesos efectivos del terreno situados sobre esa linea. Ver Fig. 3.5.5.

€« _9

Se advierte que en algunas cimentaciones de banquetas estrechas el valor de “q” puede resultar negativo.

Después de estimar la sobrecarga de calculo adecuada, se puede utilizar la férmula polinédmica afectan-
do a sus distintos términos con los siguientes coeficientes reductores:

t, =t,=(1-05tgW¥)>

t,= 1-04W

q

donde W es el angulo de inclinacion del plano MN respecto a la horizontal, expresado en radianes.
Este método aproximado puede resultar tanto mas erréneo cuanto mayor sea el angulo W. En los casos
en que este efecto sea decisivo en el proyecto, deben utilizarse procedimientos mas complejos, consul-
tando la literatura técnica.
3.5.4.8.3 CIMENTACIONES SUPERFICIALES SOBRE TERRENO HETEROGENEO
En las cimentaciones superficiales de las obras maritimas y portuarias se presenta con relativa frecuencia una

situacion similar a la indicada en la Fig. 3.5.6. La cimentacién apoya directamente sobre un material competente
que, a su vez, apoya sobre un suelo de menor resistencia.

Cimentaciones en zonas de pendiente

CIMENTACION EN BANQUETA CIMENTACION PROXIMA A UN TALUD CONTINUO

N\

L
‘T;

d;
e s*
S B
M L:B*‘[ N, i, exp {— tgd (w+%9j}
AW =AW, - AW, q=0,6cosw% 6=8+arcscn[:zizj

El célculo de la carga de hundimiento en estos casos es complicado y, por ese motivo, si el tema resultase
critico, debe recurrirse a un célculo numérico especifico, pues no existen soluciones analiticas que resuelvan este
problema de un modo general.

En cualquier caso, nunca debe simplificarse el problema “descendiendo” la carga “p” al contacto entre los dos
terrenos y después de suponer que el terreno | sélo colabora con su peso. En ese descenso, el ancho de la
cimentacién equivalente (B) puede disminuir de forma notable y no es facil conocer el valor del célculo adecua-
do. Suponer B* constante en esa operacion de descenso virtual de cargas, puede conducir a sobreestimar la carga
de hundimiento. Suponer que B* aumenta en el descenso de carga es una hipétesis poco adecuada, que conduce
a resultados excesivamente peligrosos (la carga de hundimiento puede resultar hasta decenas de veces superior
a la real).
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Solucion aproximada en terrenos heterogéneos

H Terreno |

Terreno 2

Ny B2 +N, (25 +h, ) O,

N, (equivalente) = 2 0]
(07 0
exp Z - %ﬁgm
O B
H=Y%B 2)
Ut ¢
cos[j—+—
4" 2H

Nota: El angulo @a utilizar en la expresion (2) es el correspondiente al valor de Ny obtenido en la expresion (). Su determinacién requerira un célculo iterativo.

Para aquellos casos en los que no se requiera gran precisién, se puede asimilar el terreno heterogéneo a
otro homogéneo cuyo valor del factor de capacidad de carga N, sea el indicado de la figura mencionada.

Esa forma de interpolacion es adecuada siempre que el angulo de rozamiento del terreno superior sea mayor
que el del terreno inferior.

Para promediar la cohesién y la densidad que pudieran existir y, siempre que estos parametros no sean de
gran influencia en el resultado, se pueden utilizar las expresiones aproximadas siguientes:

_Ghtah
Cequivalente - H

_Yih+yoh
yequivalente - H

Para calculos de banquetas granulares sobre suelos blandos se puede utilizar lo antedicho en este apartado
al evaluar la capacidad portante en condiciones drenadas. Para analizar la capacidad portante sin drenaje, se ten-
dra en cuenta lo indicado en el subapartado que sigue.

3.5.4.8.4 CIMENTACIONES EN BANQUETA SOBRE SUELOS COHESIVOS

En las obras portuarias ocurre con alguna frecuencia la situacion que se considera en este epigrafe. Un suelo
blando es recubierto por un relleno granular (banqueta) en cuya superficie se aplica la carga de cimentacién. Nor-
malmente es necesario calcular la carga de hundimiento sin drenaje, suponiendo que la carga aplicada no produ-
ce consolidacion alguna. La componente vertical de la carga de hundimiento, en esas circunstancias, puede esti-
marse mediante la expresion siguiente:

. H
Pun = bs +’SK_D(y (H +2q)
B
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Pvh
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presion efectiva vertical que, aplicada sobre la banqueta, produciria el hundimiento.
coeficiente de inclinacién que puede estimarse mediante la expresion:
i, = (1 — 0,5 tg 9)°
coeficiente que depende del angulo de rozamiento correspondiente a grandes deformaciones del
material de la banqueta.
K=6tg o
peso especifico de la banqueta (sumergido, en su caso).
sobrecarga sobre la banqueta de extension indefinida.
presién que depende de la resistencia al corte del suelo cohesivo y que puede estimarse mediante
la expresion siguiente:
Ps = (T[+ 2) suic t q iq_yH (I _iq)
coeficiente de inclinacién para sobrecargas que puede tomarse:

iq= (I —atgd)?
siendo:
a=07-YH S0
1003

u

coeficiente de inclinacién para la resistencia al corte.
Se tomara el que da la expresién siguiente:

iC:%O+I—x)

siendo:x = 10tg 6 < |

Las variables geométricas B", H y d son las indicadas en la Fig. 3.5.7. El valor de “s,” representa la resistencia al

corte sin drenaje del suelo cohesivo. En muchas ocasiones ese dato, s, es variable con la presion efectiva vertical, @',
que existe antes de aplicar la carga mediante una relacién lineal:

SU = r] : O-’VO

donde “n” es un nimero adimensional que depende de la naturaleza del suelo y de sus pardmetros de esta-

do (Ver 2.2.8.3).

Esquema de Ia rotura de una banqueta granular apoyata sobre un suelo blando sin drenaje

B

/
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Para representar este tipo de variacion con la profundidad en el problema considerado en este apartado,
puede tomarse como valor representativo de s, el siguiente:

o
+
s, (equivalente) = 3s,,, sw tYB N

o
bs,o TYB N
siendo:
Sy, = resistencia al corte sin drenaje en el plano de contacto de la banqueta con el suelo cohesivo.
Y = peso especifico (sumergido en su caso) del suelo cohesivo.

3.5.4.9 Seguridad exigible frente al hundimiento

El ingeniero, tras reconocer el terreno, analizar el proyecto y definir la cimentacién, habra utilizado alguno
de los procedimientos de verificacién de la seguridad frente al hundimiento descritos en 3.5 que resulte adecua-
do a su situacién particular en cuanto a tipo de terreno e importancia de la obra.

Unicamente los métodos que se describen en los apartados 3.5.4.2 y 3.5.4.3 bajo los titulos de “experiencia

local” y “ensayos SPT” permiten que una vez comprobado que se cumple la desigualdad:

Pv,comp < Pv,adm

se dé por verificada la seguridad frente al hundimiento. Ademas, y sujeto a las limitaciones que alli se indican, se
puede dar también por verificada la seguridad frente al Estado Limite de Servicio relativo a asientos de la cimen-
tacion.

En cada uno de los procedimientos descritos en 3.5.4.4 hasta 3.5.4.8, es posible calcular, para cada combina-
cién de acciones, una presioén vertical actuante y una presién vertical de hundimiento.

El coeficiente de seguridad frente al hundimiento, F, queda definido por:

F= pvh
P
donde:
Pva = presion vertical de hundimiento obtenida al aplicar el método de célculo correspondiente.
py = presion vertical actuante en la hipotesis de carga correspondiente, calculada segin se indica en el

apartado 3.5.3.2.

Para valores del indice ISA bajos (5 a 19), los valores minimos recomendados del coeficiente de seguridad
son los que se indican a continuacién en la Tabla 3.5.4.

Para obras con ISA no significativo o alto, o para otras probabilidades de fallo admisibles, los valores de F
pueden adecuarse segun se indica en los apartados 3.3.8.2 y 3.3.10.

No obstante lo anterior, para aquellas obras que tengan un impacto socio-ambiental no significativo (ISA < 5),
asi como cuando se consideren admisibles probabilidades de fallo frente a hundimiento mayores de 103, podran
utilizarse menores coeficientes de seguridad que los sefialados en la Tabla 3.5.4. En esos casos el ingeniero juzga-
ra si el ahorro consiguiente tiene interés econémico comparado con el aumento de las posibilidades de mal com-
portamiento que conlleva la reduccién de la seguridad frente a este modo de fallo. En todo caso, se recomienda
que los coeficientes de seguridad frente al hundimiento sean siempre superiores al 80 % del valor consignado en
la Tabla 3.5.4.
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Coeficientes de seguridad frente al hundimiento de cimentaciones superficiales. Valores minimos
recomendados para obras de caracter ISA bajo (5 a 19)

Tipo de combinacién y Coeficiente, F

Método de calculo

Cuasi-Permanente, F Fundamental, F2 Accidental o sismica, F3
Ensayos presiométricos 2,6 2,2 2,0
Ensayos de penetracion estatica 2,6 2,2 2,0
Otros ensayos de campo 3,0 2,5 2,2
Método “suelos firmes y rocas” 2,8 2,3 2,1
Cilculo analitico 2,5 2,0 1,8

Aunque se considera que, en la mayor parte de los casos, los coeficientes de seguridad de la Tabla 3.5.4 estan
asociados a probabilidades de fallo del orden de 103, siempre es conveniente conocer con una mayor precision
la fiabilidad de la cimentacién frente al problema de su hundimiento. Por dichas razones, se recomienda que para
obras de cierta importancia (categoria A definida en la parte 2 de esta ROM correspondiente a obras indices IRE
o ISA alto o muy alto) siempre se calcule especificamente el indice de confianza (o fiabilidad) (3. Para realizar este
célculo es conveniente considerar las recomendaciones que se incluyen en el apartado 3.3.10.

Para cada tipo de obra, la fiabilidad minima exigible ante un modo de fallo, para no considerarlo como fallo
principal y, por tanto, para poder despreciarse su contribucién en el cdlculo de la probabilidad de fallo global de
la obra, es la asociada con las probabilidades de fallo que se sefalan en 3.2.1.

Si como resultado de estos calculos se obtuviese un indice de fiabilidad menor que el exigible en dicha tabla,
se procedera a aumentarla (mayor nimero de datos, dimensiones o profundidad de la cimentacion mas amplia,
etc.) hasta superar aquellos minimos, o bien se valoraran los efectos que tiene en el célculo de la probabilidad
global de fallo de la obra.

3.5.5 Verificacion de la seguridad frente al deslizamiento
3.5.5.1 Consideraciones previas

Este modo de fallo tiene mas importancia en las cimentaciones de las estructuras de contencién de tierras
u oleaje y, por eso, al hablar de ellas en el apartado 3.7, asi como en la Parte 4 de esta ROM, se hacen algunas
consideraciones complementarias.

Las zapatas aisladas y las zapatas corridas de cimentacién suelen ser estables frente al deslizamiento, ya que
cuando soportan cargas con inclinaciéon o excentricidad apreciable, se suelen arriostrar entre si para redistribuir,
entre varias unidades de cimentacion, las cargas de la estructura.

En cualquier caso, toda cimentacién superficial, si no esta arriostrada, o el conjunto de cimentaciones
arriostradas entre si deben cumplir los siguientes criterios de estabilidad al deslizamiento.

3.5.5.2 Procedimiento de calculo

En este apartado se considera, Unicamente, el caso mas comun de cimentaciones establecidas sobre planos
horizontales.

En estos casos, la fuerza horizontal que es capaz de hacer deslizar el cimiento sobre su plano de contacto
con el terreno se puede estimar mediante la expresion:

H(rotura) =Vtg@ ta-S+ (Ep -E) +R.
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donde:

V = carga vertical efectiva.

®. = angulo de rozamiento del contacto del elemento de cimentacién con el terreno.
a = adhesién cimiento-terreno.

S = superficie de apoyo.

E, = empuje pasivo en la profundidad D (cara frontal que se opone al deslizamiento).
E. = empuje activo en la profundidad D (cara trasera).

R, = otras posibles resistencias del contorno de los alzados laterales del cimiento.

Es frecuente y recomendable hacer una hipétesis conservadora a la hora de estimar esta fuerza resistente, su-
primiendo las componentes de la resistencia debida al terreno situado por encima del nivel de cimentacién (E, - E,) y

R ya que:

a. Su movilizacidn requiere movimientos apreciables que pueden implicar dafos en la estructura.
b. La garantia de continuidad de esos contactos laterales no estd siempre garantizada (posibles retraccio-
nes del terreno junto a la cimentacion).

Unicamente cuando, por las razones particulares del caso en cuestién, se puedan tomar las precauciones
constructivas necesarias para garantizar la permanencia de estos contactos y cuando la estructura no sea sensi-
ble a los desplazamientos necesarios para movilizar estas resistencias, se podrd justificar la colaboracion de la
resistencia de los alzados laterales del cimiento.

En la zona préxima al contacto del cimiento con el terreno es dificil evitar cierto remoldeo del terreno, particular-
mente cuando el agua esta proxima a la excavacion, y por ese motivo es también frecuente y recomendable suponer
que el contacto de la cimentacién con el terreno tiene un comportamiento similar al de un terreno remoldeado.

En suelos arcillosos saturados el término de rozamiento tarda cierto tiempo en desarrollarse y es recomen-
dable hacer una comprobacion en la hipotesis de @. = 0. Ver 2.2.7, cdlculo sin drenaje. En ese caso el tnico tér-

mino de resistencia seria el correspondiente a la adhesion.

Los valores de la adhesion del cimiento y el terreno, en el caso de suelos arcillosos, pueden suponerse igua-
les a los indicados en 3.6.4.7.2 para el caso de la adhesion en el fuste de los pilotes (a = c’).

Como drea de contacto S debe considerarse el drea efectiva B* x L*. Estas dimensiones se definen en el apar-
tado 3.5.3.2.

En los casos en que la seguridad al deslizamiento sin drenaje resulte critica, es posible drenar el contacto terre-
no cimiento (hormigén poroso de contacto, por ejemplo) de manera que se eviten las presiones intersticiales altas
justo en el plano de contacto. La mejora que se puede conseguir en esos casos requiere un estudio especifico.

Finalmente, en las situaciones a largo plazo, es recomendable suponer que toda la resistencia al deslizamien-
to es debida a la componente de friccion. El angulo de rozamiento a utilizar en el célculo de la fuerza horizontal
que produce el deslizamiento dependera de las condiciones de cada caso y del angulo de rozamiento del terre-
no. Los valores recomendados son:

[] Cimentaciones sobre arcillas saturadas sin medidas de drenaje del contacto.

(pc =0
[J Cimentaciones sobre arcillas saturadas con medidas de drenaje del contacto.

I
gy = Etg(P

(El valor de @. sera tanto mayor cuanto mas efectivo se postule el drenaje).

Capitulo IlI: Criterios Geotécnicos ¢ 213



Recomendaciones Geotécnicas para Obras Maritimas y Portuarias

[] Cimentaciones prefabricadas, a largo plazo.

(PZE(P
© 3

[] Cimentaciones hormigonadas contra el terreno y célculos a largo plazo.

=9

En los muelles de gravedad formados por bloques de hormigdn es necesario comprobar el posible desliza-
miento a lo largo de planos de contacto hormigdn-hormigén. Si el angulo de rozamiento en cuestién resultase
critico, sera necesario hacer ensayos especiales para determinarlo o consultar la bibliografia técnica para situa-
ciones parecidas. De otra forma, los contactos entre hormigones prefabricados se supondran con un dngulo de
rozamiento @ = 35° (1 = tg ¢ = 0,7).

En las cimentaciones de hormigdn prefabricado sobre escolleras, cabe el mismo comentario anterior; el
conocimiento de este dato especifico del rozamiento del hormigén con las banquetas de enrase en cada obra es
un aspecto esencial del proyecto. Para obras de poca importancia y cuando el problema de deslizamiento no
resulte critico, se podra suponer que el angulo de rozamiento para el célculo de la seguridad al deslizamiento, a
falta de informacién especifica, sera @. = 32° (U = tg @. = 0,625).

En las cimentaciones de hormigén in situ sobre escollera, también sujetas al mismo comentario sobre el interés
y la conveniencia de estudios especificos, se puede suponer, a falta de informacién, . = 40° (U = tg @. = 0,84).

En los tres casos comentados en los parrafos precedentes, el término de adhesién o cohesion se considera-
ra nulo.

Son excepcion a este procedimiento de célculo aquellos cimientos en los que la seguridad al deslizamiento
resulta critica y en los que se hagan disposiciones de proyecto especiales para aumentar la seguridad. En esos
casos el procedimiento de calculo para verificarla habra de establecerse especificamente, teniendo en cuenta los
principios y filosofia que se indican en este apartado.
3.5.5.3 Seguridad frente al deslizamiento

La seguridad frente al deslizamiento se considera suficiente cuando se verifica:

F< H (rotura)

donde:

H carga horizontal actuante
H(owray = carga horizontal que produce la rotura
coeficiente de seguridad que se indica en la Tabla 3.5.5.

Coeficientes de seguritdad minimos frente al deslizamiento horizontal.
Obras de caracter ISA hajo (5 a 19)

Tipo de combinacion Coeficiente de seguridad al deslizamiento, F
Cuasi-Permanente, F, 15
Fundamental, F, 1,3

Accidental o Sismica, F; 1,1

En cimentaciones inclinadas los conceptos vertical y horizontal deben entenderse como normal y tangencial
respecto al plano de cimentacion.
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En aquellos casos en los que se haya contado con la colaboracién del terreno existente por encima del plano
de cimentacién (rozamiento en alzados laterales o empuje pasivo), se deben verificar, ademds, que estos térmi-
nos de resistencia no suponen mas del 15% de la resistencia total al deslizamiento.

Para obras con ISA no significativo o alto, o para otras probabilidades de fallo admisibles, los valores mini-
mos de F establecidos en la Tabla 3.5.5 pueden adecuarse segtn se indica en los apartados 3.3.8.2 y 3.3.10. Asi-
mismo, podran adecuarse para situaciones transitorias (incluyendo situaciones geotécnicas de corto plazo) de
acuerdo con lo previsto en 3.3.8.1.

3.5.6 Verificacion de la seguridad frente al vuelco

Las cimentaciones superficiales mediante zapatas arriostradas o mediante losas no suelen volcar, ya que las
excentricidades de las acciones suelen compensarse con el sistema de arriostramiento. El vuelco es mas tipico de
cimentaciones corridas, especialmente el de las estructuras de contencién (muros, muelles de gravedad, etc.).

Aparte de las consideraciones especificas que se indican mas adelante en otros apartados de esta ROM, la
verificacion de la seguridad al vuelco debe realizarse en todos aquellos casos en los que la tipologia de la cimen-
tacion (zapatas corridas sin arriostramiento, por ejemplo) o por la naturaleza del terreno (cimentaciones muy
excéntricas sobre roca, por ejemplo) el vuelco sea mas probable.

Para verificar la seguridad frente al vuelco han de considerarse dos modos de fallo diferentes. El primer modo
de fallo, que en lo sucesivo se denominara “vuelco rigido”, corresponde a un estado limite tltimo, ELU, de pérdi-
da de equilibrio y es clasificado en esta ROM como tipo EQU de los definidos en el apartado 3.3.1. El segundo
modo de fallo se define en esta ROM como “vuelco plastico” y esta condicionado de manera esencial por las
caracteristicas del terreno. Por ese motivo, se trata de un Estado Limite Ultimo de tipo geotécnico (Tipo GEO
en la definicion dada en 3.3.1). Los procedimientos de andlisis de ambos modos de fallo se describen en los apar-

tados que siguen.

3.5.6.1 Vuelco rigido

El vuelco rigido, como cualquier modo de fallo, es una concepcidn tedrica simplificada que trata de
representar un posible mecanismo de rotura. En este caso, para simplificar el problema, se supone que el
terreno es infinitamente resistente y la estructura de la cimentacién también, de manera que se pudiera pro-
ducir un giro de la cimentacién como sélido rigido respecto a una arista del area de apoyo (cimentaciones
rectangulares).

El estudio debe iniciarse con la definicion de las acciones de célculo y de sus combinaciones. Para ello se
seguiran, a falta de otras instrucciones especificas que pudieran indicarse en la normativa obligatoria o en otros
documentos del Programa ROM, las recomendaciones que se indican en el apartado 3.3.6. Se recuerda que alli
se indican, como coeficientes de ponderacién de las acciones, los valores siguientes:

L] Acciones permanentes

Desfavorable Yy = 1,0
Favorable Yy = 0,9

[] Acciones variables

Desfavorable Yq = 1,5
Favorable Yq 0,0

Para estudiar el vuelco rigido sélo sera necesario considerar las combinaciones fundamentales y las extraor-
dinarias (accidentales o sismicas). No es necesario considerar la combinacion cuasi-permanente, que sélo se
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recomienda en esta ROM para analizar Estados Limite Ultimos cuando estos son de tipo GEO. Y el vuelco rigi-
do no es el caso geotécnico.

La clasificacion de las acciones (o del efecto de las acciones) como favorables o desfavorables requiere cier-
to criterio del proyectista. En este apartado y en el apartado 3.7.11.3 se dan algunos criterios que pueden orien-
tar en este tema.

Conocidas las acciones y combinadas adecuadamente, se debe calcular la ubicacion del punto de paso de su
resultante en el plano de contacto de la zapata con el terreno. La comprobacién se dara por concluida cuando
ese punto quede dentro del drea de apoyo.

En cualquier caso se recomienda que, salvo una justificacion especial, en todas las solicitaciones permanen-
tes o cuasi-permanentes, la resultante efectiva de las acciones esté situada dentro del nucleo central de la cimen-
tacion; de otra forma existiria una zona del cimiento frecuentemente (o permanentemente) despegada que puede
ser problematica en el comportamiento a largo plazo.

Los coeficientes de ponderacién indicados son los que se recomiendan en la mayoria de los tratados sobre
el tema y se interpreta que corresponden a las obras de ISA alto que se definen dentro del Programa ROM. En
consecuencia se recomienda que dichos coeficientes sean modificados cuando se trata de verificar el vuelco en
obras de otro caracter. A falta de mejor informacion, se sugiere llevar a cabo esa modificacion del mismo modo
que se sugiere para el coeficiente de seguridad en geotecnia indicado en 3.3.8.2.

En todo caso, no siendo este modo de fallo de tipo geotécnico, el método de andlisis del vuelco rigido de
cada estructura particular debe buscarse en la ROM especifica correspondiente.

3.5.6.2 Vuelco plastico

Las estructuras portuarias pueden experimentar un tipo de rotura similar al vuelco rigido. Cuando la resul-
tante de las acciones sobre el terreno se acerca al borde del drea de apoyo se puede producir una concentra-
cion de tensiones tal que provoque la rotura local (plastificacién) en esa zona. El terreno cederia, la estructura
se inclinaria e, incluso, si no hubiera otros elementos de sustentacién que pudieran contener el movimiento, lle-
garia a producirse el vuelco con la consiguiente ruina de la obra.

El vuelco plastico recibe su adjetivo precisamente de la plastificacion local que tiene lugar en el borde de la
zona de apoyo cuando se produce este mecanismo de fallo. Como se verd, en el procedimiento de andlisis que
aqui se indica, la resistencia del terreno juega un papel que puede ser importante y por ese motivo se ha clasifi-
cado en esta ROM como modo de fallo tipo GEO, de los definidos en 3.3.1.

Se define como coeficiente de seguridad frente al vuelco plastico el nimero por el que habria que multipli-
car H (componente horizontal de la resultante de las acciones) para provocar la plastificacion local del terreno.
De acuerdo con la notacién indicada en la Fig. 3.5.8, se tendria para F varias definiciones equivalentes:

Al aumentar paulatinamente H para alcanzar la plastificacion local del terreno, el resto de factores que defi-
nen la situacién de proyecto quedarian constantes. Esos factores son, aparte de los parametros geotécnicos, la
resultante vertical de las acciones y las distancias a y h que definen los brazos de H y V.

Comentario: La misma definicion del coeficiente de seguridad se obtiene si se utiliza la expresion:
M

F - res

M

vol
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Comprobacion del vuelco plastico

siendo:

M,es = momento de la fuerza horizontal que provocaria la rotura = H,y; * h. Es el méximo momento
resistente.
momento volcador de la fuerza horizontal = H - h.

Mvol

La condicién de rotura se alcanza cuando el valor medio de la componente vertical de la presién que actia
en la zona comprimida iguala a la presion que produce la plastificacion local del terreno. En general se puede
suponer que esta presion es igual a la presion vertical de hundimiento, py,, definida en el apartado 3.5.4.

La forma general de cilculo de F incluye un proceso iterativo, haciendo crecer H, conservando como se ha
dicho el resto de factores constantes, hasta que se obtenga la condicién de rotura y obtener asi el valor H,,.

En cada una de las iteraciones de célculo, se obtendran diferentes anchos de cimentacién equivalente, B', y
una inclinaciéon de las acciones distinta, d, y esto requerira un cilculo especifico de p,;, en cada iteracién, pues su
valor depende, entre otros, de esos dos pardmetros.

Si se dispone de una rutina de calculo de la carga de hundimiento por algiin procedimiento de los descritos
en 3.5.4, bastaria con cambiar la componente horizontal de la accién, H, conservando constante su brazo, h, hasta
conseguir que ocurra el hundimiento (coeficiente de seguridad frente al hundimiento igual a la unidad).

En esta ROM se definen varios métodos de estudio del hundimiento. Alguno de ellos, dependiendo del

tipo de terreno y del tipo de informacién disponible, habra sido usado en la verificacién del hundimiento de
la cimentacion. Ese mismo método puede y debe usarse ahora nuevamente para analizar el vuelco plastico.
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Para ello y dada la casuistica especifica del vuelco, conviene tener en cuenta las observaciones que se indican
a continuacion.

a.

Cilculo del coeficiente de seguridad con métodos empiricos

Aunque todos los procedimientos de cdlculo de la carga de hundimiento tienen cierta componente
empirica, se entiende aqui como procedimientos empiricos de la carga de hundimiento de cimentacio-
nes superficiales a todos los citados y descritos en 3.5.4 a excepcién del conocido como método anali-
tico de Brinch Hansen que se describe en el apartado 3.5.4.8.

Para el método descrito en 3.5.4.2 (experiencia local contrastada), se usara como valor de la presién de
plastificacion local, p,, un valor igual al triple de la presion que la experiencia indique como admisible en
cimentaciones de pequefa anchura, multiplicado por el factor f5. Esto es:

Pp = 3 Pvadm * f5

donde:
fs= (1,1 —tg 0)

En todo este apartado, el angulo & se refiere a la inclinacién de la carga respecto a la vertical.

Para el método descrito en 3.5.4.3 (cimentaciones en arena en funcién del ensayo SPT), se utilizara
como valor de presion de plastificacion, p,, un valor igual a tres veces el valor de py,qy que se defi-
ne en ese apartado, calculado para el caso de un ancho de cimentacién pequefio y multiplicado por
fs, que se acaba de definir. Adviértase que para cimentaciones algo enterradas, se obtendria como
maximo:

Pp =48 - N - fykPa (N = indice SPT correspondiente a la zona de apoyo),

cuando el terreno estd seco, y como maximo la mitad del indicado, cuando esté sumergido. Véanse alli
los detalles para un célculo mas preciso.

Para el método de calculo basado en los ensayos presiométricos (apartado 3.5.4.4) y el basado en ensa-
yos presiométricos estaticos ( apartados 3.5.4.5) se adoptara:

Pp = Pvh

calculando p,, como alli se define para valores pequefios del ancho de cimentacién B* (cuando B" es peque-
fia el factor D/B* se puede suponer igual a la unidad, siempre que la cimentacién esté algo enterrada).

El método basado en otros ensayos de campo (apartado 3.4.5.6) requiere la traduccién de resultados,
por correlacién, con los métodos precedentes. Una vez realizada la equivalencia correspondiente, podra

ser también usado para calcular p,.

Si se utiliza el método descrito en el apartado 3.5.4.7 dedicado a suelos cohesivos firmes y rocas se
podra suponer:

Pp = Pvh

calculando py;, para el caso de B" (ancho equivalente de la cimentacién) pequefio. En general se conside-
ra que el valor de fp, que alli se define, tiene el valor unidad, fp = 1.

En cualquiera de estos métodos resulta que p, es funcién del angulo d, de desviacion de las acciones res-
pecto a la vertical. Esto es, p, se podra expresar de la manera siguiente:
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Pp =P (I.I —tg &)

Conocido el valor de p, con alguno de los procedimientos indicados, se puede plantear la condicién de
vuelco plastico de la siguiente manera:

(a-h 120,)(11-128,) = le

Los valores de a, h yV se indican en la Fig. 3.5.8 y la forma de obtenerlos se ha descrito en el apartado
precedente. En este apartado se recomiendan procedimientos para obtener el valor de p. Con ello se
puede calcular el valor &, y, con él, el coeficiente de seguridad buscado:

F =1gd,

rot

ad
H
Cailculo del coeficiente de seguridad con la formula polinémica de Brinch Hansen

Cuando se utilice este método de cilculo debe procederse a una serie de tanteos suponiendo, en
cada uno de ellos, un resultado predeterminado para el coeficiente de seguridad al vuelco que se
busca.

Para un tanteo determinado se supondra que el coeficiente de seguridad al vuelco es F;. Con esta hipé-
tesis se obtendran las dos componentes de la resultante de las acciones:

componente vertical =V,
componente horizontal = F; - H,

y se calculara el momento correspondiente respecto al borde de la cimentacién:
M=V-a-F-H-h

Este momento debe resultar positivo; de otra forma, seria necesario reducir F;. El coeficiente de seguri-
dad al vuelco plastico es siempre inferior al valor limite F .z < (V-2)/ (H - h).

Después debe calcularse la distancia del punto de paso de la resultante al borde de la cimentacién (ver
Fig. 3.5.8):
M
d, = —
v

Con esto se obtienen los parametros de calculo necesarios para entrar en la férmula polinémica, que
son:

tg(S:F,.[-’l\'/—' y B=20,

Y ademas se tiene el resto de factores (resistencia del terreno, sobrecarga de tierras, etc.), que son los
mismos en cada iteracion.

La utilizacion de la formula polinémica conducira a un valor de p,;,, que habra de compararse con el valor
de la presion vertical correspondiente al valor de F; supuesto, que es:

Vv
Pp_ﬁ

El cdlculo se dard por concluido si p, = py;; de otra forma habra que repetir el proceso hasta lograr una
convergencia suficientemente precisa.
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3.5.6.3 Seguridad frente al vuelco plastico

En general y salvo una indicacion especifica en contra que pueda darse en la Parte 4 de esta ROM o
en alguna normativa de obligado cumplimiento o en algin documento de edicidon posterior a éste, dentro
del Programa ROM, la seguridad frente al vuelco plastico de las obras de ISA bajo (5 a 19) se considera
aceptable siempre que el coeficiente de seguridad que se acaba de definir supere los umbrales minimos
siguientes.

Coeficientes de seguridad minimos frente al vuelco plastico. Obras de
caracter ISA bajo (5 a 19)

Tipo de combinacién Valor minimo, F
Cuasi-Permanente, F, 1,5
Fundamental, F, 1,3

Accidental o Sismica, F; 1,1

Para obras con ISA no significativo o alto, o para otras probabilidades de fallo admisibles, los valores mini-
mos de F establecidos en la Tabla 3.5.5 pueden adecuarse segtn se indica en los apartados 3.3.8.2 y 3.3.10. Asi-
mismo, podran adecuarse para situaciones transitorias (incluyendo situaciones geotécnicas de corto plazo) de
acuerdo con lo previsto en 3.3.8.1.

3.5.7 Asientos y otros movimientos de las cimentaciones
3.5.7.1 Zapatas aisladas

En aquellos casos en los que las cimentaciones mediante zapatas aisladas se hayan proyectado de acuerdo
con la experiencia previa (apartado 3.5.4.2) o en funcién de resultados de ensayos SPT en terrenos granulares
(apartado 3.5.4.3) no son de esperar asientos superiores a 2,5 cm (una pulgada).

En cimentaciones sobre terrenos granulares, cuya compacidad se haya determinado mediante ensayos SPT,
puede seguirse el procedimiento de célculo de asientos indicado por J.B. Burland y M.C. Burbidge (19 (1985).

El cdlculo del asiento de una cimentacion aislada se puede realizar aplicando las soluciones de la teoria de la
elasticidad que figuran en los textos dedicados a cimentaciones. En la Fig. 3.5.9 se recogen algunas de las formu-
las deducidas con esa teoria que pueden resultar de mas interés.

Los movimientos horizontales y los giros pueden ser de interés en algunos casos; y por eso, en la Fig. 3.5.9,
se incluyen también algunas soluciones tipicas que pueden permitir la estimacion de esos movimientos.

Para las cimentaciones superficiales mediante zapatas aisladas en arcillas saturadas, el movimiento instanta-
neo puede calcularse con unos parametros eldsticos aparentes que estdn relacionados con los correspondientes
del esqueleto del suelo, mediante las expresiones siguientes:

Y =0,

5
1,5
Eaparente = m LE

aparente

(10) “Settlements of foundations on sand and gravel”. Proc. Inst. of C.E. London.
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Movimiento de zapatas aisladas y Constantes te Resorte para calculos de interaccion suelo-estructura

1%

1
1
1

\&M
-6 T T\M
H £ U

L H 7K9
g IS
CIMENTACION REAL CIMENTACION EQUIVALENTE
MOVIMIENTOS
A2 H M
5 = Kv u = K_h o= K—

CONSTANTES DE RESORTE

CIMENTACION RECTANGULAR CIMENTACIGN CIRCULAR
(radio R)
E E
K, = ——— 125 VB L K, = —— 2R
1 - v 1 - v?
1 —-v) E
Kn = E VB L Ky = ( ) 16 R
(1 +v)Y(7 — 8v)
E 2 E 4 3
K. = — 025 B2 L K = —= % 3
o T _ 2 e 1 - w2 3

A largo plazo, en arcillas saturadas, se produciria el asiento correspondiente a los pardmetros elasticos del
terreno Ey v.

Ademas, tanto en arenas como en arcillas, existe un asiento de fluencia secundaria que puede durar incluso
afios y que puede suponer un porcentaje considerable del asiento elastico calculado con los parametros efecti-
vos de deformacién. La magnitud de ese asiento es dificil de estimar y Unicamente la experiencia y la observa-
cién permiten precisarlas.

Por este motivo habra de suponerse, salvo que haya informacién especifica contrastada, que las acciones
correspondientes a la combinacién de acciones cuasipermanente puede producir, a largo plazo, un asiento adi-
cional de hasta el 20% del asiento elastico correspondiente.

La flexibilidad de las cimentaciones aisladas influye en los esfuerzos de la estructura; y por eso las mismas
soluciones de la teoria de la elasticidad, que relacionan cargas y movimientos, se deben utilizar para representar,
mediante unos resortes, la deformabilidad del cimiento en los calculos estructurales en los que convenga intro-
ducir el efecto de interaccion suelo-estructura.

En las formulas indicadas en la Fig. 3.5.9 no se cuenta con la colaboracién del empotramiento o profundidad
de cimentacién, que puede reducir los movimientos a valores mucho menores. Para contar con ése y otros posi-
bles efectos favorables ha de consultarse la bibliografia técnica especializada o realizar cdlculos numéricos que se
salen del alcance de esta ROM.
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3.5.7.2 Cimentaciones corridas
b. Cimentaciones corridas rigidas

Los movimientos de las cimentaciones rigidas con formas alargadas se pueden estimar mediante las for-
mulas indicadas en la Fig. 3.5.9.

Para longitudes grandes, tanto el asiento como el desplazamiento horizontal calculados asi crecen inde-
finidamente; no lo hace sin embargo el giro de la cimentacién. Este defecto de la teoria de la elasticidad
utilizada, que supone un médulo de elasticidad uniforme con la profundidad, es dificil de paliar salvo en
aquellas situaciones en las que exista un fondo rocoso que se pueda suponer indeformable. En esos
casos, para el calculo del asiento se pueden aplicar el método de Steinbrenner descrito en 3.5.7.3.

Dado que la relacién
Ky, =08 (I —v?) K,

existe, independientemente de la longitud, para las cimentaciones alargadas, esta expresion puede utili-
zarse para estimar movimientos horizontales una vez calculados los asientos.

b. Cimentaciones corridas flexibles

Los asientos de las cimentaciones flexibles son, como media, los mismos que los de las cimentaciones
rigidas de iguales dimensiones en planta. El movimiento del terreno no sera uniforme y, por lo tanto, para
los posibles célculos de interaccion suelo-estructura no se deben concentrar en un sélo punto los resor-
tes equivalentes a representar la deformacién del terreno.

En el apartado que sigue se indican algunas ideas para el caso de losas. Esas ideas serian aplicables tam-
bién a estas cimentaciones flexibles corridas.

3.5.7.3 Asientos de losas y cargas extensas
Los movimientos principales de las losas de cimentacion y de otras cargas extensas de superficie son los asientos.

El procedimiento mds adecuado para calcular los asientos de cargas extensas es el conocido como método
de Steinbrenner, cuyas formulas se indican en la Fig. 3.5.10.

Para calcular el acortamiento de un cierto estrato de terreno “i” ha de suponerse que todo el subsuelo es
homogéneo y formado por ese terreno. Las formulas permitiran calcular los asientos a las dos profundidades que
delimitan el estrato y su diferencia sera, por lo tanto, el acortamiento buscado.

La suma de acortamientos de cada uno de los estratos permite evaluar el asiento de la superficie.

Las formulas indicadas corresponden al asiento bajo la esquina de un drea rectangular cargada. La superpo-
sicion de varias cargas de este tipo puede permitir la representacion del caso en estudio.

Calculados los asientos en distintos puntos, se pueden preparar constantes de resorte que, distribuidas por los
nudos de calculo de la estructura de la losa de cimentacién, produzcan una situacién de asientos similar a la obtenida
con estos calculos, cuando se empleen después en un andlisis suelo-estructura con distintas combinaciones de carga.

Algo mas simples, aunque menos recomendables, son los calculos de interaccién realizados con la aplicacién
de los coeficientes de balasto. Las constantes de resorte, en esos casos, son de tipo uniforme en toda la exten-
sion de la losa y directamente proporcionales al drea asignada a cada nudo. La curvatura inducida por la defor-
macion del terreno bajo cargas uniformes no quedaria representada.
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Formulas del método de Steinbrenner

DIMENSIONES
BxL

Y| foe

Z.,

ACORTAMIENTO DEL ESTRATO i =5, (z)) - s,(z4 )
FORMULA DEL ASIENTO EN PROFUNDIDAD

s@= P2 (A¢-Boy)

donde:
A=1-v?
B=1-v-2v?
| t+n t+ |
= = (=" -t
¢, - (%n t-n +n. ln oo )
m n
o= Tarct e
m= >
B
o= L
B

1
t=(1+n*+m?)?

3.5.7.4 Asientos admisibles

Los movimientos que experimenta un cimiento comienzan a producirse tan pronto como se inicia la cons-
truccion. A medida que se van colocando las cargas, se van produciendo los movimientos y por eso son sélo
parte de los movimientos totales los que pueden tener efectos negativos en la estructura.

Por otro lado, con la estructura construida, se pueden producir movimientos no sélo por las oscilaciones de
las cargas de utilizacién y por la fluencia indicada en 3.5.7.1, sino también por otras causas externas tales como
variaciones del nivel freatico, actividad de construccién préoxima (excavaciones, rellenos, acopios) o incluso vibra-
ciones, ya sean debidas a la actividad de la construccioén, de la explotacién o incluso debidas a efectos sismicos.
El juicio del ingeniero es, en este caso particular,importante para estimar los movimientos que pueden afectar a
la estructura.
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Las formulas elasticas mencionadas en los apartados anteriores son aplicables al estudio de los movimientos
que provocan en ciertas geometrias de cimentacién la aplicacion de ciertas cargas. El ingeniero debe investigar
qué cargas son las que provocan los movimientos que pueden afectar a la estructura o, en términos mas gene-
rales, a la solucién cuyo proyecto se analiza y cudl es la amplitud de los movimientos que se pueden admitir.

En este apartado se pretende dar cierta ayuda en la evaluacién de los movimientos limites o movimientos
maximos admisibles.

Los movimientos admisibles dependen del tipo de estructura y pueden ser desde muy pequefios, del orden
de milimetros (cimentaciones de equipos sensibles), hasta muy grandes, de varios centimetros e incluso decime-
tros, cuando se habla de asientos de muelles de bloques, por ejemplo.

El movimiento diferencial entre dos partes de una estructura es el que puede introducir esfuerzos que la
dafien y ese movimiento diferencial sera una fraccién del movimiento total. Se denomina distorsion angular al
cociente entre el movimiento diferencial y la distancia entre los puntos que se produce. Las estructuras norma-
les de hormigoén y acero pueden soportar distorsiones del orden de /150 como méximo; esa tolerancia puede
ser hasta sélo la mitad (1/300) si soportan cerramientos rigidos que puedan agrietarse.

Esta muy extendido, en estructuras de edificaciéon normales, limitar las distorsiones angulares a 1/500.

En cuanto a giros del cimiento, los valores admisibles pueden ser muy variados, aunque se consideran limi-
tes los siguientes valores:

[]" Muros y estructuras de contencién. Inclinacién maxima admisible 0,6%.
] Estructuras isostaticas de hormigdn o de acero, tanques de almacenamiento de acero, 0,4%.

] Estructuras hiperestaticas de hormigdn o de acero, edificios normales de estructura de hormigén arma-
do, 0,2%.

[] Estructuras de soporte de maquinaria sensible a los movimientos, 0, | %.

En cuanto a asientos maximos, la limitacién mds usual, aparte de la relativa a las posibles distorsiones angu-
lares, es de 2,5 cm en cimentaciones aisladas y de hasta 5 cm en cimentaciones mediante losa.

Los movimientos limites correspondientes a cada proyecto deben definirse mediante un procedimiento
razonado para cada caso concreto; los valores limites admisibles que se mencionan aqui deben considerarse Gni-
camente a titulo orientativo.

3.5.8 Consideraciones sobre el proyecto estructural

La parte de la estructura en contacto con el terreno (estructura de la cimentacién) debe proyectarse como
otro elemento estructural mds.

En los calculos de verificacion de esa estructura, las reacciones del terreno que se obtienen de los calculos geotéc-
nicos descritos en los puntos precedentes deben ser consideradas como acciones de las tierras contra la estructura.

Estas acciones del terreno tendran el mismo caracter que la accién externa que las causa.

Dado que los procedimientos de verificacion de la seguridad en los calculos estructurales exigen otra con-
sideracion de las acciones (coeficientes de mayoracién de acciones correspondientes a estados limite Gltimos
tipo STR), se recomienda realizar cdlculos geotécnicos complementarios para estimar las reacciones del terreno
ante las situaciones de proyecto planteadas en los calculos estructurales, al verificar los Estados Limite Ultimos
y de Servicio en la cimentacion.
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3.6 CIMENTACIONES PROFUNDAS
3.6.1 Aspectos generales

La presencia de suelos poco resistentes cerca de la superficie del terreno es una razén, de entre otras, que
puede obligar a transferir las cargas a cierta profundidad. Uno de los procedimientos mas habituales para esta-
blecer cimentaciones profundas es el pilotaje y de él se tratara en este apartado.

Los temas sobre los que se hacen recomendaciones son los indicados en el esquema de la Fig. 3.6.1. Unos
se refieren a la forma de evaluar la seguridad frente a algunos Estados Limite Ultimos y otros se refieren a reco-
mendaciones sobre el proceso de evaluacién de algunos Estados Limite de Servicio.

Esta Recomendacién no cubre todos los aspectos que puedan aparecer y que deben contemplarse en el pro-
yecto de cimentaciones profundas. Tratando de paliar esa falta, se han incluido ciertas consideraciones de indo-
le general al hablar de los Estados Limite Ultimos y de los Estados Limite de Servicio.

Como quiera que para el desarrollo de este tema se utilizan ciertas formas particulares de analisis, segun sea

el tipo de terreno o el tipo de pilote, se comienza con unos apartados dedicados a esos dos aspectos donde se
definen los conceptos necesarios para el desarrollo subsiguiente de las Recomendaciones.

Principales temas a consitlerar en cimentaciones profuntdas

| TIPOS DE TERRENOS | | TIPOS DE PILOTES
[ J
|
[ [ |
ACCIONES | ESTADOS LIMITE ESTADOS LIMITE
' ULTIMOS DE SERVICIO
TIPOS DE | |
COMBINACION | HUNDIMIENTO | ASIENTOS
[ [ [
ROZAMIENTO |  ARRANQUE | MOVIMIENTOS
NEGATIVO | HORIZONTALES
T ROTURA T
EMPUJES HORIZONTAL FISURACION DE
HORIZONTALES ' PILOTES HINCADOS
| CAPACIDAD
CARGAS CICLICAS ESTRUCTURAL
O ALTERNATIVAS

3.6.1.1 Tipos de terreno
A efectos de las comprobaciones y célculos a realizar en este tema de las cimentaciones profundas
pilotadas, se distinguen tres tipos fundamentales de terreno: las rocas, los suelos granulares y los suelos

cohesivos.

El tipo de terreno que pueda aparecer en un determinado emplazamiento serd, con frecuencia, heterogéneo
y por lo tanto requerira una clasificacion por zonas en una de las tres categorias antes mencionadas.
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Sera también frecuente la existencia de terrenos de transicion dificilmente clasificables en una u otra cate-
goria. En esos casos, el ingeniero debe hacer sus comprobaciones tal como aqui se indica, con varias hipdtesis de
clasificacion y adoptar, como resultados de sus anilisis, los correspondientes a la hipdtesis que, siendo razonable,
resulte mas conservadora.

Las definiciones de estas tres categorias de terrenos, asi como los datos necesarios para el estudio de un
pilotaje son los que se mencionan a continuacioén:

a.

Rocas

A los efectos del estudio de los pilotajes, se considerara como rocas a aquellos terrenos que:

L] En sondeos cuidados realizados a rotacién permitan recuperar mas del 50% del testigo.

L] La resistencia a compresién simple de los testigos sanos supere sistematicamente la carga de | MPa.

[l Los agregados minerales que las forman son estables en el tiempo; sin cambios sustanciales duran-
te la vida util de la obra.

Como puede verse, dentro de esta categoria podrian quedar incluidas algunas arcillas sobreconsolidadas
y podrian quedar excluidas las rocas muy alteradas o muy diaclasadas.

Para el estudio de cimentaciones en roca es necesario conocer la topografia del fondo rocoso, su natu-
raleza, describir su diaclasamiento, su grado de alteracioén y la resistencia a compresién simple de los frag-

mentos mMas sanos.

Ademas, si por la indole del proyecto se requieren estudios de deformaciones de la cimentacion, seria
necesario conocer los médulos de deformacion de la roca.

Los reconocimientos adecuados a estos fines se describen en la Parte 2 de estas Recomendaciones.

Suelos granulares

Se definen como suelos granulares aquéllos que no tienen cohesion. Se supondra, ademas, que tienen una
permeabilidad apreciable, de manera que los procesos de variacién de presiones intersticiales en su inte-
rior ocurren en plazos insignificantes comparados con los de aplicacién de las cargas de cimentacion. La
permeabilidad minima para esta clasificacién es de 10 a 10~ cm/s.

Dentro de este grupo de suelos granulares quedarian comprendidos las arenas y las gravas, aun con con-
tenidos de finos limosos apreciables, del orden del 15% como maximo, asi como algunas rocas muy frac-
turadas o alteradas, siempre que el producto de su alteracién no sea arcilloso y dé al conjunto cohesién
apreciable e impermeabilidad.

Los datos necesarios para el estudio de Estados Limite Ultimos de pilotajes en suelos granulares son,
ademas de la descripcién de su naturaleza (ensayos de identificacion) y densidad, alguno de los siguien-
tes relativos a su resistencia.

[l Angulo de rozamiento.

[] Resistencia en el ensayo SPT.

L] Resistencia en ensayos penetrométricos estiticos o dindmicos continuos.

[]  Otros ensayos que definan la resistencia al corte.
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En proyectos de importancia sera conveniente obtener esta informacion de la resistencia del terreno por
mas de un procedimiento.

Ademas, para realizar los estudios de movimientos, normalmente asociados a los Estados Limite de Servicio,
es preciso conocer la deformabilidad de los suelos granulares. El médulo de deformacién de los suelos granula-
res suele ser creciente con la profundidad y, por eso, su definicién no suele hacerse con un sélo nimero, sino
con un grifico de variacion del médulo con la profundidad.

Es clasico, en el estudio de deformaciones horizontales de pilotes, definir la deformabilidad de los suelos gra-
nulares mediante un médulo de reaccion, que se suele denominar “n,,”, del que se habla en el apartado 3.6.9.2.

c. Suelos cohesivos

Se entiende aqui, en el estudio de cimentaciones pilotadas, como suelos cohesivos aquellos terrenos que tie-
nen cohesién, siempre que su resistencia a compresion simple sea inferior a | MPa y que sean suficientemente
impermeables como para no ser clasificables como granulares.

Para el estudio de cimentaciones pilotadas que interesen suelos cohesivos es preciso conocer, ademas de su
naturaleza (ensayos de identificacion) y de su densidad, algtin dato de su resistencia, tanto a corto plazo (o resis-
tencia al corte sin drenaje) como a largo plazo (o resistencia al corte con drenaje), asi como algiin dato de su
deformabilidad.

Los procedimientos de reconocimiento y caracterizacion de estos suelos estan descritos en la Parte 2 de
estas Recomendaciones.

3.6.1.2 Tipos de pilote

Los pilotes pueden clasificarse con diversos criterios seglin el aspecto que interese. A efectos de las reco-
mendaciones que siguen conviene distinguir los pilotes, segiin el procedimiento de ejecucién, en dos tipos:

a. Pilotes hincados. También denominados pilotes de desplazamiento. La caracteristica fundamental estri-
ba en la compactacién de los suelos del entorno que su ejecuciéon puede inducir, ya que el pilote se
introduce sin hacer excavaciones previas que faciliten su alojamiento en el terreno.

b. Pilotes excavados o perforados hormigonados in situ. Son aquéllos que se construyen en excavaciones
previas realizadas en el terreno.

Pueden existir pilotes de cardcter intermedio entre los dos anteriores, tales como los hincados en preex-
cavaciones parciales de menor tamafio que el pilote. Asi deben considerarse también los pilotes hincados con
ayuda de lanzas de agua (para atravesar ciertas capas mas resistentes).

También se distinguiran, en estas Recomendaciones, los pilotes de hormigén de los pilotes metélicos y de los
pilotes de madera, ya que el rozamiento de las tierras con estos materiales puede ser diferente.

Las distinciones en cuanto a la estructura interna del pilote, tales como el hormigén armado frente al pre-
tensado o los de estructura mixta hormigén-perfiles de acero o los pilotes metdlicos tubulares rellenos de hor-
migdn, aunque tienen una importancia decisiva a la hora de evaluar su resistencia estructural, tienen una im-
portancia secundaria desde el punto de vista geotécnico.

La forma de los pilotes (circulares, anulares, tubulares, cuadrados, perfiles en H, etc.) tiene cierta impor-
tancia en cuanto al procedimiento de evaluacién de su capacidad portante. En particular, es de importancia la
forma de la punta en los pilotes hincados (azuches) cuando la hinca se lleva hasta entrar en roca o en un estra-
to resistente.
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3.6.2 Modos de fallo mas usuales

3.6.2.1 Estados Limite Ultimos

3.6.2.1.1 ESTADOS LIiMITE ULTIMOS DE TIPO GEOTECNIcO (GEO)

Dentro de los Estados Limite Ultimos de tipo geotécnico (GEO) que pueden darse en las cimentaciones pro-
fundas, deben considerarse los modos de fallo que se indican a continuacion.

a.

Hundimiento

Es el estado de rotura mas clasico. La carga vertical sobre la cabeza del pilote superaria la resistencia del
terreno y se producirian asientos desproporcionados.

Sobre los procedimientos de verificacion de la seguridad frente al hundimiento se hacen reco-
mendaciones en el apartado 3.6.6.

Rotura por arranque
Los pilotes pueden utilizarse para soportar cargas de traccion en su cabeza. Si esa carga excede la resis-
tencia al arranque, el pilote se desconecta del terreno, rompiendo su unién y produciéndose el consi-

guiente fallo.

Este tipo de mecanismo y su procedimiento de evaluacién se consideran en el apartado 3.6.7.

Rotura del terreno por cargas transversales

Cuando las cargas horizontales aplicadas en los pilotes producen en el terreno tensiones que éste no
puede soportar, se producen deformaciones excesivas o incluso, si el pilote es suficientemente resisten-
te como estructura, el vuelco del mismo.

La carga horizontal limite que pueden soportar pilotes o grupos de pilotes se considera en el apartado
3.6.8.

Estabilidad global
El conjunto de la estructura y su cimentacién pilotada pueden fallar mediante un mecanismo de rotura
alin mas profundo que la cimentacién o que, no siendo tan profundo, pudiera cortar los pilotes por su

fuste.

Este tipo de roturas habra de analizarse mediante los métodos de equilibrio limite descritos para la esta-
bilidad de taludes en el punto 3.8.

3.6.2.1.2 ESTADOS LIiMITE ULTIMOS DE TIPO ESTRUCTURAL (STR)

Dentro de los Estados Limite Ultimos de tipo estructural (STR), esta ROM indica procedimientos adecua-
dos para realizar parte del estudio del siguiente modo de fallo:

a.

Capacidad estructural del pilote

Las cargas transmitidas al pilotaje en su cabeza inducen esfuerzos en los pilotes que pueden dafiar su estructura.
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En el apartado 3.6.10 de estas Recomendaciones se indican criterios sobre los procedimientos de cal-
culo de esfuerzos en los pilotes.

Los criterios de verificacion de la capacidad estructural de los pilotes deben ser iguales que los de otros
elementos estructurales, teniendo presente los distintos materiales y las distintas formas de ejecucion,
que se puedan utilizar en cada proyecto particular.

b. Otros modos de fallo estructurales

Aunque no se mencionan en esta Recomendacion, por considerar que el tema se sale ya fuera de su alcan-
ce, ha de mencionarse que el andlisis estructural del pilote es esencial. Deben considerarse los esfuerzos
de manipulacion, transporte e hinca en los pilotes prefabricados hincados. Es esencial también el estudio
del pandeo. Y son tarea esencial del proyecto estructural los estudios de los encepados y tableros a los
que se une el pilote, particularmente el estudio del comportamiento de las uniones pilote-estructura.

3.6.2.2 Estados Limite de Servicio

Los Estados Limite de Servicio en las cimentaciones profundas estan normalmente asociados a los movimien-
tos. En ese sentido, son aplicables las ideas indicadas en 3.5.2.2 respecto a las cimentaciones superficiales.

Tanto en el proyecto de pilotes aislados como en el de grupos de pilotes deben realizarse comprobaciones
en las que entra en juego no sdlo la resistencia del terreno, sino también su deformabilidad.

En los grupos de pilotes se plantea, ademds, un problema adicional relativo a la distribucién de cargas sobre
los pilotes individuales. Como quiera que este aspecto esta intimamente ligado a la deformabilidad del suelo y
aunque el asunto sea de cardcter mas general, este problema se considera dentro de este conjunto de temas que
se ha agrupado bajo el epigrafe de Estados Limite de Servicio.

Finalmente, en este mismo conjunto de temas se dan recomendaciones para estimar los esfuerzos que
actlan en la parte enterrada de los pilotes, en funcién de los esfuerzos actuantes al nivel del terreno y de la
deformabilidad del mismo.

En esta ROM no se considera, por ser ya de marcado caracter estructural y especifico de cada tipo de obra,
el estudio de la fisuracion de hormigones de los pilotes. Tampoco se dan recomendaciones especificas sobre el
comportamiento dinamico (interaccién dindmica suelo-estructura) de estructuras pilotadas.

3.6.2.2.1 OTRAS FORMAS DE FALLO DE LAS CIMENTACIONES PROFUNDAS

Existen otros modos de fallo, correspondientes a Estados Limite de Servicio, que, aiin siendo menos frecuen-
tes, deberdn considerarse oportunamente en los proyectos y obras en las que tales problemas sean previsibles.
Entre esos modos de fallo y sin pretender hacer una relacion exhaustiva, se citan las siguientes:

Fallos geotécnicos o deformaciones excesivas producidos por cambios en la geometria del terreno o de la
obra, como erosiones o socavaciones.

Dafos en cimientos y estructuras ocasionados por vibraciones excesivas debido a la hinca de pilotes. La
hinca de pilotes en suelos arcillosos blandos ha originado y puede originar dafios importantes en zonas incluso
lejanas (mas de cien metros) del lugar de hinca.

Pérdidas de durabilidad por ataques del medio ambiente al material del pilote, con la consiguiente merma de

capacidad. Aunque también se deterioran el hormigén y la madera, merece mencién especial el efecto de la corro-
sién del acero en las zonas batidas por el oleaje, la carrera de marea o por las oscilaciones del nivel fredtico.
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3.6.3 Definicion de los factores de proyecto
3.6.3.1 Configuracién geométrica

Los datos geométricos (') de mas interés para analizar el comportamiento de un pilote aislado son la lon-
gitud dentro del terreno y su diametro (o sus diametros si es que éste no fuera constante).

En los grupos de pilotes sera necesario conocer su numero y su distribucién. Se hara mencién de la separa-
cién entre pilotes “s” como parametro mas indicativo.

La configuracién geométrica del subsuelo debe conocerse en toda la profundidad atravesada por los pilotes
y también por debajo del nivel de sus puntas. En un pilote individual los efectos de las cargas pueden profundi-
zar bajo la punta poco mas alld de cinco veces el diametro del pilote, pero en el caso de grupos de pilotes esos
efectos pueden ser notables hasta profundidades bajo sus puntas de mas de vez y media el ancho del grupo medi-
do en planta.

En la descripcién de los apartados siguientes se hablara, en general, de diametro del pilote. En pilotes no cir-
culares debe entenderse esa dimension como el didametro del pilote circular de igual perimetro externo o de
igual seccion transversal, segiin sea el motivo que obligue a hacer esa equivalencia.

Como caso especial, deben considerarse los pilotes de seccion rectangular alargada que suelen realizarse con
maquinaria de ejecucion de pantallas continuas de hormigéon armado, que son de uso relativamente frecuente.

En estos casos y para comprobar la seguridad frente al hundimiento, la punta puede suponerse con un drea
equivalente para secciones rectas alargadas, B x L, dada por la siguiente expresion:

Area de la punta equivalente
A, =0,6BL + 0,4 B
siendo “L”’ la mayor dimension de la seccidn recta.

En forma similar pueden tratarse los elementos portantes formados por tablestacas metilicas. La seccién trans-
versal de la punta, a efectos del célculo de la capacidad resistente frente al hundimiento, puede considerarse rectangu-
lar y con un ancho igual a la distancia horizontal que existe entre los planos verticales que inscriben al tablestacado.

El contorno lateral que debe considerarse para formas no circulares es el correspondiente al poligono de
menor longitud de contorno capaz de inscribir la seccion recta del pilote.

Algunas de las notaciones que se utilizaran mas adelante relativas a la configuracién geométrica se ilustran
en la Fig. 3.6.2.

En esta figura se indican dos zonas, denominadas activa y pasiva, cerca de la punta del pilote. En esas zonas
es donde se rompe el terreno, donde se alcanza la condicién de fluencia plastica, durante el proceso de hun-
dimiento vertical. La amplitud de estas zonas depende principalmente del angulo de rozamiento del terreno.
A efectos de cilculo, cuando sea necesario, se supondra que:

[1  La zona activa inferior afecta hasta una profundidad bajo la punta del pilote igual a:
2D — terrenos cohesivos.
3D - terrenos granulares y rocas.

(I'l) Dadas las condiciones de ejecucion pueden existir desviaciones geométricas importantes que habran de limitarse (tolerancias) y con-
siderarse en los célculos de proyecto.
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La zona pasiva superior afecta hasta una altura sobre la punta del pilote igual a:
4D - terrenos cohesivos.
6D — terrenos granulares y rocas.

Algunas notaciones relativas al pilote aislado

UNION CON LA ESTRUCTURA

— CABEZA

ZONA
EXENTA

NIVEL DEL TERRENO (Lex)

=

NIVEL FREATICO

— LONGITUD
TOTAL
R ; (L)
DIAMETRO (D)
(O ANCHO) LONGITUD

ENTERRADA

ZONA L
PASIVA
SUPERIOR

FUSTE

/ Contorno (C)

ZONAACTIVA | PUNTA
INFERIOR Area (Ap)

3.6.3.2 Caracteristicas del terreno

Las caracteristicas del terreno seran descritas mediante parametros de calculo que seran los deducidos de
los ensayos correspondientes. Dependiendo del tipo de terreno seran necesarias unas u otras caracteristicas, tal
como se indicara en cada caso.

Los valores de los parametros resistentes deben ser la mejor estimacion del valor medio. Para calcular segun

el método de Nivel | que se describe en esta ROM, no se deben utilizar coeficientes de seguridad parciales para
mayorarlos o minorarlos. En cualquier caso se atenderan las ideas expuestas en 3.3.5.2.

3.6.3.3 Acciones

Cada situacién de proyecto estara encaminada a verificar la seguridad frente a un modo de fallo no desea-
do. Esa situacion quedara definida por unos datos geométricos, unas caracteristicas del terreno, comentadas en
los apartados anteriores, y unas combinaciones de acciones que se comentan a continuacion.
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En la evaluacién de las acciones se tendran en cuenta las recomendaciones indicadas en 3.3.5.3.

Para analizar el estado limite de hundimiento se consideraran las combinaciones de carga que producen la
mayor componente vertical o axial, en general.

Para analizar el modo de fallo de rotura del terreno por empuje horizontal se consideraran las combinacio-
nes de carga que produzcan la maxima componente horizontal y/o mayor momento.

Si existieran pilotes en traccion, para evaluar la seguridad frente al arranque, se utilizara la combinacién de
acciones que produzcan las maximas tracciones.

En el estudio de los esfuerzos en los pilotes, asi como en los estudios de interaccién cimiento-estructura se
utilizaran cuantas combinaciones sean necesarias para verificar la capacidad estructural del cimiento y de la
estructura.

3.6.3.4 Efectos pardasitos

Los pilotes, debido a su interaccién con el terreno, pueden quedar sometidos a unas acciones que habran
de sumarse a las que produce la propia estructura a la que sustentan. Estas acciones se denominan aqui efec-
tos parasitos.

Los efectos parasitos que suelen ocurrir con mayor frecuencia son los que se citan en este apartado. El inge-
niero debe considerar su posible ocurrencia en la obra en cuestion y, si procede, evaluar su importancia siguien-
do las recomendaciones que aqui se indican.

3.6.3.4.1 ROZAMIENTO NEGATIVO
IDENTIFICACION DEL PROBLEMA

La situacion de rozamiento negativo se produce cuando el asiento general de la superficie del terreno es
mayor que el asiento de la cabeza del pilote. En esa situacion, el pilote soporta, ademas de la carga que le trans-
mite la estructura, parte del peso del terreno. Como consecuencia, el rozamiento negativo hace que la carga total
de compresién que el pilote ha de soportar aumente.

El asiento del terreno puede ser debido a su peso propio (terrenos en fase de consolidacién) o, mas
frecuentemente, por causa de cargas colocadas en superficie (rellenos) después de construir el pilote o
colocadas antes, pero estando atin el proceso de consolidacién en marcha. Puede ser también debido a reba-
jamientos del nivel freatico. Las vibraciones y los sismos pueden inducir asientos que provoquen rozamien-
to negativo.

La identificacion del problema puede realizarse mediante un célculo previo de los asientos del terreno y del
pilote y comparando ambos. En general, es suficiente una pequefia diferencia de asientos para que se produzca

la situacién de rozamiento negativo; segiin la experiencia publicada, basta con asientos diferenciales del orden de
I ¢cm para que el rozamiento negativo se desarrolle notablemente.

CALCULO DEL ROZAMIENTO NEGATIVO

El rozamiento negativo unitario (fuerza por unidad de superficie) se debe suponer igual a la resistencia por
fuste, seguin se indica en 3.6.4.
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Existen soluciones técnicas (tratamiento con betunes del fuste de pilotes hincados) que reducen notable-
mente el rozamiento negativo. Si se utiliza alguna de esas técnicas, debera estimarse el valor del rozamiento nega-
tivo unitario correspondiente.

El esfuerzo tangencial, que se designara con la variable R7, es el resultado de integrar el valor del rozamien-
to negativo unitario, que se denominara T, a lo largo del contorno del pilote y en una profundidad que va, desde
la cabeza del pilote, hasta una profundidad “x”, que habra que estimar. La expresiéon matemdtica de esta idea es
la siguiente:

R":J:rDr"dz

donde D es el diametro del pilote equivalente (igual contorno).
Para pilotes que atraviesen suelos blandos y después apoyen sobre roca, se supondra que “x” es igual que la
profundidad del sustrato rocoso medida desde la cabeza del pilote.

Para pilotes flotantes que puedan sufrir asientos de cierta importancia y que sélo en contadas ocasiones se
utilizan en terrenos que puedan sufrir rozamiento negativo, se puede estimar un valor de “x” menor que la lon-
gitud de pilote mediante el procedimiento simplificado que se describe a continuacion.

En primer lugar debe realizarse un célculo de asientos general de la zona, suponiendo que no existen pilo-
tes. Ese cdlculo debe incluir no sélo la determinacion del asiento en la superficie sino también a cualquier pro-
fundidad. Es bueno obtener varios puntos de la ley de asientos en profundidad. Es la curva | que se indica en la
Fig. 3.6.3.

En segundo lugar se examinara el asiento del pilote (o del grupo de pilotes, en su caso). Para ello se puede supo-
ner que los pilotes son rigidos y que su asiento viene dado por un valor, s, que depende del valor del rozamiento
negativo. Cuanto mayor sea la profundidad hasta la que se suponga que actlia el rozamiento negativo mayor sera la
carga que se transmite al terreno inferior (Q +W + R7) y menor sera la amplitud de la zona de sustentacién. Como
consecuencia, el asiento del pilote (o del grupo, en su caso) es una funcién claramente creciente con la profundidad
“x” hasta donde se suponga que actuia el rozamiento negativo. Es la curva 2 que se indica en la Fig. 3.6.3.

Realizados estos célculos, se debe tomar como profundidad “x” aquélla que conduce a asientos del pilote
similares a los que sufriria el terreno a esa misma profundidad cuando no existen pilotes. Es la ordenada de la
interseccion de las curvas | y 2 que se indica en la Fig. 3.6.3.

Para realizar los cdlculos de asientos debera elegirse algiin procedimiento adecuado de los que se indican en
esta ROM o de aquéllos que queden avalados por la experiencia para situaciones similares.

Para cada carga de servicio Q existe un rozamiento negativo. Siempre es conservador estimarlo para una
carga de servicio baja y aplicarlo después para cualquier otra situacién.

EFECTO GRUPO EN EL ROZAMIENTO NEGATIVO

Los pilotes exteriores de los grupos de pilotes deben considerarse sometidos al mismo rozamiento negati-
vo que si estuviesen aislados, especialmente los de las esquinas.

En los pilotes interiores es posible que el rozamiento negativo calculado como pilote individual y siguiendo
las recomendaciones antedichas resulte superior al peso de las tierras que los rodean. Por ese motivo, en el caso
de grupos de pilotes densos o poco espaciados, se debe comprobar que la suma de rozamientos negativos de
los pilotes internos no supera el peso de tierras interior al grupo y situada por encima del nivel de cambio de
signo del rozamiento. De otra forma, se tomara, como estimacién de rozamiento negativo total, un valor menor:
igual al peso de esas tierras.
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Esquema de calculo del rozamiento negativo
A.- ESQUEMA DEL EFECTO DEL ROZAMIENTO NEGATIVO
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3.6.3.4.2 EMPUJES HORIZONTALES CAUSADOS POR SOBRECARGAS VERTICALES DE SUPERFICIE
Las cargas colocadas en superficie producen desplazamientos horizontales del terreno que pueden afectar
negativamente a cimentaciones pilotadas préximas cuando existen suelos blandos en profundidad. En la Fig. 3.6.4

se indica esquemdticamente una situacion tipica.

Los pilotes ejecutados en taludes pueden estar sometidos también a cargas horizontales importantes. Este
segundo problema se considera en el apartado siguiente.

Normalmente, no sera necesario considerar este efecto cuando la resistencia al corte sin drenaje del suelo
sea superior al valor siguiente:
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Esfuerzos horizontales. Solbrecargas sobre terrenos biantdos

CARGA VIRTUAL

g CARGA, q
. (SIMETRICA)

R

"< "\CAPA DE ARCILLA BLANDA
"RESISTENCIA AL CORTE SIN DRENAJE, s,

.

|| PILOTE
>~
D

donde:

q = presion vertical aplicada en superficie.
D = didmetro del pilote.

H = espesor del suelo blando.

a = 5m? (valor aproximado).

El estudio de estos problemas requiere un analisis de interaccién terreno-pilote, que serd necesario realizar
con tanto mas detalle cuanto mas critico resulte el problema. A falta de esos estudios, se podra seguir el méto-
do simplificado que se indica a continuacion.

El empuje horizontal maximo que puede provocar una carga de superficie puede estimarse de manera apro-
ximada cuando el subsuelo es muy deformable y los pilotes estan proximos entre si, formando una “barrera” que
impediria totalmente el movimiento horizontal del terreno.

Cuando no se requiera una gran precision en la estimacion de esfuerzos en los pilotes, se puede adoptar el
método de calculo que se ilustra en el croquis de la Fig. 3.6.4. El método se basa en las siguientes hipotesis
simplificativas que, en general, conducen a una sobre-estimacion del empuje horizontal:

LI El pilotaje soporta,a modo de barrera horizontal rigida, todo el empuje horizontal generado por la carga
a cada profundidad z y en un ancho “B” igual al menor de los siguientes:

a) el ancho de la zona cargada.

b) el ancho del grupo de pilotes mas tres veces el diametro de un pilote.

c) tres veces el diametro del pilote multiplicado por el nimero de pilotes de la primera fila del grupo,
la mas préxima a la carga.

L] La presion horizontal generada a una profundidad z bajo el terreno se puede calcular con la teoria de la
elasticidad suponiendo que el terreno es homogéneo e isétropo.
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En esas condiciones, es posible calcular el empuje horizontal descompensado que corresponde a una
deformacién nula, que ocurriria cuando el pilotaje es mucho menos deformable que el terreno.

Para simular la condicién de barrera rigida horizontal, se debe suponer que actla, ademds de la carga real,
una carga virtual simétrica a la real respecto al eje de la primera fila del pilotaje en estudio. Con esa doble carga,
el plano de simetria no sufriria deformacién y estaria sometido, a uno y otro lado, al mismo incremento de pre-
sién horizontal, AOy. El empuje sobre la barrera supuesta seria precisamente el provocado por esa presion hori-
zontal (necesaria para que no exista deformacion), ya que el terreno ubicado al otro lado de la barrera, que se
supone muy deformable, no colaboraria en la contencién del empuje horizontal.

El empuje total se puede obtener integrando las presiones horizontales en toda la altura del estrato blando
y en la anchura B.

Existe un limite superior del empuje unitario, AGy, que es precisamente el valor de la carga de rotura del
terreno, que puede estimarse mediante la siguiente expresion:

AGH =12 O-’V +2 Sy

Q
<
|

presion vertical efectiva a largo plazo, después de colocar la sobrecarga.
resistencia al corte sin drenaje del suelo blando.

%)
f=4
|

Comentario: El estado tensional inicial, antes de colocar la sobrecarga de tierras a un lado de la cimentacion, puede
considerarse representado por las tensiones:

Oy = presion vertical efectiva.
O’y = presion horizontal efectiva = K, 0’y

Después de aplicada la carga, a un lado de la pantalla de pilotes habra un incremento de presién horizon-
tal Aoy, mientras que el incremento de presion vertical puede resultar pequefio y suponerse que Aoy = 0.
El desviador de tensiones (diferencia de tensiones principales) termina teniendo el valor siguiente:
UH—UV=AOH—(I _Ko) GJV
imponiendo la condicién de rotura:
Oy— 0Oy = 2 Su
se obtiene:
Aoy = (1 =K,) oy + 2 s,
Finalmente, suponiendo el valor aproximado de K, = /2, resulta la expresion, también aproximada, que
se indica en el texto.

3.6.3.4.3 EMPUJES SOBRE PILOTES EN TALUD

La construccién de muelles claraboya, en los que un tablero queda sustentado mediante pilotes, es un ejem-
plo claro de este tipo de problema. El movimiento horizontal del talud de derrame de tierras supone siempre un

empuje horizontal parasito que conviene considerar.

El problema se puede paliar notablemente cuando se ejecutan los pilotes «a posteriori» después de crear el
talud de derrame, pero esa técnica puede ser excesivamente costosa.
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Cuando se ejecutan pilotes hincados y después se rellena entre ellos para conseguir la configuracién final, es
siempre aconsejable colocar el relleno por tongadas horizontales.

Generalmente, el problema es de tal interés que conviene analizarlo de forma especifica mediante un mode-
lo numérico del caso en cuestién y, ademas, consultar la bibliografia que pueda describir casos semejantes en los
que se haya observado el comportamiento.

En aquellos casos en los que sélo se quiera obtener una primera aproximacion del empuje que actla sobre
los pilotes, se puede proceder de acuerdo con el método sencillo que se describe a continuacion. Ver Fig. 3.6.5.

Procedimientos de estimacion de empujes sobre pilotes en talud

a

Tt

\\ H
\\
Mb"
a) Esquema del talud b) Representacion simplificada
Coeficiente Producto
de seguridad, F Datos de foh
F=|7 —»tF-------1-->x-A TTTTT T AR T
Valor de Valor de h
¢) Obtencion de la fo para un d) obtencién de ho

determinado valor de h

& |=— Cuchillo
de pilotes

critica

e) Planta de disposicion f) Acciones horizontales sobre
de pilotes los pilotes
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El célculo simplificado requiere el uso de un programa de ordenador para el andlisis de problemas de estabi-
lidad de taludes que permita introducir, como accién, una fuerza horizontal interna, dentro de la masa deslizante.

El efecto del conjunto de todos los pilotes se representara por una sola fuerza horizontal interna, f, que sera
aplicada en la vertical del eje de los pilotes mas préximos a la cabeza del talud y a una profundidad 2/3h respec-
to a la cabeza del talud, siendo h la profundidad de la linea de deslizamiento en esa misma vertical. Esto requeri-
ra especificar en el célculo que las lineas de deslizamiento pasen por un determinado punto fijo.

El célculo se repetird, conservando el valor de h pero cambiando el valor de f para obtener el valor que
corresponderia a un coeficiente de seguridad igual a |,7. Este valor se definira como f,.

El proceso se repetird para distintos valores de h, al objeto de estimar el valor maximo del producto f, - h.
La linea de rotura correspondiente y los valores asociados de f, y h, seran utilizados después para determinar
el empuje sobre el conjunto de todos los pilotes y su punto de aplicacion.

El empuje sobre el conjunto de todos los pilotes de un cuchillo (conjunto de pilotes en una misma seccién
transversal) sera:

Etotal =s- fo

siendo s la separacién entre cuchillos de pilotes. Si esa separacién es mayor que la altura del talud, H, se tomara
este valor como valor de la separacién de célculo.

El empuje total sobre los pilotes de un cuchillo se distribuira entre ellos de manera ponderada. Al pilote pri-
mero, el mds préximo a la cabeza del talud, se le asignara doble carga que al segundo y a éste doble que al ter-
cero y asi sucesivamente.

El punto de aplicacion de la carga se supondra a 2/3 de la profundidad enterrada del pilote dentro de la masa
deslizante de la linea de rotura critica, la que haya conducido a la determinacién de f, y h,

Existen programas de ordenador comerciales que permiten representar la presencia de pilotes en un talud
con otros procedimientos. El procedimiento aproximado que se acaba de describrir puede adaptarse al progra-
ma. En todo caso, se debe obtener la fuerza que actuaria sobre los pilotes en el supuesto de que los parametros
resistentes del terreno (c y tg ¢) fuesen |,7 veces menores que los reales y se quisiera mantener, en esas condi-
ciones, el equilibrio estricto. Las fuerzas que actuarian sobre los pilotes en esas circunstancias son las que aqui
se recomienda considerar como estimacién de los empujes del talud sobre los pilotes.

A efectos del célculo estructural, el empuje que actuta sobre cada pilote puede suponerse repartido de mane-
ra linealmente creciente con la profundidad, en la altura que va desde su cabeza hasta la interseccion con la linea
de deslizamiento critica.

3.6.3.5 Efectos de las cargas ciclicas o alternativas
DEGRADACION DE LA RESISTENCIA POR FUSTE

La experiencia limitada que existe del comportamiento de pilotes sometidos a una compresién ciclica en su
cabeza indica que cuando se llega a producir un cambio de signo de la accién, compresién y traccion alternati-
vas, se puede producir un cambio significativo en la capacidad de carga del pilote, mientras que las cargas ciclicas
que mantienen permanentemente el pilote en compresion parecen tener un efecto menos significativo.

La experiencia indica también que en los pilotes que trabajan permanentemente en traccion la resistencia
por fuste maxima movilizable es menor que la correspondiente en compresion. Este hecho ya ha sido tenido en
cuenta en el apartado 3.6.7 al hablar de la carga de arranque o extraccién de un pilote. En esos casos, la resis-
tencia por fuste que se considera es la mitad de la correspondiente a compresién.
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Para tener en cuenta el efecto desfavorable del cambio compresién-traccion se puede suponer que, cuando
se produce alguna traccién en la cabeza del pilote, ya es de aplicacién la mencionada reduccién al valor mitad de
la mencionada resistencia por fuste.

En pilotes trabajando permanentemente en traccién parece que el efecto ciclico tampoco merece mayores
reducciones, una vez que se ha considerado que el sentido del tiro (arranque) es desfavorable al reducir la corres-

pondiente resistencia por ese efecto.

Con estas ideas (!2) se ha preparado el grifico de comprobacién que se recoge en la Fig. 3.6.6 que permite
calcular el coeficiente de seguridad frente al hundimiento y/o arranque en caso de carga ciclica.

Evaluacion de Ia seguritad de un pilote con carga axial ciclica

Q+AQ

Y,

PILOTE

ROTURA

0 n -Ta
450 45

(@)
ol

Ta Qn

A = punto representativo de las acciones sobre el pilote en una seccién al nivel del terreno

Coeficiente de seguridad, F= 2
OA

La linea que se indica como «roturay separa la region segura de la insegura. El calculo del coeficiente de seguridad
correspondiente a una accién determinada, punto A del diagrama, se puede calcular como se indica en dicha figura.

La frontera de la rotura se puede construir con los valores de Q,, (carga de hundimiento estdtica, ver apar-

tados 3.6.4 y 3.6.5) y T, (resistencia al arranque, también en condiciones estéticas, apartado 3.6.7). El valor de n
que conviene utilizar para calcular la ordenada del tramo horizontal de la frontera del fallo vendria dado por:

:%+a —/3(I +a)z|—ﬁ

(12) Mas detalle puede encontrarse en H.G. Poulos “Marine Geotechnics”. Chapman and Hall. 1988
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donde:
0 = relacién entre la resistencia por punta y por fuste en el hundimiento en condiciones estaticas;
R
a=-t
Ry
Los valores de R, y R¢ se calculardn de acuerdo a lo establecido en 3.6.4.
B = relacion que existe entre el peso efectivo enterrado del pilote y la resistencia al arranque;

W
T,

a

El célculo de T, se hara como se indica en 3.6.7.

Cuando el eje del pilote no sea vertical y esté desviado respecto a la vertical un cierto angulo, el peso efec-
tivo a utilizar en los célculos serd el valor real multiplicado por el coseno de dicho angulo.

El valor de n se ha obtenido de forma que, cuando ya se produzca en algun ciclo el cambio de signo de la
carga que actta en cabeza la resistencia por fuste, sea también reducida a la mitad aun en el caso de rotura a
compresion. Los diagramas de interaccion (lineas que marcan la frontera de rotura) que se han podido obtener
con modelos numéricos indican que el “techo” de estas fronteras es curvo, pero existe una amplia zona central
donde la condicion AQ = cte estd bastante proxima a los resultados.

Este diagrama indica tres regiones (quiebros de la frontera de rotura) donde la comprobacién de la seguri-
dad puede aproximarse de manera diferente, tal como se indica a continuacion:

Compresién alta

Esta situacién ocurre cuando:
TCI
AQ<no——R
Qh —nlg
En este caso no es necesario considerar el cardcter ciclico de la accién. Basta con comprobar que ante
la compresién maxima Q + AQ existe seguridad suficiente frente al hundimiento.

Compresién baja o traccion

Esta situacion ocurre cuando:
Q < (ﬂ - I) Ta

En este caso tampoco es necesario considerar el cardcter ciclico o alternativo de la accién. Basta con
comprobar que ante la traccion maxima Q- AQ se cumple la seguridad frente al arranque.

Situacién intermedia

Cuando no se cumple ninguna de las dos condiciones anteriores el caracter alternante de la carga sera
dominante, y entonces el coeficiente de seguridad sera:

F:M
nlj-ﬂ

Normalmente la carga cambiard de forma irregular y AQ no tendra un valor constante. Para realizar los
célculos en esos casos, se cree adecuado tomar como valor de AQ la mayor desviacion del valor esta-
tico correspondiente y realizar los célculos como si se tratase de un caso de carga ciclica. No obstante,
el ingeniero debe tener en cuenta la posibilidad de utilizar valores menores de AQ, tal como se indica
en los parrafos que siguen al considerar la duracién y el posible caracter impulsivo de la carga.
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Lo especificado hasta aqui corresponde a un nimero de ciclos de carga muy grande, cuando ya se alcanza
una respuesta estacionaria (algunos cientos de ciclos). Cuando el nimero de ciclos es claramente menor, la degra-
dacion también es menor. Para considerar este efecto, el ingeniero debe disponer de informacion especifica.

AUMENTO DE RESISTENCIA CON LA VELOCIDAD DE CARGA

La velocidad de carga en los ensayos de rotura de laboratorio hace que la resistencia obtenida como resul-
tado sea mayor cuanto mayor sea ésta. Los ensayos normalizados se ejecutan con velocidades de carga mucho
menores que las velocidades de carga que suelen ocurrir en la practica cuando los pilotes soportan cargas cicli-
cas o alternativas causadas por el oleaje. Para tener en cuenta este efecto podria considerarse una resistencia
mayor o, alternativamente, una reduccién adecuada de la componente alternante de la carga, en lugar del valor
pico antes mencionado.

Los aumentos de resistencia con la velocidad de carga suelen ser de tipo logaritmico. Se produce un aumen-
to de carga similar cada vez que la velocidad se multiplica por el mismo factor. Los pilotes flotantes ejecutados
en terrenos no permeables (cohesivos) pueden aumentar su capacidad de carga axial entre un 10% y un 20%
cada vez que se multiplica por 10 la velocidad de carga. En suelos granulares ese aumento parece en general mas
moderado.

El efecto de aumento de resistencia puede compensar el efecto de degradacién antes indicado y, como con-
secuencia, el ingeniero podria obviar la consideracién del caracter oscilante o alternante de la carga. Para ello
deberia disponer informacién especifica relativa a su problema. De otro modo se recomienda cierta prudencia y
considerar Unicamente el efecto de la degradacion de la resistencia por fuste indicado al principio del apartado.

AUMENTO DE LA DEFORMABILIDAD

La relacién carga-movimiento en la cabeza de un pilote durante un proceso de carga ciclica o alternativa
puede establecerse tal como se indica en el apartado 3.6.9 para el caso de carga estatica, pero haciendo ciertas
adaptaciones.

Los parametros del terreno que han de considerarse en este caso son los indicados en el apartado 3.10.2,
incluyendo el amortiguamiento correspondiente.

La degradacién del terreno en el entorno del fuste del pilote hace que su deformabilidad aumente a medi-
da que es solicitado por nuevos ciclos de carga.

El aumento de deformabilidad no es importante cuando la carga axial se mantiene bajo ciertos umbrales, tal
como resulta al aplicar los coeficientes de seguridad que se indican en esta ROM. En consecuencia es recomen-
dable, cuando no se disponga de informacién especifica y cuando la mayor deformabilidad sea desfavorable, redu-
cir algo los parametros de deformacion dindmica (por ejemplo, valor mitad del médulo dindmico G) para tener
en cuenta la degradacion de la rigidez del suelo al estimar los movimientos.

ESFUERZOS HORIZONTALES

Los esfuerzos horizontales en las cabezas de los pilotes verticales y, en general, los empujes transversales al
eje del pilote son transmitidos al terreno a través de la propia estructura del pilote generando en él compresio-
nes alternativas que, en alguna zona (parte mas proxima al nivel del terreno), pueden llegar a decomprimirlo.
Incluso puede perderse el contacto pilote-terreno en esa zona.

Para tener esto en cuenta, ya se especificé en el apartado 3.6.8 que se desprecie la colaboracién del

terreno en la zona mas superficial, hasta una profundidad que en general es igual a vez y media el diametro
del pilote.
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La degradacion del terreno y la ganancia de resistencia debido al caracter ciclico de la accién transversal son,
en el caso de carga horizontal, de menor trascendencia que en el caso de carga vertical y en consecuencia puede
no tenerse en consideracién en los cdlculos.

La deformabilidad del terreno aumenta con la amplitud de la carga horizontal. Ese aumento es dificil de esti-
mar pues depende de varios factores, entre ellos la rigidez relativa del pilote referida a la del propio suelo y la
amplitud de las cargas.

Para las cargas usuales de servicio, la deformabilidad puede ser, después de un buen nimero de ciclos de
carga, del orden del 10% al 100% mayor que durante el primer ciclo.

Para tener esto en cuenta, el ingeniero puede suponer dos hipdtesis alternativas y complementarias de
calculo: una con la rigidez inicial del suelo y otra con el valor mitad. Utilizaria después la que sea mas desfa-
vorable.

Cuando el tema resulte de interés puede y debe recurrirse a la consulta de la bibliografia técnica. En estos
casos, ademads, es altamente recomendable realizar ensayos de tiro horizontal (transversal, en general), que son
relativamente sencillos de ejecutar.

3.6.4 La carga de hundimiento mediante férmulas estaticas

3.6.4.1 Formulacién basica

La resistencia al hundimiento de un pilote aislado se considerard, por simplificar el tratamiento, dividida en
dos partes: la contribucion de la punta y la contribucion del fuste. De esa manera se podra escribir:

QntW =Q, + Q
Q}, = carga vertical que aplicada en la cabeza del pilote produce su hundimiento. Cuando parte del pilo-
te quede exenta (fuera del terreno) se tomara como “cabeza”, a efectos de calculo de la carga de
hundimiento, la seccién horizontal al nivel del terreno.
W’ = peso efectivo del pilote. Bajo el nivel fredtico se considerara el peso sumergido.
Q, = parte de la carga que se supone soportada por la punta. Resistencia por punta.
Q; = parte de la carga que se supone soportada por el contacto pilote-terreno en el fuste. Resistencia

por fuste.

Las resistencias por punta y por fuste pueden calcularse mediante las siguientes expresiones:

Qp =9 Ay
L
Qf :ITf € Lz
0
donde:
g, = resistencia unitaria por la punta.
A, = dreade lapunta.
Ty = resistencia unitaria por el fuste.
L = longitud del pilote dentro del terreno.
C = perimetro de la seccion transversal del pilote.
z = profundidad contada desde la superficie del terreno.

Como quiera que, en general, la resistencia unitaria por fuste es variable con la profundidad, el calculo de la
resistencia por fuste normalmente requiere la integracion indicada en la expresion precedente. En los casos en
que la resistencia por fuste sea constante por tramos y también lo sea el contorno del pilote en cualquier sec-
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cion horizontal, la resistencia por fuste tiene una expresiéon mas sencilla; seria un sumatorio con un término por
cada tramo, esto es:

Q=271 A
donde:
A; = drea del contacto entre el fuste del pilote y el terreno en cada tramo.
Ty = resistencia unitaria por fuste en cada tramo.

Los valores de las dreas de punta y los valores de los perimetros del fuste dependen de la forma geométri-
ca del pilote. Ver apartado 3.6.3.1.

En los pilotes huecos es posible que el tapdn de terreno que se forme en la punta tenga una resistencia unitaria por
punta inferior a la deducida de esa expresion. En esos casos debera investigarse un mecanismo de fallo por movimien-
to del tapén de la punta contenido, inicamente, por su rozamiento lateral con el interior del pilote. En los pilotes hue-
cos hincados es relativamente facil comprobar la longitud de ese tapdn y su evolucion a medida que avanza la hinca.

La carga de hundimiento de un pilote vertical depende, pues, de un pardmetro fundamental “q,” que define
la resistencia unitaria por punta y por una ley de variacién con la profundidad de otro parametro clave, “1{’ que
cuantifica la resistencia por fuste. La evaluacién de estos parametros puede hacerse por métodos muy diversos
dependiendo del tipo de terreno y del tipo de pilote. Los de mas frecuente uso, y cuya aplicacién se recomien-
da, son los indicados en la Fig. 3.6.7.

La aplicacién de uno o varios procedimientos para estudiar una obra concreta es una decisién que corres-
ponde al ingeniero, teniendo en cuenta que algunos métodos son especificos de algunos tipos de suelo y que no
pueden aplicarse mds que en esas situaciones.

Por otro lado, existen procedimientos basados en férmulas dinamicas, que se describiran en el apartado
3.6.5, que pueden utilizarse simultaneamente a modo de contraste.

Cualquiera de los procedimientos indicados es aplicable a cualquier obra, independientemente de la impor-
tancia de ésta, aunque se recomienda que, en las obras de clase A, seglin se definié en la Parte 2 de esta ROM, se
realicen ensayos de carga “in situ” para confirmar los resultados de la estimacion de la carga de hundimiento.

En términos generales puede decirse que el Unico procedimiento razonable para estimar con precision la
carga de hundimiento es el ensayo de carga; el resto de los métodos resultan imprecisos o poco fiables y, de uti-
lizarlos aisladamente, requeriran coeficientes de seguridad amplios, tales como los que se indican tras conside-
rar cada uno de los métodos.

Las férmulas o procedimientos que se dan a continuacién estdn pensados para terrenos uniformes. Logica-
mente existirdn situaciones en las que el pilote interese terrenos de distinta naturaleza.

En esos casos de terreno heterogéneo, se supondra que la carga de hundimiento por la punta estd contro-
lada por un terreno con las caracteristicas medias de la zona comprendida entre dos didmetros bajo la punta
(zona activa inferior) y cinco diametros sobre la punta (zona pasiva superior), aproximadamente.

La amplitud de las zonas activa y pasiva dependen, al menos teéricamente, del dngulo de rozamiento del
terreno y son tanto mas amplias cuanto mayor es aquél. Ver apartado 3.6.3.1. El ingeniero debera precisar la
amplitud de estas zonas, en cada caso concreto, si ese aspecto resultara de especial importancia.

La resistencia por fuste, cuando éste atraviesa varios tipos de terreno, puede calcularse individualmente en
cada terreno y sumarse posteriormente. Se advierte la salvedad de los pilotes columna sobre roca, en los que
esa resistencia por fuste no debe contemplarse en los suelos cuya deformabilidad sea claramente mayor que la
correspondiente a la zona de la punta.
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Procedimientos de calculo para la carga de hundimiento

FORMULAS FORMULAS
ESTATICAS DINAMICAS
CUALQUIERTIPO SOLO PILOTES
DE PILOTE HINCADOS*EN
CUALQUIER
[ | TERRENO
DATOS DE ENSAYOS DATOS DE ENSAYOS
DE CAMPO DE LABORATORIO ECUACION DE
‘ ‘ ‘ LA ONDA
CUALQUIER
SUELOS CUALQUIER
GRANULARES TERRENO TERRENO =
FORMULA DE
‘ HILEY
oS ,
ANALITICAS | || OTRAS FORMULAS
DINAMICAS
METODO BASADO EN
PENETROMETROS
DINAMICOS PENETROMETRO
CONTINUOS —1| ESTATICO
||| oTROS ENSAYOS
DE CAMPO

* Y comprobacién dindmica de pilotes hormigonados “in situ”.

Tras estas consideraciones generales, aplicables a cualquier método de estimacion de la carga de hundimien-
to de un pilote individual mediante formulas estaticas, se pasa a describir los detalles particulares de cada méto-
do de célculo.

3.6.4.2 Carga de hundimiento en funcién del SPT

El método de evaluacion de la seguridad frente al hundimiento de pilotes basado en el SPT es adecuado para sue-
los granulares que no tengan gran proporcion de gravas y se puede aplicar tanto a pilotes hincados como a perforados.

Segun la experiencia actual, la resistencia por punta se puede evaluar, para pilotes hincados, con la expresion:

ap=0a-N (MPa)

donde:

N = valor medio del indice N del SPT. A estos efectos se obtendra la media en la zona activa inferior y
la media en la zona pasiva superior. El valor de N a utilizar sera la media de las dos anteriores (limi-
tado el valor de N a 50).

0 = nUmero adimensional que depende del tipo de terreno y del tamafio del pilote.

El valor de 0 debe obtenerse a partir de datos locales especificos. A falta de experiencias contrastadas podra
suponerse:
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donde:
Ds; = tamafio medio de la curva granulométrica de las arenas (mm).
D, = tamafo de referencia =2 mm.
fo = factor de correccién por tamafio del pilote. Se tomara:

D

fp=1-—>0,7

D,
D = didmetro del pilote.
D, = diametro de referencia, se tomara D, = 3 m.

Del mismo modo, la resistencia por fuste en un determinado nivel dentro del terreno para un pilote de
madera o de hormigén hincado puede considerarse igual a:

=25N (kPa)
Para pilotes metélicos hincados el valor de T¢ que se obtenga de esta expresion serd reducido en un 10%.

En cada caso N es el valor del indice SPT al nivel considerado. Se debe utilizar, como valor de célculo para
evaluar la resistencia por punta, la semisuma del valor medio obtenido en la zona activa y del valor medio en la
zona pasiva. Los valores del indice N deben ser aquéllos que corresponden a una energia nominal del 60%. Si en
el ensayo en cuestion se conoce esa energia, los indices N podran adecuarse debidamente.

Se advierte que, en cualquier caso, los indices N del SPT deben obtenerse para presiones efectivas similares
a las del futuro servicio de la cimentacién. Excavaciones o rellenos posteriores a la ejecucion de los ensayos SPT
pueden inducir cambios en el indice correspondiente, ya que el resultado del ensayo depende, entre otros fac-
tores, de la presidn vertical efectiva al nivel del ensayo. Una forma de estimar el efecto en el valor de N de la
posible diferencia de presiones causada por una excavacién o un relleno puede hacerse con ayuda de la corre-
lacién indicada en 3.5.4.3.

En cualquier caso, no se utilizaran a efectos de estos calculos indices N superiores a 50.

Los pilotes excavados pueden tener una resistencia por punta y por fuste claramente menor. Durante la exca-
vacion en terrenos arenosos se produce un entumecimiento del terreno y esto puede disminuir su resistencia.
Por otro lado ha de considerarse que la compresion horizontal del terreno contra el fuste de los pilotes es mayor
en los pilotes hincados (que desplazan y comprimen el terreno) que en los pilotes excavados «in situy. La cali-
dad de la limpieza del fondo de los pilotes excavados “in situ” con su punta en arenas debe vigilarse, pues se cuen-
ta con su colaboracion en la capacidad portante. Para tener en cuenta estos hechos, a efectos de calcular su carga
de hundimiento en arenas mediante el SPT, se aplicardn los valores de “q,” indicados para los pilotes hincados,
afectandolos por un coeficiente de reduccion igual a 0.5,y se aplicaran los valores de “1¢” indicados, afectando-
los por un coeficiente reductor de 0,75. Existen procedimientos especiales (inyecciones) que pueden aumentar
notablemente la resistencia de los pilotes excavados.

Para pilotes mixtos de cardcter intermedio, entre los hincados y los perforados (hincas con ayudas de preexcava-
cion, lanzas de agua, etc.), se aplicaran coeficientes de reduccion comprendidos entre los anteriores y la unidad, segin
se estime que la ayuda a la hinca pueda disminuir mas o menos el efecto de compactacién del suelo granular.

Excepcidn de este procedimiento basado en el SPT lo constituyen las arenas calizas organicas (conchiferas
o coralinas), que puedan dar indices SPT altos y cargas de hundimiento de pilotes bajas, debido a la rotura de la
cementacién que se produce con los pilotes, particularmente con los pilotes tubulares metdlicos hincados. En
esas situaciones los ensayos de carga son la Unica via posible para estimar con alguna confianza la carga de hun-
dimiento. El control dindmico de la hinca también puede orientar en esa estimacion.

La utilizacion del método del SPT en suelos cohesivos sélo puede hacerse con fines orientativos; la utiliza-
cién de otro método alternativo es altamente recomendable.
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En rocas o en gravas, con la definicién de roca aqui utilizada, la ejecucién del SPT debe conducir a rechazos
sistematicos y por lo tanto a una carga de hundimiento no evaluable por este procedimiento. En estos casos ha
de utilizarse un método alternativo.

3.6.4.3 Carga de hundimiento a partir de ensayos de penetracién dinadmica continuos

Si en un suelo granular se dispone de resultados de ensayos penetrométricos dindmicos continuos se pue-
den traducir los resultados correspondientes a indices SPT, seglin la correlacion que se indica en la Parte 2 de
esta ROM (apartado 2.9.5), y utilizar el método SPT.

Dada la débil correlacién existente entre unos y otros ensayos de penetracién, conviene consultar la expe-
riencia local o disponer, en cada obra concreta, de ensayos de contraste que refuercen esta correlaciéon. En cual-
quier caso, el ingeniero tendra una prudencia razonable al traducir los ensayos penetrométricos dindmicos a indi-
ces N del SPT correspondiente para calcular la carga de hundimiento.

Debe tenerse especialmente en cuenta que los ensayos penetrométricos continuos pueden conducir a resul-
tados optimistas (golpeos altos) para profundidades grandes. Salvo justificacion especial, los resultados de estos
ensayos no deben usarse, sin elementos de contraste, para evaluar la capacidad portante de pilotes de més de
unos |5 m de longitud enterrada.

3.6.4.4 Carga de hundimiento a partir de ensayos penetrométricos estaticos

Con los penetrometros estaticos se puede medir, de manera continua, la resistencia unitaria en la punta del
cono “q.” y por fuste “1{” en cualquier tipo de suelo, dependiendo de la potencia del equipo de ensayo.

Los valores medidos pueden ser aplicados al cdlculo de la carga de hundimiento de pilotes verticales hinca-
dos, teniendo en cuenta las consideraciones siguientes:

[] A efectos de estos calculos no se utilizaran valores de q. superiores a 20 MPa.

LI El valor de q. a utilizar para evaluar la resistencia por punta sera la media del valor medio de q. correspondien-
te a la zona activa inferior y del valor medio de q. correspondiente a la zona activa superior.

L] El valor medio se multiplicara por el factor de correccion fp indicado en el apartado 3.6.4.2.

L] Sien el ensayo se ha medido la resistencia por fuste, se aplicara directamente el valor medio correspon-
diente para calcular la resistencia por fuste del pilote.

L] Si en el ensayo penetrométrico no se ha medido la resistencia unitaria por fuste, se podra suponer que
tal valor es igual a 1/100 de la resistencia por punta a ese mismo nivel si el suelo es granular y del orden
de 1/50 si el suelo es cohesivo. En cualquier caso, la resistencia por fuste obtenida de esta manera indi-
recta no sera superior a 0,12 MPa.

Para pilotes excavados o hincados con ayudas (perforaciones previas, lanzas de agua) ejecutados en suelos gra-
nulares se aplicaran los coeficientes reductores que se indican en 3.6.4.2.
3.6.4.5 Carga de hundimiento calculada a partir del presiémetro

El ensayo presiométrico permite obtener la “presion limite” mediante empuje horizontal contra las paredes
de un sondeo. La carga de hundimiento por punta de los pilotes estd relacionada con ese valor; existe una corre-

lacién lineal entre ambas variables. De acuerdo con la experiencia existente y para la estimacion de la carga de
hundimiento por punta de pilotes hincados, se puede escribir:
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9p =K (Pl - Ko O—,vo) ’ fD

donde:

K, = coeficiente de empuje al reposo.

pi = presién limite efectiva, después de descontar la presion del agua que pudiera existir en el sondeo.

O',, = presion vertical efectiva al nivel del ensayo cuando se realizé éste.

gy = carga unitaria de hundimiento por punta para pilotes hincados.

fo = factor de reduccién por efecto del tamafio del pilote que se indica en 3.6.4.2.

K = factor adimensional de correlacion. Si no existen estudios locales que permitan justificar un valor
adecuado, puede suponerse el valor siguiente:
K = 1,5 para suelos cohesivos.

K = 3,2 para suelos granulares.
Para rocas alteradas es prudente adoptar el valor de K correspondiente a los suelos cohesivos. Si la altera-
cién de la roca no conduce a la presencia de arcillas el parametro K puede ser mayor, aunque nunca superior al

correspondiente a los suelos granulares.

El valor de p, a utilizar en los cilculos debe ser el valor medio correspondiente a la zona de la punta, tal
como queda descrito en 3.6.4.2.

La resistencia por fuste puede suponerse igual al valor siguiente:

I
Tr =—=h
F 30
donde:
T = resistencia unitaria por fuste para pilotes hincados.
pi = valor medio de la presién limite efectiva al nivel considerado.

El valor maximo de 1; debe quedar limitado a los valores siguientes:

T; < 125 kPa, suelos granulares y rocas.
Tf < 90 kPa, suelos arcillosos.

Para pilotes metalicos hincados, el valor de T; que se obtenga segiin el procedimiento anterior sera reduci-
do en un 10 %.

Para pilotes excavados en suelos granulares se haran las reducciones que se indican en el apartado 3.6.4.2; la
resistencia por punta, salvo que se adopten procesos constructivos especificos, se reducira en un 50% y la resis-
tencia por fuste se reducira en un 25% respecto a los valores indicados para los pilotes hincados de hormigén.

3.6.4.6 Cimentaciones con pilotes sobre roca

Es frecuente, en terrenos rocosos recubiertos por suelos,alcanzar la roca con la punta del pilote hasta empo-
trarse en ella. En caso de pilotes hincados no es facil, de forma practica, conocer el grado de empotramiento; y
por lo tanto es preciso utilizar un procedimiento alternativo complementario para estimar la carga de hundi-
miento.

La resistencia al hundimiento de la punta de un pilote en roca puede estimarse de acuerdo con la siguiente
expresion:

2 0 L, O
L
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donde:
gp = resistencia unitaria por punta.
Pv» = presion vertical de hundimiento en roca determinada segin se indica en 3.5.4.7

Al utilizar las expresiones que se indican en 3.5.4.7 se adoptara, como dimensién equivalente de la
cimentacién (variable alli denominada B, el valor del didmetro equivalente de la punta del pilote.
Ademas, se adoptara fs = I.

Lk = longitud de empotramiento en roca, siempre que en esa longitud la roca sea de la misma calidad
que la de la punta. Cuando este empotramiento sea mayor que 2,5D se tomara Ly = 2,5D.

La resistencia por fuste de pilotes en roca soélo se contabilizara en aquellas zonas donde el grado de altera-
cion sea igual a lll o inferior (para definicién de grados de alteracion ver 2.2.9.7).

El valor que puede utilizarse es:
T = Lp <2MPa
f 10 vh

donde p,;, sera la presion vertical de hundimiento que corresponde a la roca del fuste obtenida, segun se indica
en 3.5.4.7, suponiendo B* =D y f5 = I.

3.6.4.7 Métodos basados en soluciones analiticas

Este procedimiento, de aplicacién general, tiene un fundamento parcial en la teoria de la plasticidad y
permite la obtencion aproximada de la resistencia por punta y por fuste para las tres clases de terreno con-
sideradas y para los dos tipos de pilotes (hincados y perforados) que se consideran en estas Recomenda-
ciones.

3.6.4.7.1 SUELOS GRANULARES

Por analogia con las férmulas que se deducen de la teoria de la plasticidad al estudiar problemas de hundi-
miento, se supondra que la carga de hundimiento por punta de pilotes hincados en suelos granulares es:

4 =30y Ny fo # 20 MPa

P
donde:
0’y, = presion vertical efectiva al nivel de la punta antes de instalar el pilote.
N, = factor de capacidad de carga definido por la expresion
I+ sen@ a7 @9
|—sen@
donde @ es el angulo de rozamiento interno del suelo. (Este factor estd definido para cada valor de
@, de grado en grado, en la Tabla 3.5.3).
fo = factor adimensional definido en 3.6.4.2.

El 4ngulo de rozamiento @ debe obtenerse mediante ensayos de laboratorio realizados con muestras inalte-
radas o poco alteradas sometidas a las altas presiones que suelen existir en la zona de la punta de los pilotes. A
falta de ensayos, el angulo de rozamiento puede deducirse indirectamente mediante correlaciones a partir de los
datos disponibles.

En caso de que la longitud “L,” del pilote dentro de las arenas supere el valor:
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L=ogy,

donde:
D = didametro del pilote.
N, = factor de capacidad de carga medio en la zona de la punta (definido anteriormente).

hecho que puede ocurrir en pilotes largos, entonces se utilizara el valor de 0’y; al nivel de profundidad L, bajo
la superficie de las arenas, teniendo asi una consideracion parcial del efecto de la profundidad critica a partir de
la cual deja de crecer la carga de hundimiento por punta.

Salvo justificacién especial, no se utilizaran en los célculos de carga de hundimiento de pilotes hincados valo-
res de 9P superiores a 20 MPa.

La resistencia por punta de pilotes excavados sera calculada como se indica y al resultado obtenido se le
aplicara un coeficiente reductor de 0,5, salvo que el asiento no tenga consecuencias importantes o que se tomen
precauciones especiales para mejorar el contacto del pilote con el terreno en su punta.

La resistencia por fuste en suelos granulares se estimara con la expresion:

=0, K- f-tgo

donde:

0’, = presion vertical efectiva al nivel considerado.

K = coeficiente de empuje empirico.

f = factor de reduccién del rozamiento del fuste.

@ = angulo de rozamiento interno del suelo granular.

Para pilotes hincados se tomara K = 0,75 y para pilotes perforados se tomara K = 0,5. Para pilotes hibridos,
ejecutados con ayudas que reducen el desplazamiento del terreno, se tomara un valor intermedio en funcion de
la magnitud de esa ayuda.

Para pilotes de hormigdn “in situ” o de madera se tomara f = |. Para pilotes prefabricados de hormigén se
tomard f = | y para pilotes de acero en el fuste se tomard f = 0,9.

El valor de T;, ademads, no sobrepasara los limites siguientes:
[1  Pilotes hincados T < 125 kPa
[]  Pilotes excavados T < 90 kPa
3.6.4.7.2 SUELOS COHESIVOS
La carga de hundimiento de pilotes verticales en suelos cohesivos, evaluada mediante férmulas estaticas, ha
de calcularse en dos situaciones que corresponden al hundimiento sin drenaje o a corto plazo y al hundimiento
con drenaje o a largo plazo.
a. Carga de hundimiento sin drenaje
Si la carga que puede hundir el pilote se aplica rapidamente respecto a la capacidad drenante del terre-
no, tal como se indica en el apartado 2.2.7, la carga unitaria de hundimiento por punta“qp”, tanto de los

pilotes hincados como de los pilotes excavados, sera:

Gp=(-3D)s,>6s, (D en metros)
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donde:
D = diametro real o virtual (igual area de punta) del pilote, expresado en metros.
s, = resistencia al corte sin drenaje del suelo cohesivo al nivel de la punta (entorno de mas menos

dos diametros).

En esas mismas condiciones la carga unitaria de rotura por fuste sera:

_ 100s,

Tf—|00+su (Tfysu en kPa)

La resistencia al corte sin drenaje del suelo, “s,”, se puede deducir mediante los ensayos de campo y
laboratorio indicados en la Parte 2 de esta ROM.

En pilotes con fuste de acero en contacto con el suelo cohesivo el valor de T; se afectara por un coefi-
ciente reductor de 0,8.

Carga de hundimiento con drenaje

En los suelos cohesivos se estimara la carga de hundimiento a largo plazo utilizando los valores efecti-
vos del dngulo de rozamiento y de la cohesién deducidos de los ensayos de laboratorio. Para ello se uti-
lizaran las expresiones indicadas en 3.6.4.7.1 correspondientes a los suelos granulares y se afadiran los
términos de cohesién correspondientes, tal como se indica a continuacioén.

[l Carga por punta

Sera la indicada por la expresion siguiente:

=B, Ng+3c N fp (pilotes hincados)

donde:
N_ -1
N. = g
gQ
¢’ = cohesién efectiva

y donde el resto de los parametros tiene el mismo significado que se indica en 3.6.4.7.1.

Para pilotes excavados se tomara como valor de q, la mitad del obtenido segun la ecuacién precedente,
salvo que en su construccion se adopten medidas especificas para aumentar la resistencia por punta.

[l Carga por fuste
Se evaluardn con la expresion siguiente:
=0, Kftgp+c

donde:
t — .7 .
¢’ = cohesién efectiva del terreno.

y donde el resto de los parametros tiene el significado que se indica en 3.6.4.7.1.

3.6.4.7.3 SUELOS COHESIVOS BAJO LA PUNTA DE LOS PILOTES

En ciertas ocasiones se proyectan y construyen pilotajes que resisten por punta en estratos granulares resis-
tentes que, a su vez, descansan sobre estratos o formaciones de suelos cohesivos mas blandos. En estos casos
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puede producirse un fenémeno de “punzonamiento” del estrato resistente y el hundimiento del pilote en el suelo
blando inferior.

Pueden existir también situaciones en las que bajo la punta existan zonas de menor resistencia que reduz-
can la carga de hundimiento por punta “q,”. Si esa zona débil es una arcilla cuya resistencia al corte sin drenaje
es “s,”, la carga por punta del pilote quedara limitada por el valor siguiente:

& O
1l

SIS
1l

gy <9s, +a;§+4§tg3¢§

distancia de la punta del pilote al estrato del suelo cohesivo blando inferior.

didmetro real o equivalente (igual area) del pilote.

resistencia al corte sin drenaje del suelo cohesivo blando.

angulo de rozamiento interno del material granular en la zona de la punta.

presion vertical efectiva natural (sin la presencia del pilote) a la cota de ubicacién de la punta.

Por otra parte, tal como se explica en 3.6.9, esta situacién puede conducir a una limitacién severa de la carga
por razones de asientos del pilotaje.

3.6.4.8 Pruebas de carga de hundimiento

Este procedimiento es el que conduce a las estimaciones mas precisas de la carga de hundimiento.

Para planificar una prueba de carga conviene considerar los siguientes elementos:

0

La planificacion de una prueba de carga debe realizarse después de haber completado el reconoci-
miento geotécnico general del emplazamiento y haber estudiado, a nivel de anteproyecto, la cimen-
tacion profunda que se pretende construir.

El lugar que se elija como zona de ensayo debe ser representativo de la zona de interés, donde luego
hayan de construirse los pilotes.

El reconocimiento geotécnico previo del terreno en la zona de ensayo debe ser especialmente inten-
SO para caracterizar con precision los diferentes suelos y/o rocas que aparezcan en profundidad.

Es siempre conveniente ensayar mas de un pilote para obtener alguna informacién relativa a la posi-
ble variabilidad del resultado.

El procedimiento de ejecucién de los pilotes a ensayar debe ser en todo semejante al que se pre-
tende usar en la construccién de la cimentacion profunda. Puede ser de interés, por ahorro econé-
mico, ensayar pilotes de didmetro algo menor que el que se piensa utilizar en proyecto.

Los pilotes a ensayar conviene que queden debidamente auscultados para poder separar las cargas
que se transmiten por punta y por fuste.

Los ensayos de hundimiento conviene programarlos para alcanzar claramente la carga de rotura.
Esto implicaria descensos de la cabeza del pilote iguales o superiores al 10% de su diametro. Los
pilotes ensayados no podréan utilizarse para soportar las estructuras del proyecto.

La interpretacion del ensayo debe ser realizada por alglin especialista pues existen detalles especifi-

cos que no son facilmente normalizables. A falta de otro criterio mejor, se recomienda consignar
como carga de hundimiento del pilote el valor de la carga méxima aplicada en su cabeza mas el peso
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del pilote, siempre que esa carga no supere en mas de 3 veces la que produjo asiento igual al 1% del
didmetro. Esto es:

Q,=Q (10%) +W <3 Q (1%) +W

donde:

Qh = carga de hundimiento a considerar en los célculos.

Q (x%) = carga aplicada en cabeza para provocar un asiento igual al x% del diametro.
w = peso del pilote.

En general las pruebas de carga de hundimiento son costosas, ya que se necesita la aplicacién de grandes
fuerzas verticales que requieren elementos de reaccién importantes (anclajes, pilotes a traccion, pesos muertos,
etc.). Su ejecucion, sin embargo, es de interés en obras de cierta importancia; y, en todo caso, su posible realiza-
cién debe considerarse.

Recientemente vienen realizandose ensayos de carga de hundimiento que pueden resultar mas econémicos
e incluso realizarse sobre los propios pilotes que después van a usarse como definitivos. Uno de estos métodos
de ensayo consiste en introducir, cerca de la punta (o en la propia punta del pilote), una célula de carga del mismo
diametro que el pilote. La expansién de la célula de carga una vez construido el pilote permite cargar el fuste
hacia arriba y la punta, con igual carga, hacia abajo, obteniéndose de esta manera informacién de gran valor res-
pecto a la carga de hundimiento.

Por otro lado, la evolucién reciente del andlisis dindmico de la hinca de pilotes permite realizar ensayos de
carga dinamicos, menos violentos que la hinca, que debidamente interpretados arrojan informacién valiosa res-
pecto a la carga de hundimiento.

Las variadas formas de hacer pruebas de carga, asi como los modos en que pueden interpretarse, se consi-
deran trabajos especiales fuera del alcance de estas Recomendaciones.

Cuando se realicen pruebas de carga para ayudar en la evaluacién de las cargas de hundimiento, se podran
reducir los coeficientes de seguridad correspondientes. Esa reduccion serd tanto mas importante cuanto mas
extensas sean las pruebas de carga y mas similares sean las condiciones de los pilotes ensayados a las reales. Con
pruebas de carga adecuadas se podria llegar a utilizar los coeficientes de seguridad que se indican en 3.6.6.

3.6.5 La carga de hundimiento mediante férmulas dinamicas

La carga de hundimiento de los pilotes hincados puede estimarse mediante “férmulas dinamicas”, tal como
se describe a continuacion.

La filosofia, en este caso, es distinta de la correspondiente a las formulas estdticas precedentes. Con las
formulas estaticas se busca una relacién entre la carga de hundimiento y los datos del terreno y del pilote
practicamente independiente del equipo que se utilice en la ejecucion del pilote. Con las férmulas dinamicas
se busca esa misma carga en funcién de los datos del pilote y de los datos del equipo de hinca y para ello se
representa la resistencia del terreno, fundamentalmente, por el avance de la hinca que produce un golpe de
maza.

Las férmulas dinamicas no definen el valor de la carga de hundimiento, Q,, sino la relacion que existe entre
la resistencia del terreno a la hinca, R, y el avance de la hinca en cada golpe, s, una vez conocidas las caracteris-
ticas del equipo de hinca y del pilote.

La carga de hundimiento, Q, suele ser semejante a la resistencia que el terreno opone a la hinca, R,. Exis-

ten, sin embargo, procesos de relajacion y de consolidaciéon que pueden hacer que la carga de hundimiento sea
menor o mayor que la resistencia al avance de la hinca.
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En los suelos arcillosos puede producirse una resistencia importante al avance de la hinca de tipo transito-
rio que después se relaja. La carga de hundimiento estatica puede ser mucho menor que la resistencia del terre-
no al avance de la hinca.

En suelos arcillosos es posible que con el paso del tiempo se consolide el terreno alrededor del fuste y
aumente la resistencia. Se produciria asi un efecto contrario al anterior.

En suelos granulares pueden ocurrir también procesos de consolidacion (aumento de la resistencia con el
tiempo) o relajacién (disminucion de la resistencia con el tiempo).

Por esos motivos es recomendable especificar en los proyectos que el avance por golpe, «s», se controle no
s6lo durante la hinca sino cierto tiempo después, en una rehinca posterior.

La resistencia al avance de la hinca tiene cierta componente viscosa. Esa parte, dificil de estimar a priori, sdlo
puede conocerse bien haciendo ensayos de carga de hundimiento estdtico en pilotes cuya hinca haya sido con-
trolada debidamente.

La componente viscosa es pequefia en suelos granulares, y en general es suficiente hacer una consideracion
indirecta de su efecto. En suelos cohesivos este efecto de resistencia viscosa puede ser de mayor importancia y
requerir un analisis mas detallado (incluso realizando las pruebas de carga estitica mencionadas).

3.6.5.1 Férmulas dinamicas de la hinca

Los primeros intentos de relacionar la resistencia que ofrece el terreno al avance de la hinca, R, y el avan-
ce de la hinca producido por un golpe de maza, s, se basan en consideraciones de tipo energético. La energia total
del golpe se consume en hacer avanzar el pilote (energia R, . s) mas otras energias necesarias para deformar el
pilote, el terreno y los elementos de transmisién del golpe.

La férmula de Hiley es la de aceptacion mas extendida y su utilizacion se recomienda para estudios previos
de seleccion de equipos de hinca, predimensionado de pilotes, estudios de hincabilidad (profundidades alcanza-
bles con distintos equipos y pilotes), etc.

El proyecto de pilotajes de cierta importancia debe hacerse con otros procedimientos més adecuados.

La formula de Hiley se indica en la Fig. 3.6.8, aplicada al caso de un equipo de hinca de maza con caida libre.
Para otros equipos de hinca la expresion es similar, sustituyendo la energia n - W,,, - h por la expresién corres-
pondiente a la energia Gtil del equipo de hinca correspondiente.

En esta férmula se introducen conceptos de dificil cuantificacion y sobre los que el ingeniero debe investi-
gar, en su caso concreto, antes de decidir el valor adecuado.

El rendimiento del equipo de hinca “n” suele ser un dato suministrado por el fabricante del equipo de hinca.
De esa informacion se suele deducir que el rendimiento oscila entre el 75% (mazas de caida libre con cabestran-
te y embrague) al 100% (mazas de caida libres soltadas con mecanismos automaticos). La experiencia indica que,
salvo que en obra se tomen precauciones especiales, los rendimientos pueden ser muchos mas bajos.

El coeficiente de restitucion “e” mide la “elasticidad” del golpe. Sufrideras muy blandas o muy deterioradas
pueden inducir a valores nulos de “e”. Para buenas sufrideras pueden estar indicados valores de “e” entre 0,2 y
0,4.Para el choque entre acero y acero (pilotes metalicos) sin sufrideras interpuestas, se puede suponer e = 0,55.

El acortamiento elastico del sistema de transmisién del golpe (pardmetro C, de la férmula) es muy variable (desde
menos de | mm hasta cerca de | cm) y depende no sélo de los elementos interpuestos entre el pilote y la maza, sino
también de su estado de deterioro. Este deterioro progresa a medida que avanza la hinca. En la Fase de proyecto se
recomienda que los avances de la hinca se calculen suponiendo que estos elementos no estdn deteriorados.
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Hinca de pilotes. Formula de Hiley

e N Wih W, + e’W,
DS L (GRCHC) W, W,
W E MAZA DE CAIDA LIBRE
| h
SOMBRERETE Y SUFRIDERA
PILOTE

I P
s

.

n = rendimiento del equipo de hinca.

W, = peso de la maza.

h = altura de la caida.

e = coeficiente de restitucion.

W, = peso del pilote (incluyendo sombrerete y sufridera)
C

1,C,,C3 = acortamientos del sombrerete y la sufridera, del pilote y del terreno. (Ver texto)
= penetracion del pilote debida a un golpe de maza.

= resistencia del terreno al avance de la hinca.

> u

En consecuencia, antes de medir los avances de la hinca en la obra, se procedera a renovar cualquier ele-
mento que esté deteriorado, siempre que esa medida se vaya a utilizar para calcular la resistencia del terreno.

El acortamiento elastico del pilote (parametro C, de la férmula) puede evaluarse con la expresién:

G, =20
AE
donde:
A = drea neta de la seccién transversal del pilote.
E = moddulo de elasticidad.

longitud del pilote equivalente.

La longitud del pilote equivalente puede suponerse igual a la longitud total del pilote (opcion conservadora)

o suponerse algo mas corta, teniendo en cuenta que parte de la zona enterrada estd sometida a esfuerzos de
compresién menores, debido a la transmision parcial de carga por fuste.

254 ¢ CGapitulo III: Criterios Geotécnicos



Recomendaciones Geotécnicas para Obras Maritimas y Portuarias

El parametro de compresién temporal del terreno (Cs en la formula de Hiley) se obtiene de experiencias
practicas y normalmente se supone igual a 2,54 mm (la décima parte de una pulgada). Curiosamente, otros méto-
dos de célculo mas avanzados confirman lo adecuada que resulta esta hipétesis de calculo aparentemente capri-
chosa.

Existen otras fébrmulas dinamicas cuya utilizacién no es recomendable, ya que Unicamente podrian ofrecer la
ventaja de ser de expresién analitica menos complicada.

Con la férmula de Hiley es posible suponer una serie de valores de R, e ir calculando los correspondientes

[Tl

valores de “s” y con ellos construir una curva que los relaciona.

En la practica habitual, en lugar de ““s” se utiliza una variable equivalente, que es el nimero de golpes de maza
necesarios para avanzar la hinca una determinada longitud.

En la practica existe cierta tendencia a denominar “rechazo” a la penetracion que se consigue con un golpe

“or

de maza al finalizar la hinca, de manera que al avance “s” a veces se le denomina rechazo.

La curvas de resistencia al avance frente al nimero de golpes necesarios para avanzar una determinada lon-
gitud son las denominadas “curvas de hinca”. El ingeniero debe incluir en su proyecto las curvas de hinca corres-
pondientes al equipo (o equipos) que puedan utilizarse en la hinca y, ademas, especificar el “rechazo” (el avance
por golpe o el nimero de golpes para una determinada penetraciéon) que debe conseguirse.

Durante la ejecucién de la obra se comprobara que, en la fase terminal de la hinca, el pilote entra en el terre-
no a ritmos menores que los estipulados. Esto se debe comprobar, como ya se ha dicho, con el equipo de hinca
en las mismas condiciones en que se ha elaborado la curva, trabajando a pleno rendimiento y con el sistema de
transmision del golpe no deteriorado; su rigidez debe ser similar a la que se haya utilizado para confeccionar las
curvas de hinca.

3.6.5.2 La ecuacién de la onda

La aparicién de los primeros ordenadores permitié calcular la relacion entre “R,” y “s” que se buscaba con
las férmulas dindmicas de la hinca de una manera que se cree, hoy, mas exacta. Al menos, permite tener en cuen-
ta algunos efectos no contemplados anteriormente.

El método que se ha venido a denominar “ecuacion de la onda” es, por lo tanto, un procedimiento alterna-
tivo al de las fébrmulas dindmicas de la hinca. Con este método se pueden obtener “curvas de hinca” cuya utili-
zacién posterior en el proyecto y en la obra seria igual que el de las formulas dindmicas precedentes.

El calculo del avance de la hinca “s” debido a un golpe de maza se realiza, en este caso, con un modelo dis-
creto como el indicado en la Fig. 3.6.9.

Cada elemento de pilote se representa con un bloque rigido donde se supone concentrada toda la masa y
un resorte cuyo acortamiento equivale al del tramo de pilote representado. Algo similar se hace con la maza y
con los elementos transmisores del golpe. A estos efectos, la experiencia acumulada en la aplicacién de la for-
mula de Hiley (valor de la constante C)) es aplicable al caso.

El terreno queda representado por resortes y amortiguadores en los que se supone que, cuando se alcanza
una fuerza igual a “A R,”, el contacto se rompe, manteniéndose esa fuerza constante.

El valor de “A R,” debe prejuzgarse distribuyendo la resistencia total R, (dato de partida) entre los distintos
elementos. El resultado dependera (no cambia radicalmente) de la forma en que se haga el reparto de resisten-

cias. El ingeniero debe hacer un reparto adecuado, similar al que se espera en la realidad.

Las constantes de resorte de los muelles que representan el terreno son:
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Modelo discreto de Ia ecuacion de la onda

__ MAZA
L __ SUFRIDERA

_ SOMBRERETE
L _ GALLETAS

_ ELIEMENTOS DE PILOTE EXENTOS

RESISTENCIA POR FUSTE é %

_ ELEMENTOS DE PILOTE ENTERRADOS

B ___ RESISTENCIA POR PUNTA

A
144
IL

AR,

K =
(terreno)
G
donde “A R,” tiene el significado antes dicho y C; es el acortamiento de cada muelle en el momento de la rotura.
La experiencia de uso de la formula de Hiley hace que en la mayoria de las aplicaciones se suponga C3 = 2,54 mm.

El amortiguador viscoso proporciona una resistencia adicional que se supone proporcional a la resistencia
elastica:

(A Ru)viscosa =A Ru ’ Js "V

donde:
Js = coeficiente de resistencia viscosa (en s/m).
V = velocidad del movimiento del pilote (en m/s).

El coeficiente de resistencia viscosa tiene valores tipicos, segiin indica la experiencia, entre 0,15 y 0,20 s/m
para arenas y 0,50-0,70 s/m para arcillas. En la zona de la punta del pilote, parece que el efecto viscoso es mayor
en las arenas (J; hasta 0,50 s/m en arenas) y puede ser mas bajo en las arcillas (incluso menor que 0,1 s/m).

La influencia de este ultimo factor puede ser decisiva en algunos casos, y por lo tanto el ingeniero debe con-
siderarlo con detalle y hacer los anilisis de sensibilidad oportunos.
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La respuesta de este sistema discreto a un golpe de maza es ficilmente obtenida mediante integracion en
diferencias finitas con un sencillo programa de ordenador (existen versiones académicas que lo hacen con pro-
gramas de menos de cincuenta sentencias).

El resultado serd el avance,‘s”, provocado por un golpe de maza para la configuraciéon definida al distribuir
la resistencia total supuesta, R,

El cdlculo permite, ademads, obtener tensiones en cada punto del pilote durante el golpe de maza, datos que
pueden ser de interés en el proyecto estructural.

El cdlculo puede complicarse suponiendo condiciones iniciales distintas del estado de tensiones nulas (seri-
an entonces las tensiones residuales existentes debidas a golpes anteriores). También puede completarse simu-
lando uniones (habituales en pilotes largos) o introduciendo leyes de comportamiento mas complejas.

La utilizaciéon posterior de curvas de hinca generadas con la ecuacién de la onda estd sujeta a las mismas
recomendaciones que las indicadas para el caso de las otras formulas dindmicas de la hinca.

3.6.5.3 EI control de la hinca

La carga de hundimiento de un pilote hincado puede estimarse a la hora del proyecto, ya sea mediante la
ecuacion de la onda o mediante las férmulas de hinca mas simplificadas.

El control de ejecucién es, en esos casos, indispensable ya que la carga de hundimiento del pilote no estd asociada
a una profundidad determinada, sino a otras especificaciones del proyecto (equipos de hinca y criterios de rechazo).

El control de la hinca debe ser acorde con el procedimiento de estimacién de la carga de hundimiento uti-
lizado en la Fase de proyecto y puede consistir en una simple comprobacién de las caracteristicas del equipo de
hinca y el control de avance.

Hoy es una practica habitual en las obras de cierta importancia realizar un control rutinario de la hinca de
cada pilote e instrumentar alguno o todos los pilotes que se hincan, para obtener datos complementarios de
campo que confirmen las hipdtesis de proyecto.

La instrumentacion adicional consiste en colocar, cerca de la cabeza del pilote, dos acelerémetros piezoeléctricos
(después se promediaran sus lecturas) y dos strain-gauges (o extensémetros) que miden el acortamiento en dos seg-
mentos de generatrices opuestas del pilote, también en la zona préxima a la cabeza (seran también promediadas).

Con otros equipos se obtiene un registro de velocidad (integrando temporalmente las aceleraciones) y de
fuerza. Para obtener el segundo registro es preciso conocer y suministrar como datos de calculo al ordenador
(o microprocesador de campo) los datos del drea de la seccién neta transversal del pilote, A, y su médulo de
elasticidad, E. La medida de campo consiste en el acortamiento vertical unitario, €, de manera que el producto de
los tres datos conduce al valor de la fuerza de compresién en la seccién instrumentada:

F=A-E-¢

La teoria mas elemental de la dindmica (elasticidad lineal) indica que el acortamiento unitario en un punto cual-
quiera debido al paso de una onda de choque es proporcional a la velocidad del movimiento del pilote V, esto es:

E=+

an <

donde: c=

©|m

siendo p la densidad del material del pilote.
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El signo positivo ocurre cuando la onda de choque y la velocidad (que seria positiva sélo en sentido descen-
dente) tienen igual sentido (onda de compresion directa producida en primera instancia por la hinca) mientras
que el signo negativo se aplica cuando esos sentidos son contrarios (onda de compresién ascendente producida
como reflejo de la respuesta del terreno a la hinca).

En esta relacion aparece como constante de proporcionalidad la celeridad de la propagaciéon de ondas en el

“ 9

material del pilote “c” que es una caracteristica del material.

La proporcionalidad de acortamientos y velocidades permite establecer una relaciéon similar entre fuerzas y
velocidades:

Al cociente AE/c se le denomina, en estos estudios de control dinamico de la hinca de pilote, con el nombre
de impedancia del pilote.

AE
Impedancia, Z=—
c

También se cumple:
Z=A-p-c

Por lo tanto, la traduccién mas simple del contenido de la ecuacién diferencial que gobierna el proceso de
hinca es:

F=x2V

Para el control dindmico de la hinca, se suele afiadir como dato complementario el valor de la impedancia
del pilote, para que el procesador multiplique siempre por él los registros de velocidades.

El resultado del control de la hinca serd, con este sistema, un registro temporal de fuerzas F y productos
impedancia-velocidad ZV en una seccién préxima a la cabeza del pilote. Es posible obtener el registro en otras
secciones adicionales pero no es recomendable, ya que la informacién adicional no seria siempre sustanciosa y
seria mas dificil de obtener; habria de hacerse en la parte enterrada (varias secciones de la zona exenta del pilo-
te no darian informacién adicional significativa).

La utilidad de estos registros es multiple, ya que de ellos pueden obtenerse conclusiones acerca de la resis-
tencia al avance, acerca de la integridad del pilote y, lo que es mds importante, acerca del rendimiento energéti-
co del equipo de hinca. El andlisis detallado de los registros permite, ademds, investigar otros aspectos.

a. Resistencia a la penetracion

En la Fig. 3.6.10 se indica un registro tipico de F y ZV causado por un golpe de maza en la cabeza de un
pilote cuya hinca se controla como se ha dicho en los parrafos precedentes. F y ZV son idénticos mien-
tras el efecto dindmico es Unicamente debido al paso de una onda descendente.

Cierto tiempo después, cuando existen reflexiones del terreno, tanto F como ZV son debidos tanto a
ondas descendentes como ascendentes cuyos efectos deben separarse, tal como se indica en esa figura.
De esa manera queda aislada la respuesta del terreno, que tiene un pico desplazado respecto al pico del
impacto un tiempo 2L/c, donde L es la longitud del pilote, medida desde el nivel de la instrumentacion
hasta la punta.
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Resistencia a la penetracion de un pilote obtenida del control dinamico de la hinca

3 F =Fl+F!
zv ZV=F|-F |
REGISTRO DEL IMPACTO
F
t
4
%(F+zv) Fl

ONDA DIRECTA
DESCENDENTE

(F-2v) Fi

ONDA REFLEJADA
ASCENDENTE

La hipotesis de interpretacion mas sencilla consiste en suponer que la suma de ambas fuerzas, la de la onda
directa F, y la de su reflejo F,, ha sido la resistencia al avance opuesta por el terreno. En la figura se ha
representado un caso en el que la onda reflejada es de traccién, de manera que la resistencia al avance, R,
resulta menor que F|, tal como suele ocurrir al comienzo de la hinca, cuando se esta lejos de alcanzar los
maximos aprovechamientos del pilote, del equipo de hinca y de la capacidad resistente del terreno.

La maxima resistencia que se puede llegar a movilizar con un golpe de maza es, teéricamente, 2 F. Cuan-
do eso ocurre se refleja una onda de compresion de tanta amplitud como la que provoca inicialmente
la maza en la zona de la cabeza.

El maximo valor de F, esta limitado por el equipo de hinca y por la resistencia estructural del propio
pilote. Su valor maximo es ZV, siendo V,, la velocidad de caida de la maza. Ese maximo sdlo se alcanza

con mazas suficientemente pesadas y con elementos adecuados de transmisién del golpe.

Las velocidades méaximas que se suelen provocar en los pilotes estan limitadas por posibles dafos estruc-
turales en el pilote; rara vez superan 1,5 m/s. De ese modo, los pilotes hincados suelen tener una carga
de hundimiento del orden de 3 m/s multiplicado por su impedancia, o inferior.

Es posible tener en cuenta, en estas interpretaciones, el efecto de la componente viscosa de la resisten-
cia al avance. La velocidad de penetracion del pilote, en el momento en que se calcula R, es tal que:

ZV:F|—F2
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Y, por lo tanto, se podria pensar que existe una componente viscosa proporcional a la velocidad.

(Ru)viscosa =J A%

En este caso | seria un coeficiente adimensional, que no debe confundirse con el valor J; que se suele
utilizar en la ecuacién de la onda.Alli tiene dimensiones y su significado es distinto.

Teniendo esto en cuenta, la resistencia del terreno al avance de la hinca, una vez descontada la parte vis-
cosa, seria:

R'=F (I=))+F (1 +))

No existe aun experiencia acumulada suficiente para conocer los valores usuales de | en cada tipo de
terreno. Hasta hoy, o bien se suponen valores nulos o del orden de 0.1, como maximo, en suelos granu-
lares y mayores, incluso préximos a la unidad, en suelos cohesivos.

El ingeniero puede investigar el efecto de esta componente viscosa hincando el mismo pilote con carre-
ras de maza un poco mayores y un poco menores que las especificadas. El valor de la resistencia al avan-
ce sera diferente pero su componente no viscosa debe permanecer constante.

Integridad de los pilotes

El control dindmico de la hinca, o la rehinca controlada de pilotes de cualquier tipo, permite obtener
registros de F y ZV similares a los indicados en el primer diagrama de la Fig. 3.6.10.

En caso de existir algin defecto estructural (reduccién de la impedancia Z del pilote), se registra una
onda reflejada prematura cuyo analisis permite localizar y cuantificar el dafio.

Aunque la interpretacion de esos casos es simple, no es posible incluir aqui las recomendaciones nece-
sarias. El ingeniero que pudiera detectar un defecto de este tipo debe recurrir a la literatura técnica o a
especialistas para investigar mejor la cuestion.

Rendimiento del equipo de hinca

Probablemente la mayor aportacion reciente al estudio de la dindmica de la hinca de los pilotes, conse-
guida a través de la auscultacion, haya sido la capacidad de medir la energia que atraviesa una determi-
nada seccién del pilote durante un golpe de maza.

Es claro que la energfa util para la hinca es igual a la integral siguiente:

t
Energia = 'FOV [t

to

Esa integral, hecha en una seccién del pilote, entre el inicio y el final del paso de la onda de choque, la
realizan los microprocesadores de campo con relativa facilidad. Su resultado se conoce antes de que se
vuelva a dar otro golpe de maza.

La experiencia indica que esa energia, comparada con la energia nominal de la maza, corresponde a ren-
dimientos que pueden ser muy bajos. Los rendimientos son muy sensibles a detalles tales como el esta-
do de las galletas o sufrideras que transmiten el golpe, a la correcta alineaciéon maza-pilote, etc.

Este motivo es el que mds mueve a recomendar la auscultacién electrénica de la hinca de pilotes en
obras de importancia. Con ello se reduciria la incertidumbre que de otra forma habria sobre el rendi-
miento del equipo de hinca, y de ese modo se podrian utilizar coeficientes de seguridad mas bajos, tal
como se indica en 3.6.6.
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3.6.6 Verificacion de la seguridad frente al hundimiento
Para verificar la seguridad frente al hundimiento de una cimentacién profunda es preciso comprobar que el

coeficiente de seguridad frente al hundimiento es suficientemente elevado en cada uno de los pilotes del grupo,
y también en el conjunto del grupo considerado como un pilote virtual equivalente. Ver Fig. 3.6.11.

Verificacion de la seguridad frente al hundimiento

Q, Qy

| |
NN A\

TN,

o

v

B-L B-L

GRUPO DE PILOTE VIRTUAL
PILOTES EQUIVALENTE
Verificacién |: Pilote individual Verificaciéon 2: Grupo de pilotes
N+W'<LQ Q+W,+S W' <LQ
i i_Fmin hi d 0 z i—Fmin ho
3.6.6.1 Hundimiento individual de un pilote
La verificacion de la seguridad de un pilote queda concluida cuando se cumple:
Qi
F=—="—2>F,
N,‘ +WI,' min
donde:
F = coeficiente de seguridad frente al hundimiento.
N; = carga vertical que actiia sobre el pilote. Para su obtencién se habra distribuido la carga que actia

sobre el conjunto de pilotes en cada uno de ellos, considerando el peso del posible encepado y
eventualmente el de las tierras que pudieran gravitar sobre él. Las cargas deberdn haber sido mayo-
radas tal como se indica en la Tabla 3.3.2.
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W’; = peso efectivo de la parte exenta del pilote (fuera del terreno) que eventualmente pudiera existir.
Qi = carga de hundimiento del pilote aislado.
Fnn = coeficientes de seguridad que se indica en la Tabla 3.6.1.

Las cargas de hundimiento, Q,;, se pueden estimar por los procedimientos indicados en los apartados pre-
cedentes, seglin el tipo de terreno, el tipo de pilote y el tipo de informacién disponible.

3.6.6.2 Hundimiento conjunto del grupo

En un grupo de pilotes préximos entre si es posible que la carga de hundimiento de un pilote equivalente al
conjunto de grupo sea menor que la suma de las cargas de hundimiento de cada uno de los pilotes; de ahi la
necesidad de la doble comprobacién.

El pilote virtual equivalente al grupo quedaria definido por una longitud igual a la longitud media de los dis-
tintos pilotes del grupo y por un drea de su seccion transversal igual al drea interior de la linea de geometria sim-
ple (circulo, cuadrilatero, etc.) que puede circunscribir al grupo en planta. Como contorno del pilote equivalen-
te se adoptard la longitud de esa linea.

El peso enterrado del pilote equivalente, importante en estos cdlculos, sera la suma de la parte enterrada de
los pesos de todos los pilotes mas el terreno interior a la linea de contorno equivalente desde el nivel superior
del terreno hasta el nivel medio de las puntas. Esos pesos se contabilizaran sumergidos en las zonas en que lo
estén. Este peso se utilizard para estimar la carga de hundimiento adecuada, Q,,, detrayéndolo de la suma de
resistencias por punta y por fuste. Ver apartado 3.6.4.1.

La verificacion de la seguridad frente al hundimiento conjunto del grupo de pilotes queda concluida cuando
se cumple la desigualdad siguiente:

F= Qho 2 min
Q t W, + Z Wi

donde:

F = coeficiente de seguridad frente al hundimiento.

Q4 = componente vertical de las cargas, debidamente mayoradas, que actlia sobre la cara superior del
encepado.

W’, = peso efectivo del encepado, sumergido en su caso.

YW’i= suma de los pesos efectivos de la parte exenta (por encima del terreno) de todos los pilotes del
grupo.

Qo = carga de hundimiento del pilote virtual equivalente al grupo, calculada como se indica en este apar-
tado 3.6.

Fnn = coeficiente de seguridad minimo que se indica en la Tabla 3.6.1.

3.6.6.3 Coeficientes de seguridad minimos frente al hundimiento

En los casos mas generales de obras con indice ISA bajo (5 a 19), los valores minimos recomendados del
coeficiente de seguridad son los que se indican en laTabla 3.6.1, segun los distintos métodos utilizados en la eva-
luacién de la carga de hundimiento.

Para situaciones transitorias o de corto plazo debe tenerse en cuenta lo especificado en 3.3.8.1.

Para obras con ISA no significativo o alto, o para otras probabilidades de fallo admisibles, los valores de F
pueden adecuarse segun se indica en los apartados 3.3.8.2 y 3.3.10.
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Coeficientes de seguritdad, F, minimos frente al hundimiento de pilotes. Obras con ISA bajo (5 a 19)

Procedimiento de andlisis utilizado en la Coeficiente de seguridad (Combinaciones)

estimacion de la carga de hundimiento

Cuasi-Permanente, F Fundamental, F2 Accidental o sismica, F3
Cualquier tipo de pilotaje (1)
Método del SPT en suelos granulares 2,5 22 2,0
Método basado en el penetrometro estatico 2,0 1,8 1,7

Métodos basados en otros ensayos penetrométricos
continuos, ensayos presiométricos y otros ensayos de campo 2,6 2,3 2,1

Método basado en la resistencia a compresion simple
de la roca (sélo para pilotes empotrados en roca) 2,5 22 2,0

Método basado en las féormulas analiticas y ensayos de
laboratorio para medir el angulo de rozamiento

(o de laboratorio o campo para medir la resistencia al
corte sin drenaje de arcillas) 2,5 2,2 2,0

Pilotes hincados

a) Con control del avance y aplicacion de la formula

de Hiley () 2,5 2,2 2,0
b) Con control de avance y aplicacion de la ecuacion

de la onda (2) 2 1,8 1,7
c) Con control electrénico de la hinca 1,6 1,5 1,4

d) Con control electrénico de la hinca y contraste
con pruebas de carga 14 1,3 1,3

(1) Cuando el célculo sea contrastado con ensayos de carga de hundimiento “in situ”, los coeficientes de seguridad indicados pueden reducirse entre un 10% y
un 5%, dependiendo del nimero de pilotes ensayados y de la dispersion de resultados obtenidos en las pruebas. Ver apartado 3.6.4.8.

(2) Los coeficientes indicados corresponden a hincas suaves o moderadamente duras, entendiendo por tales aquéllas en las que el rechazo final (avance de la
hinca con un golpe de maza) es superior a 2 mm (dos milimetros). Para hincas més duras deben utilizarse coeficientes de seguridad mayores, o, alternativa-
mente, limitar la carga en las curvas de hinca de forma que no crezca para rechazos inferiores al indicado.

3.6.7 Verificacion de la seguridad frente al arranque
3.6.7.1 El pilote individual

La resistencia al arranque de un pilote individual es igual a la resistencia por su fuste mas la componente
correspondiente al peso propio del pilote. La resistencia por fuste en arranque, segin la experiencia existente,
es menor que la resistencia por fuste a compresion.

La forma mas precisa de determinar la resistencia al arranque de un pilote es la realizacion de ensayos de carga.

A falta de ensayos o experiencias que indiquen un valor mas preciso, se tomara, como resistencia al arran-
que o extraccion “T” de un pilote, el valor:

T=Wq+ I/12R;
donde:
W, = componente del peso del pilote en la direccién del tiro.
R¢ = resistencia por fuste determinada segun se indica en 3.6.4.

Se supone que el tiro o esfuerzo de extraccion se ejerce segun el eje del pilote.
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3.6.7.2 Consideracion del efecto grupo

La resistencia al arranque de un grupo de pilotes sera el menor valor de los dos siguientes:

a.

La suma de las resistencias al arranque individuales de cada uno de los pilotes del grupo.

b. La resistencia de un pilote virtual, formado por los pilotes y el terreno de su entorno y cuyo fuste fuese
la envolvente exterior del grupo de pilotes.

3.6.7.3 Seguridad frente al arranque

La situacidn de pilotes trabajando a traccion no es usual en obras de ingenieria civil; en cualquier caso, pue-
den darse circunstancias aisladas en las que se produzca alguna de las situaciones siguientes:

a.

Un pilote, de forma individual, es solicitado a traccién (valor de N; negativo).

En estos casos se puede dar por verificada la seguridad cuando se cumple:

donde:

INi

I:min

F=—>F,

:
i >

coeficiente de seguridad al arranque.

resistencia al arranque. Apartado 3.6.7.1.

valor absoluto de la carga mayorada, seglin se indica en 3.6.3.3, que actlia sobre la cabeza del
pilote. La cabeza se supone al nivel de terreno.

coeficiente de seguridad que se indica en la Tabla 3.6.1, para obras con ISA bajo (5 a 19). Para
obras con ISA no significativo o alto, o para otras probabilidades de fallo admisibles, los valo-
res minimos de F establecidos en la Tabla 3.6.1 pueden adecuarse segln se indica en los apar-
tados 3.3.8.2 y 3.3.10. Asimismo podran adecuarse para situaciones transitorias (incluyendo
situaciones geotécnicas de corto plazo) de acuerdo con lo previsto en 3.3.8.1.

El grupo de pilotes, o varios de ellos, trabaja a traccion.

En esa circunstancia se hard, ademds de la comprobacién individual antes indicada, la comprobacién
correspondiente a un pilote virtual equivalente al grupo de pilotes en traccién, de acuerdo con la expre-
sion siguiente:

donde:

|Qql

le’n

F=l > F.
oA

valor absoluto de la traccién mayorada que actla sobre el grupo, al nivel de las cabezas de los
pilotes; incluira el peso efectivo del encepado y de la parte exenta de los pilotes.

resistencia al arranque del grupo de pilotes en traccion, obtenida de acuerdo con lo estableci-
do en el apartado 3.6.7.2.

coeficiente de seguridad que se indica en la Tabla 3.6.1 para obras con ISA bajo (5 a 19). Para
obras con ISA no significativo o alto, o para otras probabilidades de fallo admisibles, los valo-
res minimos de F establecidos en la Tabla 3.6.1 pueden adecuarse segln se indica en los apar-
tados 3.3.8.2 y 3.3.10. Asimismo podran adecuarse para situaciones transitorias (incluyendo
situaciones geotécnicas de corto plazo) de acuerdo con lo previsto en 3.3.8.1.
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3.6.8 Verificacion de la seguridad frente a la rotura del terreno por tiro
o empuje horizontal

3.6.8.1 El pilote individual

Los grupos de pilotes que estén sometidos a cargas horizontales pueden tener disposiciones especiales, de mane-
ra que esas cargas sean soportadas principalmente por compresién en las cabezas de algunos pilotes inclinados.

En cualquier caso, existiran buen nimero de situaciones en las que los pilotes, individualmente, hayan de
soportar cargas perpendiculares a su eje; serian cargas horizontales en pilotes verticales.

Cuando se ejerce una fuerza transversal excesiva sobre la cabeza de un pilote, normalmente se provocan
grandes flexiones y, por eso, se produce la rotura del propio pilote. El estado limite correspondiente esta condi-
cionado normalmente por la resistencia estructural del propio pilote. Ese tipo de rotura se analiza en el aparta-
do 3.6.10. En la practica habitual esta situacion se conoce como “pilote largo”.

Supuesto que el pilote soportase esos esfuerzos, el limite de la carga depende de la resistencia del terreno. Esto
suele ocurrir en pilotes poco empotrados o muy resistentes respecto a la propia resistencia lateral del terreno fren-
te a sus empuijes. En la préctica habitual esta situacién se conoce como “pilote corto”. El Estado Limite Ultimo corres-
pondiente es de tipo geotécnico (GEO) y el procedimiento de andlisis recomendado se describe en este apartado.

La carga horizontal que ha de aplicarse a la cabeza del pilote para provocar la rotura del terreno por empu-
je pasivo “H,,.” se puede estimar con el esquema de célculo que se indica en la Fig. 3.6.12.

El valor de x, necesario para el cilculo de H,, debe determinarse mediante la ecuacién de equilibrio de
momentos.

(e+zcp) - CR=(e+z5) R
La altura de aplicaciéon del empuje H, distancia “e” en el esquema de la figura mencionada, es un dato importan-
te en estos calculos y en ocasiones no es bien conocida. El punto donde se aplica la carga H es un punto de momen-
to flector nulo en el eje del pilote que el ingeniero debe decidir en funcion de otros calculos estructurales.

Los casos particulares de ¢ = 0 (terreno puramente granular) y de ¢ = 0 (terreno puramente cohesivo) han
sido resueltos y tabulados y se recogen en las Figs. 3.6.13 y 3.6.14, tomadas de Broms (13 (1964).

La situacion singular que se menciona en las Figs. 3.6.12 y 3.6.13 como caso particular de desplazamiento
rigido horizontal corresponderia a una situacién hipotética en la que alguna causa externa (encepado rigido
comun, tiro mas profundo, etc.) obliga a que coincidan las lineas de accién del empuje y de la resistencia. En esa
situacion el problema es mas simple ya que no se produce contrarreaccion y el equilibrio de momentos queda
satisfecho por la hipdtesis de desplazamiento rigido horizontal.

Ha de hacerse notar que, en esas figuras, se hace la hipétesis adicional de no contar con la colaboracién
resistente del terreno superficial en un espesor igual a vez y media el diametro de pilote; inicamente se cuen-
ta con la colaboracién de su peso. Alguna hipotesis semejante habria de realizar el ingeniero para contar con
posibles socavaciones, erosiones o excavaciones, que tanta influencia tienen en la resistencia horizontal.

Ademas, en el grifico de Broms correspondiente a terrenos puramente cohesivos (¢ = 0), el empuje unita-
rio en rotura se supone igual a 8 ¢, (nicamente para el caso de desplazamiento rigido horizontal) en lugar del
valor (que se cree mas adecuado) de 9 ¢, que resultaria del procedimiento general de célculo indicado en la Fig.
3.6.12.

(13) “Lateral Resistance of Piles in Cohesive Soils” and “Lateral Resistance of Piles in Cohesionless Soils”. Journal of Soil Mechanics and Foun-
dation Engineering. ASCE.
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Esquema de calculo de Ia fuerza horizontal de rotura

HM
M e=M/H
AL AL T -
i z,
i c
i L ZCR \J{
| C c
I R - X
L] L
z
PILOTE REAL MODELO EQUIVALENTE
Carga de Rotura H, =R-CR
Reaccion R =IL_XU D dz
0
Contrarreaccion CR = ¢ o D dz
L—x
Presion de Rotura 0 =9c+30", tg* (45 + @/ 2)
0’, = presion vertical efectiva a la profundidad z
Rotura horizontal del terreno: suelos granulares (Broms)
200 ! |. CARGA ACTUANDO AL NIVEL INDICADO
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Debe advertirse que el grafico de la Fig. 3.6.13 define la carga de rotura para distintos valores de «e»
expresandolos en forma adimensional; dividiéndolos por la longitud del pilote (parametro e/L). La Fig. 3.6.14
utiliza, sin embargo, el didametro del pilote para hacer adimensional la excentricidad (parametro e/D). Esas
formas se han creido convenientes para conseguir una mayor claridad en el dibujo de las curvas correspon-
dientes.

Rotura horizontal del terreno: suelos puramente cohesivos (Broms)

<0 ; 7 I. CARGA ACTUANDO AL NIVEL INDICADO
2 ) 2. HIPOTESIS DE TRASLACION RIGIDA
""" H 5 =0 DEL PILOTE ("e" NEGATIVO)
50 — — 7
i e
"L / 2
/
40 7 Z 4 —
/
/ P / /
30 ! / 8
’ /

Ay 7

/

RESISTENCIA HORIZONTAL, Hic, D*

0 4 8 12 16 20
LONGITUD ENTERRADA, L/ID

El valor de H,., puede ser menor cuando la fuerza horizontal aplicada tiene caracter oscilante. La alter-
nancia de cargas puede provocar una situacién en la que la parte alta del terreno no colabore en la resisten-
cia. El andlisis de ese efecto ha de realizarse por algiin procedimiento cuya descripcion se sale del alcance de
esta ROM.

3.6.8.2 Consideraciones del efecto grupo

La resistencia frente a esfuerzos horizontales de un grupo de pilotes por rotura del terreno se estimara
como el menor valor de los dos siguientes:

a. La suma de las resistencias horizontales de cada pilote calculada individualmente.

b. La resistencia horizontal de un pilote equivalente cuyo diametro fuese la anchura del grupo y cuya pro-
fundidad fuese igual a la profundidad media de los pilotes del grupo.

En casos en que este aspecto del proyecto resultara critico se utilizarian procedimientos de calculo mas
detallados.
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3.6.8.3 Coeficiente de seguridad frente a la rotura horizontal del terreno

Una determinada comprobacion de seguridad se puede dar por satisfecha cuando:

F= H’::t 2Fmin

El coeficiente de seguridad F debe calcularse para el pilote individual (apartado 3.6.8.1) y para el grupo
(3.6.8.2).

Los coeficientes de seguridad F,,;, que deben utilizarse frente a este modo de rotura del terreno son los que
se indican en la Tabla 3.6.2 para obras con indice de repercusién socio-ambiental (ISA) bajo.

Coeficientes de seguritdad minimos frente a Ia rotura horizontal del terreno.
Obras con ISA bajo (5 a 19)

Tipo de combinacién Coeficientes de seguridad, F

Cuasi-Permanente, F, 1,8
Fundamental, F, 1,6
Accidental o Sismica, F; 1,5

Para obras con ISA no significativo o alto, o para otras probabilidades de fallo admisibles por criterios de
optimizacién econémica, los valores minimos de F establecidos en la Tabla 3.6.2 pueden adecuarse segln se indi-
ca en los apartados 3.3.8.2 y 3.3.10. Asimismo podran adecuarse para situaciones transitorias (incluyendo situa-
ciones geotécnicas de corto plazo) de acuerdo con lo previsto en 3.3.8.1.

En proyectos donde este aspecto resultase critico para el dimensionamiento del pilotaje, se recomienda rea-
lizar pruebas de carga que permitan una estimacién mas exacta de la carga de rotura.

En caso de utilizar pruebas de carga en la estimacién de la carga horizontal de rotura, se podran reducir los
coeficientes de seguridad minimos en funcién de la importancia de las pruebas.

Las cargas ciclicas horizontales pueden aumentar las deformaciones o incluso crear despegues permanentes

en suelos cohesivos. Este efecto se tendra en cuenta también al considerar los aspectos deformacionales (apar-
tado 3.6.9).

3.6.9 Verificacion de los Estados Limite de Servicio

3.6.9.1 Asientos

Si el problema del asiento de la cimentacion pilotada resulta ser un aspecto critico del proyecto, es recomen-
dable realizar pruebas de carga, ya que ésa es la Gnica manera precisa de conocer la relacién carga-asiento.

En los casos en los que este aspecto no resulte critico, se pueden estimar los asientos tal como se indica a
continuacion y considerar que el asiento asi estimado debe ser, al menos, tres veces menor del que pone a la
estructura fuera del limite de servicio.

Existen soluciones analiticas o semianaliticas y se pueden formular modelos numéricos para resolver el pro-
blema del célculo de asientos de pilotes aislados o de grupos de pilotes. El problema, sin embargo, depende tanto
de las condiciones locales en la zona de contacto del pilote con el terreno que tales métodos pueden resultar

poco exactos.

A falta de ensayos de carga especificos se recomienda el siguiente procedimiento para estimar asientos.
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3.6.9.1.1 ASIENTOS DEL PILOTE AISLADO

El asiento tipico de un pilote vertical aislado sometido a una carga vertical de servicio en su cabeza igual a
la maxima recomendable por razones de hundimiento, estimada segutn se ha descrito en el apartado 3.6.4, esta
préximo al dos y medio por ciento de su didametro mas el acortamiento elastico del pilote. Con esa idea, la rela-
cion carga-asiento se puede expresar mediante la siguiente formula aproximada:

S_D D +I|+t:rIZD
'"Hioq,  AE

donde:

s; = asiento del pilote individual aislado

D = diametro del pilote (para formas no circulares se obtendra un didmetro equivalente)

P = carga sobre la cabeza

Q, = carga de hundimiento

) = longitud del pilote fuera de terreno

I, = longitud del pilote dentro del terreno

A = drea de la seccion transversal del pilote

E = moddulo de elasticidad del pilote

o = pardmetro variable segln el tipo de transmisién de cargas al terreno, 0=1 para pilotes que trabajan

principalmente por punta y 0=0,5 para pilotes flotantes. Para situaciones intermedias, O tiene tam-
bién valores intermedios entre los dos citados, interpolables linealmente en funcién de las cargas
por punta y por fuste estimadas.
3.6.9.1.2 CONSIDERACION DEL EFECTO GRUPO
En los grupos de pilotes y debido a la interferencia de las cargas, el asiento del grupo puede ser mayor que
el de un pilote aislado sometido a la carga individual correspondiente. Para tenerlo en cuenta se puede hacer la

siguiente estimacion:

a. Para pilotes columna en roca, trabajando por punta, separados mas de tres diametros, el efecto grupo
se considera despreciable.

b. Para otras situaciones se puede suponer que toda la carga del grupo estda uniformemente repartida en
un plano situado a la profundidad “z” bajo la superficie del terreno.

Z=G‘|2

con los significados de “a” y “l,” mencionados en 3.6.9.1.1 y con unas dimensiones transversales B; X L
2 | |
dadas por:

BI = Bgrupo + (I - G) |2
I-I = Lgrupo + (I - (1) |2

El célculo del asiento debido a esa carga vertical repartida en profundidad puede estimarse con los procedi-
mientos generales de célculo de asientos, alguno de los cuales se describe en el apartado 3.5.7.

3.6.9.2 Movimientos horizontales y esfuerzos

Si el movimiento horizontal de la cimentacién pilotada resulta ser un aspecto critico del problema en estu-
dio, serd necesario hacer pruebas de campo para estimarlos.
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En obras en las que ese aspecto no sea critico, se puede realizar un célculo aproximado segln se indica en
los apartados que siguen.

Los movimientos horizontales que pongan fuera de servicio a la estructura que apoya sobre los pilotes
habran de ser, al menos, tres veces mayores que los que se estiman de la manera simplificada que se va a reco-
mendar. De otra forma, serian necesarias las pruebas de carga o la adaptacion del proyecto para soportar mayo-
res movimientos.

Para calcular los movimientos horizontales en pilotes solicitados por cargas transversales se debe uti-
lizar algin procedimiento numérico. Existen métodos de calculo en los que el pilote se representa
mediante una viga elastica y en los que el terreno se introduce como una serie de resortes (relaciones
p-y entre presion y desplazamiento) que han sido deducidas de experiencias previas en distintos tipos de
terreno.

Las relaciones carga unitaria-desplazamiento pueden ser de tipo no lineal para simular el comportamien-
to del terreno cerca de la rotura. En ese caso, ademas, este procedimiento permite conocer también el valor
de la carga horizontal de rotura. Este seria un sistema alternativo al que se indica en 3.6.8 para calcular esa
carga.

3.6.9.2.1 METODO SIMPLIFICADO

El modelo numérico mencionado en 3.6.9.2 puede resultar complejo cuando se pretende realizar el calculo
simultdneo de varios pilotes o de varias cimentaciones pilotadas. El nimero de resortes necesarios para repre-
sentar el terreno podria resultar excesivo.

El método simplificado que puede usarse para representar el terreno por un resorte Unico equivalente es el
que se describe en este apartado y se cree suficientemente preciso para aquellas situaciones en las que este

aspecto del comportamiento no resulte ser critico o condicionante.

Para aplicar este método es preciso conocer el tipo de terreno diferenciando los terrenos granulares de los
cohesivos.

En terrenos granulares se calculara la “longitud eldstica” T mediante la expresion siguiente:

LElO

T:EEH

donde:

E = moddulo de elasticidad del material que forma el pilote.

I = momento de inercia de la seccién transversal recta del pilote respecto a un eje ortogonal a la direc-
cién de la carga. | = TTD*/g4 en pilotes circulares macizos de diametro D.

n, = parametro del terreno que se indica en la Tabla 3.6.3.

En suelos cohesivos puede suponerse:

__oa o
~ FoocH

donde las variables E, | tienen el significado antes apuntado y:

c = valor medio de la resistencia al corte del suelo en la zona de profundidad 3D contada desde la
superficie del terreno considerada en el célculo.
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Valores del parametro n, (MPa/m)

: Situacion respecto al nivel freitico
Compacidad de las arenas

Por encima Por debajo
Floja 2 1,2
Media 5 3
Compacta 10 6
Densa 20 12

Es conveniente que en estos célculos se desprecie la colaboracion de suelos superficiales flojos y se tenga en
cuenta, ademas, la existencia de cierta zona superior donde el pilote pudiera no estar en contacto permanente con
el terreno. Esta zona puede tener mayor amplitud cuando la carga horizontal tiene caracter ciclico alternativo.

Conocido el valor de T, el terreno y la parte enterrada del pilote pueden representarse por una viga rigida
(indeformable) sustentada en su punta por unos resortes cuya constante eldstica se indica en la Fig. 3.6.15.

Representacion simplificada de la parte enterrada de un pilote

M,
H, /~— X 5
VIGA RIGIDA
Le EQUIVALENTE
L TERRENO PILOTE
' ! KA\
#Lk Q J b

1 i S

VALORES DE LOS PARAMETROS DEL PILOTE EQUIVALENTE

Le=(1,10-0,15 |n$)-T; 08T

= L El El
K= (0,68 + 0,20 In? ) -?S =

L, El El
Ky=(03+020In = )- =506

Nota: El significado de las variables se indica en el texto. Para valor K, ver 3.6.10.1.

Para obtener los esfuerzos en la parte enterrada de los pilotes, se pueden consultar los textos donde figu-
ran las soluciones semianaliticas de la teoria de la viga elastica. En estas Recomendaciones se acepta la solucién
simplificada siguiente:

O.ZO‘G+MOB

oB

Flexion

M=H
Cortante Q=H
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donde d y 3 son nimeros adimensionales que cambian con la profundidad z de acuerdo con la relacién indica-
da en la Tabla 3.6.4.

El valor de z,, es una profundidad de referencia que depende de la longitud del pilote dentro del terreno “L’
y de su longitud elastica “T”. Se puede estimar mediante la ecuacién:

) O
z, =T %), 25 +O,8In%HS L3T

El modelo indicado en este apartado es aplicable cuando el pilote esta suficientemente enterrado dentro del
terreno; al menos dos veces y media su longitud elastica.

Factores de reduccion de los esfuerzos en Ia zona enterrada de los pilotes

Profundidad Factores de reduccion
/2o [0} B
0 0,00 1,00
0,5 0,52 0,95
0,8 0,62 0,88
1,0 0,64 0,75
1,2 0,62 0,62
1,5 0,54 0,42
2,0 0,32 0,15
25 0,13 0,05
3,0 0,00 0,00

Para estimar el movimiento horizontal del grupo de pilotes, se deben consultar las publicaciones técnicas que
puedan ilustrar el problema concreto en estudio. Para analizar aquellas situaciones en que los movimientos horizon-
tales que se estimen resulten unas tres veces inferior al que dafa la estructura, llevandola mas alla de su limite de uti-
lizacion, se puede adoptar el procedimiento simplificado descrito en este apartado, pero modificando algo las longi-
tudes equivalentes de la viga rigida y las constantes de resorte que representan a la parte enterrada del pilote.

Cada pilote del grupo se puede considerar sustituido, en su parte enterrada, por una varilla rigida virtual
soportada por los resortes indicados en la Fig. 3.6.15, pero afectando a la longitud elastica estimada en la hipé-
tesis de “pilote aislado” por un coeficiente de mayoracién.

T (pilote dentro del grupo) = a - T (pilote aislado)

A falta de datos concretos mas fiables, se recomienda utilizar los valores de “0” siguientes:

a=|+0’—25<l,25

m

donde “m” es la relacién que existe entre la separacién de pilotes dentro del grupo y su diametro. Para grupos
de pilotes espaciados entre si mas de 3 veces el didmetro, no es necesario considerar este efecto.

3.6.10 Consideraciones sobre los modos de fallo de tipo estructural

Los pilotes deben cumplir, como elemento estructural, condiciones de seguridad y de comportamiento en
servicio iguales que el resto de los elementos estructurales de la obra.
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La determinacion de los esfuerzos actuantes en los pilotes es, sin embargo, un tema de interaccion suelo-
estructura complejo sobre el que se indican, a continuacién, algunas recomendaciones.

3.6.10.1 Distribucion de cargas en grupos de pilotes

La carga individual actuando en cada pilote de un grupo en condiciones préximas a la de servicio puede obte-
nerse mediante un célculo eldstico en el que cada pilote queda representado por su parte exenta unida a una
varilla rigida sujeta en su extremo inferior con los resortes eldsticos que se indican en la Fig. 3.6.14 y teniendo
en cuenta las modificaciones por efecto grupo definidas en el apartado 3.6.9.2.1.

La constante de resorte vertical serd, en pilotes aislados, el cociente entre la carga vertical P y el asiento s
que produce en el pilote al nivel del terreno.

Esa relacion, deducida de la férmula indicada en 3.6.9.1.1 resulta:

K,=———m——
U D al,O

Haog, " AeH

con los significados de las variables que alli se indican.

Para el caso de pilotes dentro de un grupo es preciso, antes, calcular el asiento esperado segtn se indica en
3.6.9.1.2.

Con esos célculos se puede estimar el asiento medio del grupo, sg.,0, cOrrespondiente a la carga vertical
total, N0, y Obtener una aproximacion de la relacién carga asiento; K, o p0-

K _ Ngrupo
v,grupo —
sgrupo

Este factor puede considerarse integrado como suma de las contribuciones de todos los pilotes del grupo.
Kv,grupo = Z Kv,i

La distribucion de la rigidez total, K, g0, €ntre los distintos pilotes del grupo, K, es un problema que sélo
puede resolverse consultando la literatura técnica especializada.

Para proyectos en los que este aspecto no sea critico y siempre que el encepado sea suficientemente rigi-
do, se recomienda repartir proporcionalmente la rigidez total estimada entre los diversos pilotes de manera pon-
derada. A cada pilote se le asignaria un factor de ponderacién.

fi=AEp
siendo p; un nimero adimensional que depende de la posicién relativa del pilote dentro del grupo.

El factor p; varia entre la unidad para los pilotes externos del grupo, un valor mayor para los pilotes inter-

nos y puede llegar a 1,5 para pilotes internos en grupos densos. Para grupos de pilotes separados més de siete

diametros, los factores de ponderacién p; pueden considerarse iguales a la unidad.

Con estas consideraciones, la relacion carga-asiento de un pilote dentro de un grupo resulta:

- Nerpo — AEP;

Kyi=——— :
Sgrupo AEp;
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3.6.10.2 Resistencia estructural

Las acciones en el pilote pueden provocar el agotamiento de la capacidad estructural de su seccidn resis-
tente.

En general, los esfuerzos en los pilotes seran definidos por leyes de variacion de los valores correspondien-
tes de los esfuerzos axiles, cortantes y momentos flectores a lo largo de su eje.

Igual que en cualquier otro elemento estructural se comprobard, a todo lo largo del pilote, que la capacidad
resistente comparada con los esfuerzos estimados conduce a los mismos niveles de seguridad que se requieran
en el proyecto en cuestién para los elementos estructurales.

La comprobacién del pandeo de pilotes con parte exenta se realizarda con modelos de coacciones que simu-
len el empotramiento en el terreno mediante resortes como los indicados en los apartados 3.6.9 y 3.6.10.

El pandeo de los pilotes totalmente enterrados en general no necesita ser considerado, salvo en el caso de

pilotes que atraviesan capas de suelos cohesivos blandos o muy blandos. En esos casos se comprobara, ademas,
que la carga axial, N, es claramente inferior a la carga teérica de pandeo dada por la expresién:

Koo =815, 1)2

donde:
Sy resistencia media al corte sin drenaje en el estrato blando.
El = producto de inercia de la seccion del pilote.

El coeficiente de seguridad frente a pandeo F = N,;,¢eo/N, deducido de esta expresién debe ser superior, en
todo caso, al minimo que se indica para hundimiento en la Tabla 3.6.1 (formulas analiticas).

El cilculo estructural del pilote se sale del alcance de esta ROM dedicada a la geotecnia. En el calculo estruc-
tural seran necesarias otras comprobaciones y la utilizacién de otros métodos. Las consideraciones indicadas en
este apartado 3.6.10, deben seguirse inicamente con cardcter orientativo y en ausencia de otras recomendaciones
mas especificas. En todo caso es conveniente que, en condiciones de servicio (cargas sin mayorar), la compresién
normal media que actua sobre la seccién del pilote no sobrepase los valores sefalados en la Tabla 3.6.5 (14,

Compresion media maxima en pilotes

Forma de trabajo

Tipo de material Tipo de ejecucion
Flotante Apoyo en roca
Hormigén armado (f., = 2,5 MPa) Hincados 0,3 f
Excavados con entibacién 5 MPa 6 MPa (15)
Excavados (otros procedimientos) 4 MPa 5 MPa
Hormigoén pretensado Hincados 0,3 (fqc — 0,9 f)
Metdlicos Hincados 0,33 fyk
Madera Hincados 5 MPa

fok
fo
e

resistencia caracteristica del hormigén a compresion.
compresién nominal provocada por las armaduras activas.
limite elastico de acero.

(14) Estas tensiones son las que definen el concepto de “tope estructural” que suele utilizarse en el proyecto de cimentaciones profundas.
(I15) El control intenso de la ejecucion puede justificar la utilizacion de topes estructurales mayores para pilotes empotrados en roca, pero
nunca en mas de un 20% de valor indicado.
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3.7 ESTRUCTURAS DE CONTENCION DE EMPUJES DE TIERRAS
3.7.1 Tipologias

Las estructuras de contencién son aquellos elementos artificiales utilizados para crear en el terreno desni-
veles que de otra forma no serfan estables.

La ayuda al terreno, para mantener estable el desnivel requerido, puede hacerse con estructuras de conten-
cién de tipo muy variado. Son desde simples bulones, en el caso de taludes en roca, hasta obras masivas de hor-
migdn para contener grandes desniveles en suelos.

En funcién de las Recomendaciones a considerar en el proyecto de obras maritimas y portuarias, se han dis-

tinguido las tres tipologias basicas de estructuras de contencién que se describen a continuaciéon y que se indi-
can, esquematicamente, en la Fig. 3.7.1.

Tipologias hasicas de estructuras de contencion

MUROS DE GRAVEDAD g
MUROS PANTALLA
Z))
[————]
E E
| ———
ENTIBACIONES

3.7.1.1 Muros de gravedad
Son estructuras de contencion que soportan el empuije de tierras fundamentalmente mediante su propio peso.
Son ejemplos tipicos los muelles de gravedad formados por bloques de hormigén o por cajones prefabricados.
También entrarian en este grupo los muros de hormigdén armado que, alin con estructura aligerada, sopor-
tan el empuje con la ayuda del peso de las tierras que actan sobre su losa de talon o sobre bandejas a media

altura o seglin otras disposiciones estructurales.

Los muros de gravedad pueden apoyarse en el terreno mediante cimentaciones superficiales en forma de
zapata corrida o mediante cimentaciones profundas. En cualquier caso, los principios generales cuya aplicacion se
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recomienda en los apartados 3.5 y 3.6 de esta ROM, correspondientes a cimentaciones, son aplicables para el
estudio de estas estructuras de contencion.

3.7.1.2 Muros pantalla

Son estructuras de contenciéon que reciben directamente el empuje del terreno y lo soportan mediante el
empotramiento de su pie y mediante eventuales anclajes préoximos a su cabeza.

Son ejemplos tipicos de estas estructuras los muelles de tablestacas hincadas o los muros de contencién for-
mados por pantallas continuas de hormigén armado o por pilotes préximos.

Los muelles (o los muros) formados por recintos de tablestacas son un caso especial, ya que participan del
caracter de las pantallas flexibles en algunos aspectos locales, aunque en el conjunto también tienen aspectos en
comun con los muros de gravedad.

3.7.1.3 Entibaciones

Se clasificarian en este grupo aquellas estructuras de contencion en las que, aprovechando dos planos pro-
ximos de excavacién, se transmiten las cargas de uno a otro mediante elementos estructurales trabajando prin-
cipalmente a compresion (puntales, codales, etc.).

El ejemplo mas caracteristico es la excavacion en zanja. En ella,a medida que se avanza la excavacioén, el reves-
timiento de ambas paredes se acodala entre si manteniendo la estabilidad del conjunto.

La caracteristica fundamental de este tipo de estructuras es el escaso movimiento permitido, ya que en gene-
ral los puntales son rigidos comparados con el terreno, ya sea por su amplia seccién transversal o por su esca-
sa longitud.

3.7.2 Valores limites del empuje

El empuje entre el terreno y la estructura de contencién depende, en primera instancia y como variable fun-
damental, del movimiento relativo entre el terreno y la estructura.

Cuando la estructura de contencién se separa del terreno de trasdos, el empuje del terreno disminuye v,
para un desplazamiento relativo suficientemente amplio, llega a agotar su capacidad resistente rompiéndose segln
ciertas superficies de deslizamiento. En el estado limite de rotura del terreno de trasdds, el empuje sobre el muro
alcanza un valor minimo conocido como “empuje activo”.

De modo semejante, cuando el muro se mueve contra el terreno de manera que éste le ayude a soportar
cargas exteriores (empujes de atraque, tiros de anclaje, etc.), el empuje aumenta a medida que lo hace la defor-
macién. Existe también un limite al empuje que puede movilizarse. Este limite estd controlado, principalmente,
por la resistencia del terreno y se conoce con el nombre de “empuje pasivo”.

En aquellos suelos que exhiben resistencia de pico, y que por lo tanto disminuyen su resistencia al corte al
aumentar la deformacion, es posible que existan unos estados de deformacién intermedios para los cuales se
alcanza un empuje alin mas bajo que el empuje activo o un empuje aliin mas alto que el empuje pasivo. En esta
ROM se entenderan como valores limites (activo y pasivo) aquéllos que corresponden a grandes deformaciones,
mas alld de las necesarias para rebasar la posible resistencia de pico.

Para deformaciones relativas pequenas, tales como las que puedan darse en muros en cuya coronacién haya

estructuras rigidas (muros de sotanos de edificios por ejemplo) que impidan el movimiento o que por alguna
otra disposicion estructural no puedan moverse respecto al terreno, el empuje sera proximo al “empuje al repo-
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so”. Este concepto tedrico corresponderia al caso hipotético de movimiento relativo nulo entre la estructura de

contencioén y el relleno de su trasdoés.

En la Fig. 3.7.2 se incluye un ejemplo que ilustra la variacién del coeficiente de empuje (concepto que se defi-
nird mas adelante) en funcién del giro de un hipotético muro que soporta un relleno granular.

En esa figura se indican también valores tipicos de la rotacién necesaria para movilizar los empujes limites

en otros terrenos.

Otras experiencias indican que los movimientos necesarios para provocar el estado limite del empuje acti-
vo en terrenos granulares de densidad media son del orden de magnitud siguientes:

Rotacién alrededor de la cabeza
Rotacion alrededor del pie
Traslacién horizontal

siendo H la altura del muro.

0,002 H
0,005 H
0,001 H

Esquema de la relacion entre empuje y movimiento

K ESTADO ACTIVO

ESTADO PASIVO

10,00 —
800 —

6,00 —
500 —
400 —
300 —

200 —

1,00 —

080 —
060 —
050 —
040 —
030 —

020 —

K

ESTADO EN
REPOSO

010 . ]
5103 31073

\
103

I. Terreno granular denso. 2. Terreno granular suelto.

Tipo de Terreno

Granular denso

E. Activo
10-3

Rotacién x/H

E. Pasivo

2.102

Granular suelto

4.10-3

6.102

Cohesivo duro

10-2

2.102

Cohesivo blando

2.102

4.1022
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La mayor parte de los célculos que se mencionan en esta ROM se refieren a comprobaciones de Estados
Limite Ultimos en los que se supone que el terreno se rompe y, por lo tanto, en la mayoria de los calculos sera
necesario calcular los valores limites de los empujes.

En aquellos célculos asociados con la comprobaciéon de Estados Limite de Servicio y en aquellos otros cal-
culos asociados a comprobaciones de modos de fallo de tipo estructural, puede ser necesario considerar situa-
ciones de empuje intermedias.

3.7.3 Simplificaciones necesarias para el calculo de empujes

Los procedimientos simplificados que se indican en esta ROM permiten calcular empujes en situaciones de
geometria relativamente simples y por ese motivo es necesario hacer ciertas simplificaciones del problema real
de manera que se faciliten los célculos posteriores.

En primer lugar y salvo algunas consideraciones que se hacen mas adelante (apartado 3.7.9), el problema del
célculo del empuje sera bidimensional. Para ello el ingeniero considerara cuantas secciones planas verticales sean
necesarias para evaluar los empujes en distintas partes de la obra.

Tras esta simplificacion el ingeniero tendra que hacer otras relativas a la geometria del trasdds, a la geo-
metria del terreno y a la inclinacién de los empujes. En los apartados que siguen se dan orientaciones sobre
procedimientos adecuados en algunos casos concretos. Estas simplificaciones pueden estar ligadas entre si.
La forma de simplificar el paramento de trasdds afectara a la hipdtesis relativa al angulo de inclinacion de los
empujes.

Finalmente el ingeniero tendra que realizar algunas simplificaciones adicionales que se irdn comentando en
cada caso particular.

3.7.3.1 Geometria del trasdés del muro

Las soluciones existentes sobre el calculo de empujes estan deducidas, en general, de ciertas teorias en las
que la superficie de contacto entre el muro y las tierras es plana. Las superficies quebradas que ocurren en los
casos reales deben transformarse, aunque sea por tramos, en superficies planas equivalentes de manera que el
célculo posterior sea mas sencillo.

Se considera admisible la sustitucion del paramento de trasdos real por otro trasdés virtual plano y ver-
tical que pasa por el talén trasero del muro. El terreno situado entre ese plano y el paramento real del tras-
dos serd considerado como parte del propio muro. Esta situacion se representa de manera esquemdtica en la
Fig. 3.7.3.

Cuando se haga esta simplificacion habra de suponerse después, en el célculo de los empujes, que la compo-
nente efectiva del empuje del terreno es paralela a la superficie del terreno (horizontal en el caso del croquis
mencionado). Suponer inclinaciones mayores podria conducir a resultados optimistas en el calculo de empujes
activos (16),

(16) Considérese, a modo de ejemplo, el muro en L que se indica en el croquis de la Fig. 3.7.3. En este caso, con el trasdés virtual vertical,
se obtendria un gran peso equivalente del muro W,, que englobaria el de las tierras en la zona rayada, y un empuje horizontal E,.
Cuando se considera que el trasdos equivalente es quebrado, como se indica en la Fig. 3.7.4,y ademas el dngulo de inclinacién del empu-
je sobre la parte inclinada del trasdos es 8| = @, se obtiene un menor peso W| <W,, un valor idéntico del empuje activo horizontal
(método de Rankine) y una componente vertical del empuje que compensa exactamente al defecto de peso. Esto es E, =W | <W,.
Las acciones contra la cimentacion serian, en ambos casos, idénticas.

Esto quiere decir que la hipétesis 8 = 0 en el trasdos virtual vertical conduce al empuje horizontal minimo que puede darse y en con-
secuencia, cualquier valor de & > 0 que se suponga en el trasdos vertical virtual conducird a resultados peligrosamente optimistas.
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Sustitucion de un trasdos quebrado por un plano vertical equivalente

A A A
E, E, E,
8= 8= &=
B B ( B
/ / ,

Nota: La simplificacion indicada puede ser excesivamente conservadora en el caso del muro (cajén) del esquema de la derecha. Ver texto.

Del mismo modo, la hipétesis indicada (& = 0) puede resultar demasiado severa en aquellos casos en los que
el paramento virtual y el real quedan muy proximos (croquis de la derecha en la Fig. 3.7.3). En estos casos es
recomendable que, en la mayor parte posible de la altura, el trasdés de calculo coincida con el contacto real del
muro con el terreno y, de esa forma, utilizar después los valores del angulo “d” que se recomiendan en 3.7.3.3.

La simplificacion anterior puede no ser aplicable a ciertos tipos de trasdos, tales como los indicados esque-
maticamente en la Fig. 3.7.4 y, por otro lado, puede resultar algo grosera para aplicarla en aquellos casos en que
se requiera conocer la distribucion de empujes unitarios mas cerca del contacto real del terreno con el trasdoés
de la estructura de contencion.

Paramento virtual equivalente en muros de trasdos quebrato

Z >y o, POSITIVO

7 7
}

P o%
<
£

77—+ o, NEGATIVO

p— 5 oo ..;ID
MUELLE DE BLOQUES MUROS CON BANDEJAS

El caso del muro en “L”, que es una tipologia frecuente, puede asimilarse al de un muro del trasdés virtual
plano, tal como se indica en la Fig. 3.7.5.

En caso de optarse por la simplificacion indicada en esa figura, se deben suponer después, para el célculo de
los empujes efectivos del terreno correspondientes a la situacién de empuje activo, las inclinaciones que se indi-
can en la propia figura. Estas inclinaciones son compatibles con la teoria de empujes derivada de la hipétesis de
plastificacidn activa de Rankine.
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Trastdos equivalente en muros en L

777
7 CASO | TALON PEQUENO
o < O may
.- _ sen ¢.sen (N + 20)
TRASDOS A L ) 81 =AMt 1 Sen ¢.cos (n+ 20)
REAL — - - TRASDOS
: j VIRTUAL d , = ver texto
E2
c B,
CASO 2 TALON GRANDE
TR o 2 O may
A 8| =0
d, = ver texto
TRASDOS

REAL " AJ- TRASDOS

VIRTUAL

2c T,

@ TERRENO ANADIDO A LA ESTRUCTURA DEL MURO

ANGULO AUXILIAR: N =arcsen ( NP ). p
sen ¢
DEFINICION: @ oy = 45 - i (6 +n)

La relacién que existe entre el angulo de inclinacion del empuje efectivo respecto a la normal al paramento
virtual (dngulo &) y los otros dngulos caracteristicos del problema es una funcién analitica conocida cuya expre-
sion grafica se muestra en la Fig. 3.7.6.

En los tramos del muro donde el paramento del muro no se sustituye por un plano virtual equivalente (tra-
mos BC en las figuras precedentes), el angulo de inclinaciéon del empuje debe determinarse siguiendo las reco-
mendaciones que se indican en el apartado que sigue.

En los muros en “L” es posible hacer paramentos virtuales equivalentes ain mas préximos al paramen-
to real que los indicados aqui. Se recomienda que, en cualquier caso, no se utilicen paramentos con angu-
los de desviacion respecto a la vertical (angulos “0”) fuera del rango O, - O, que se indica en la Fig. 3.7.6.
No estd comprobado que angulos “a” fuera de ese rango conduzcan siempre a estimaciones realistas de los
empujes.
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Expresion grafica de Ia Ley de Variacién de Ia inclinacion del empuje

sk
TERRENO
NATURAL -
()
B / 0
o
ik
¢ 2"
T
= = ()
O (min) l Ol (max)

o = desviacion del trasdés virtual del muro respecto a la vertical
= inclinacién del empuje

5
B =inclinacién de la superficie del terreno  SOLUCION DE RANKINE A LA RELACION ENTRE "§" y "o"
n = angulo auxiliar definido por:

tg § = seng.sen(M+ 20)
M = arcsen ( ::: B )-B 8 | - send.cos (N+ 20)

¢

3.7.3.2 Heterogeneidades del terreno

El terreno que existe alrededor del muro sera, en general, heterogéneo y esto obligara a simplificar esa situa-
cién a fin de que el calculo sea viable de manera suficientemente sencilla.

El terreno del trasdés de muros de contencién debe representarse mediante zonas de resistencia y
densidad homogéneas. A estos efectos la presencia del nivel fredtico puede suponer una causa de discon-
tinuidad.

Al realizar las simplificaciones necesarias para representar el terreno real en las secciones planas del calcu-
lo el ingeniero sera prudente, asignando a los estratos o niveles mas débiles los espesores mayores que razona-
blemente quepa esperar.

En aquellos casos en los que las variaciones geométricas del terreno puedan ser importantes y estén poco
controladas, es recomendable hacer un andlisis de sensibilidad repitiendo los calculos con distintas geometrias
del terreno.
3.7.3.2.1 RELLENO EN TALUD

Una heterogeneidad comun en las obras portuarias es la indicada en la Fig. 3.7.7 (parte superior). Un relle-

no de mejor calidad esta en las proximidades de la estructura de contencién, mientras que otro general se cons-
truye después a mayor distancia, vertiendo sobre el talud dejado por el primero.
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Esquema de algunas heterogeneidades tipicas

LINEA DE ROTURA

A cC E R\ELLENO GENERAL , 9,

N TRAR T DR TN
B RELLENO GRANULAR, @,
tg = Witg ¢ 1t Witg b,
(equivalente) VVI +W2
9,
=45+ 2
5 2

RELLENO GENERAL, ¢,

RELLENO GRANULAR, ¢,

2D
tgo<tgdt i

K, = coeficiente de empuje activo horizontal correspondiente al relleno general
en la hipétesis de 8, = ¢, (Ver apartado 3.7.5)

En el procedimiento general de célculo de empujes que mas adelante se indica, ésta heterogeneidad no nece-
sita ser simplificada. En los procedimientos de célculo mas sencillos, basados en los coeficientes de empuje (apar-
tado 3.7.5), es preciso, sin embargo, simplificar el problema.

Tal como se indica en la propia figura, el problema puede simplificarse suponiendo un terreno Unico equiva-
lente cuyo angulo de rozamiento se obtiene como media ponderada de los correspondientes a los materiales
que forman el trasdés. En esa ponderacién se utilizaran los pesos efectivos, esto es, calculados con la densidad
aparente por encima del nivel fredtico y con la densidad sumergida por debajo de él.

Si existiese cohesidn, la media ponderada se haria con respecto a las distintas longitudes de los tramos de la
linea de deslizamiento en cada terreno (longitudes BD y DE en el caso de la figura).

La linea base BE, utilizada para estas ponderaciones, intenta ser una primera aproximacién al plano de rotu-

ra del terreno en la situacién de empuje activo. Una vez obtenido el valor de @.quivaientes €l dngulo de inclinacién
de esa linea se puede aproximar algo mejor, utilizando como inclinacién de esta linea base, el angulo:
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|
—_ o
Z =45 +E(pequiva|ente
Esta iteracién podra mejorar la estimacion del dngulo de rozamiento buscado.

Esta simplificacion dara lugar a errores que, en general, estaran del lado de la seguridad. El empuje activo cal-
culado con el terreno equivalente serd en general mayor y estara situado algo méds alto que el correspondiente
a un calculo mas preciso.

En caso de existir mas de dos terrenos puede seguirse un procedimiento similar, utilizando como linea base
la recta inclinada un éngulo 45° + (9/2), donde @ es el dngulo de rozamiento del terreno mas flojo y que después,
mediante un célculo iterativo, puede aproximarse al angulo de rozamiento equivalente que resulte de la ponde-
racion.

En caso de utilizarse esta simplificacion en el calculo de empujes pasivos se puede seguir un procedimiento
similar; aunque en este caso la inclinacion de la linea base para hacer interpolacién debe ser:

—4c0_ 4
=45°-1A
¢ 2

donde @, es el dngulo de rozamiento del terreno mas resistente y que después, en sucesivas iteraciones, puede
aproximarse al Q.quivalente quUe resulte de la ponderacion.

En cualquier caso, el angulo “®” a utilizar en los calculos debe ser el que corresponda al material de contac-
to entre el muro y el terreno del trasdés.

3.7.3.2.2 RELLENO EN FRANJA ESTRECHA

Una situacion que puede darse con alguna frecuencia es la indicada en la parte inferior de la Fig. 3.7.7. Unica-
mente en una banda estrecha en la zona de contacto del muro contra el terreno se dispone un material granu-
lar mas resistente.

En esos casos es posible utilizar un procedimiento similar al descrito en el apartado anterior para calcular
el angulo de rozamiento equivalente. Si la franja de material granular es estrecha (D << H) la resistencia del terre-
no equivalente serd, a efectos practicos, la correspondiente al relleno general.

El angulo “®” de rozamiento tierras-muro, sin embargo, puede suponerse controlado por el material granu-
lar, aunque debe cumplir la limitacién indicada en la figura, asi como las limitaciones generales que se indican en
el apartado 3.7.3.3 que sigue.

Si esta dltima simplificacién se utilizara para calculos de empuje pasivo, el coeficiente K,;, que se menciona
en la figura debe sustituirse por el coeficiente K}, correspondiente al empuje pasivo.
3.7.3.3 Inclinacién de los empujes

En esta ROM se define la inclinacion del empuje efectivo de las tierras mediante el dngulo “d” que forman
entre si el empuje y la normal al paramento. Ese dngulo se considera positivo cuando la accién del terreno con-
tra el muro empuja a éste mas hacia abajo que lo que indica la normal. El sentido positivo de “d” se indica en

varias figuras de este apartado 3.7.

El valor de “d” es, en general, un parametro que el ingeniero debe decidir siguiendo las recomendaciones que
se dan a continuacion.
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En el célculo de empujes activos y en términos generales, el resultado sera tanto mds optimista (menor
empuje horizontal y direccion del empuje mas favorable frente a los distintos Estados Limite Ultimos) cuanto
mayor sea el angulo “d” supuesto. Por ese motivo el ingeniero debe utilizar en sus calculos de empujes activos
valores de “d” moderados y que, en cualquier caso, no superen el dngulo de rozamiento del terreno con el tras-
dés del muro.

En el célculo de los empujes pasivos el valor de “d” es menos claro, ya que puede estar condicionado por la
direccién de las fuerzas externas que causan la movilizacion del empuje pasivo. En pantallas de anclaje, por ejem-
plo, el tiro del anclaje condiciona la direccién del empuje.

El empuje pasivo, en general, sera tanto mayor cuanto menor sea el angulo “d”. Normalmente el valor de “d”
serd negativo, pero en cada obra deberd comprobarse que el desplazamiento relativo necesario para que se pro-
duzca esa direccion del empuje es compatible con las coacciones externas.

En cualquier caso, sea el empuje limite activo o pasivo, el valor absoluto de “d” no superara el angulo de resis-
tencia del contacto tierras-muro. En la Tabla 3.7.1 se indican los valores orientativos de ese dngulo que el inge-
niero puede utilizar a falta de mejor informacion. Si la estructura o el terreno estan sujetos a vibraciones impor-
tantes debera considerarse 8 = 0.

En aquellos célculos en los que el paramento del muro sea virtual (resultado de una simplificacién del tras-
dés real quebrado) y, por lo tanto, esté representado por una linea dentro del terreno, se tendran en cuenta las
limitaciones indicadas en el apartado 3.7.3.1. También se tendrin en cuenta las limitaciones al valor de “®” indi-
cadas en 3.7.3.2, debidas a simplificaciones previas de las posibles heterogeneidades del terreno.

En los célculos de empuje al reposo la direccién del empuje debe suponerse paralela a la superficie del terre-
no. Esta regla general puede tener excepciones que el ingeniero puede justificar.

Valores maximos del angulo de rozamiento entre el paramento del muro y el terreno, en funcion del
angulo de rozamiento del terreno, ¢

Suelos granulares y suelos Suelos cohesivos
cohesivos a largo plazo a corto plazo
Paramentos perfectamente lisos (*) 0 0
Acero @ (2/3) 0
Hormigén prefabricado/otros tipos de fabricas/escolleras/madera @ (2/3) 0
Hormigonado contra el terreno ® 0

* Tratados con asfalto, alquitran, betun, etc.

3.7.4 Método general de calculo del empuje activo

La situacién de empuje activo es un estado de rotura del terreno y, por lo tanto, puede analizarse mediante
los procedimientos habituales de la estética, una vez se conocen los distintos datos que caracterizan el proble-
ma y después de realizar las hipdtesis complementarias que sean necesarias para completar su determinacion.

3.7.4.1 Geometria del problema

La seccidn bidimensional de estudio quedara definida por un trasdés de muro formado por una linea conti-
nua suavizada que coincida con el trasdés real o se aproxime a él seglin se indica en el apartado 3.7.3.1. La otra
linea que delimita el problema serd la superficie externa del terreno en el trasdés del muro, que puede tener
cualquier forma.
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El terreno del trasdés quedara representado por una serie de materiales homogéneos distribuidos en dis-
tintas zonas que se habran definido siguiendo los criterios indicados en el apartado 3.7.3.2.

Los dngulos de orientacién de la inclinacién de los empujes respecto a la normal del paramento del muro
en cada tramo (dngulo “d”) seran acordes con lo especificado en 3.7.3.3.

Otro elemento esencial necesario para el cilculo de empujes sera la definicién del estado del agua en el tras-
dés del muro. Para hacer esa definicion sera necesario realizar un analisis previo de la red de filtraciéon que pudie-
ra existir. Para ello se seguiran las recomendaciones que se indican en el apartado que sigue.

3.7.4.2 Red de filtracién

La filtraciéon en el trasdos del muro puede estar originada por distintas causas. En las zonas portuarias una
de las causas dominantes puede ser la variacién del nivel del mar debida a las mareas y a la accién del oleaje.

La amplitud de los desniveles de agua (pérdidas totales de carga entre uno y otro lado de la red de filtra-
cion) debe estimarse siguiendo las recomendaciones que se indican en la Tabla 3.4.1. de esta ROM.

La red de filtracion correspondiente debe obtenerse siguiendo los principios generales y las recomen-
daciones que se indican en el apartado 3.4 de esta ROM 0.5.

Para aplicar el método general de célculo que se describe a continuacién serd necesario conocer la presion
intersticial existente en todos los puntos del trasdoés.

3.7.4.3 Cargas externas

Las cargas externas que puedan actuar sobre el trasdés del muro deben figurar con sus valores de calculo,
esto es, los valores caracteristicos afectados por los coeficientes de combinacion que correspondan a la situa-
cion de proyecto que se estudie y afectados por el coeficiente de mayoracién correspondiente.

Para aquellos célculos del empuje activo cuyos resultados hayan de utilizarse en el andlisis de Estados Limite Ulti-
mos no geotécnicos (aquéllos en los que la resistencia del terreno juega un papel secundario), podran utilizarse otros
valores de calculo de las acciones utilizando los coeficientes de mayoracién o minoracién que corresponda.

Las cargas puntuales que pudieran existir se transforman en cargas lineales equivalentes dividiendo la carga
total entre una longitud igual a la distancia de la carga al trasdés del muro.

Las cargas lineales que actiien seglin una linea paralela a la coronacion del muro, de longitud “L” y separadas

del paramento de trasdds una distancia “D”, deben suponerse actuando sobre una longitud indefinida. En ese caso
pueden reducirse multiplicindolas por el factor:

f=

L+D

3.7.4.4 Datos del terreno

Cada terreno que forme el relleno del trasdds del muro debe ser caracterizado para conocer su peso espe-
cifico, tanto en la zona emergida como en la sumergida, y su resistencia al corte.

Estos parametros pueden variar con el tiempo. Los parametros a utilizar en los célculos deben correspon-
derse temporalmente con la situaciéon de proyecto analizada.
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Los rellenos de trasdés de las estructuras de contencién importantes serdan, en general, de tipo granular, de
consolidacién rapida, y por lo tanto el cdlculo del empuje activo se debe efectuar con los pardmetros resisten-
tes en presiones efectivas que simulan la resistencia a largo plazo.

Cuando el trasdds del muro de contencién sea un terreno arcilloso preexistente (muros pantalla excavados
en zanja, por ejemplo) el empuje activo sobre el muro serd, en general, creciente con el tiempo y, por ese moti-
vo, normalmente no serd necesario comprobar otras situaciones mas que la correspondiente a largo plazo.

Las obras de contencién de empuje de tierras que se trasdosan con rellenos que puedan tardar en consoli-
dar un tiempo apreciable necesitan un calculo especial correspondiente a una situacién de corto plazo, ya que
esa situacion conducirfa en general a valores mas altos del empuje activo.

El caso extremo de consolidacién nula de un relleno sumergido puede simularse suponiendo un angulo de
rozamiento nulo y una cohesion igual a la resistencia al corte sin drenaje. En el apartado 4.9 de esta ROM se indi-
can algunos valores tipicos de resistencia al corte sin drenaje de rellenos sumergidos poco después de su colo-
cacion. Estos valores pueden guiar al ingeniero en calculos previos. Cuando este aspecto sea condicionante en el
proyecto de la estructura en consideracion, es recomendable hacer ensayos especificos para determinar la resis-
tencia del relleno.

3.7.4.5 Tramos de calculo

La geometria del problema, la red de filtracién correspondiente, las cargas externas y las propiedades del
terreno deben permitir la configuracion del problema correspondiente, tal como se indica de manera esquema-
tica en la Fig. 3.7.8.

El trasdos del muro quedara definido por una serie de puntos (A, B, C y D en la figura mencionada) que sepa-
ran o bien contactos de distintos terrenos o bien quiebros del paramento del muro. La interseccién del trasdés
del muro con el nivel fredtico puede considerarse como un punto adicional en esta divisién, aunque esto no es
estrictamente necesario ni afade mds precisién al valor del empuje calculado.

La situacion de la linea de accién del empuje, sin embargo, serd tanto mas precisa cuantos mds tramos de
célculo se establecen en el trasdos del muro. A estos efectos puede ser recomendable intercalar mas puntos
entre los estrictamente necesarios.

El calculo del empuje se hard por tramos, comenzando por la zona superior. El cdlculo correspondiente a
cada tramo se debe realizar segln se indica en el apartado siguiente. Ese célculo, como alli se indica, determina
el empuje total y por lo tanto comprende el empuje causado por el agua. Por ese motivo en los dngulos de des-
viacién del empuje total respecto a la normal al trasdés acotados en la Fig. 3.7.8, se utiliza la variable «B» para
distinguirlos de las inclinaciones “®” que corresponden a los empujes efectivos. La relacién entre estos dos angu-
los se explica en el apartado siguiente.

El primer célculo permitira la definicion del empuje E|, el segundo calculo permitira la definicién de la suma
vectorial de E, y E, y, por lo tanto, mediante la correspondiente resta, se puede obtener el valor de E,. Este pro-
ceso repetido en cada céalculo sucesivo permitird conocer cada uno de los empujes.

La situacion de cada empuje (punto de interseccion de su linea de accion con el trasdés del muro) no queda
definida con estos célculos, por lo que es necesario hacer alguna hipétesis complementaria.

El empuje en el primer tramo debe suponerse situado a una distancia comprendida entre 1/2 de la longitud
del tramo (caso de existir sobrecargas importantes) y 2/3 de esa longitud (si no existen sobrecargas proximas

que afectan a E)).

El empuje de cada tramo siguiente se puede suponer aplicado en el centro del tramo. El error que esto supone
quedard en general del lado de la seguridad y serd tanto menor cuanto mds cortos sean los tramos de calculo.
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Esquema del método general de calculo del empuje activo

cALcuLo | CALCULO 2

Nota: Los dngulos 6 estin marcados respecto a la horizontal.

3.7.4.6 Calculo del empuje en cada tramo

El calculo del empuje activo sobre un muro se indica esquemadticamente en la Fig. 3.7.9. El trasdos
de ese muro podria corresponder al tramo AC de la parte superior del muro indicado en la Fig. 3.7.8.
Representaria, por lo tanto, el cidlculo n® 2 que habria de realizarse para obtener los empujes sobre
aquel muro.

Para calcular el empuje total sobre el tramo AC es necesario tantear distintas lineas de rotura poligona-
les cuya pendiente, {, debe ser constante o creciente a medida que se sube de la base del muro, C, a la super-
ficie del terreno, P. Después de tantear varias combinaciones se debe elegir aquélla que conduzca a un mayor
empuje.

Aprovechando las intersecciones de esta linea de rotura con las lineas que delimitan las discontinuidades del
terreno (separacion de materiales, corte con el nivel fredtico) se definiran los puntos de quiebro de estas poli-

gonales (puntos M y N en la figura).

Las verticales por los puntos de quiebro definiran una serie de rebanadas. El estudio del equilibrio de cada
una de esas rebanadas permitira obtener el empuje que se busca.

En el estudio del equilibrio de cada rebanada se consideraran seis fuerzas, tal como se indica en la figura que
se comenta, y se comenzara el calculo analizando la rebanada superior.

La fuerza n° | es el empuje de la rebanada anterior y por lo tanto en la primera rebanada sera nulo.
La fuerza n°® 2 sera la suma del peso total de la rebanada y de las cargas externas que puedan actuar en su

cabeza o en su interior. Para calcular el peso total de cada rebanada se deben utilizar las densidades aparentes
en la zona superior al nivel fredtico y las densidades saturadas por debajo de él.
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La fuerza n° 3 es el producto de la posible cohesion por la longitud de la base de la rebanada y la n°® 4 la sub-
presién que actta en esa misma base.

Después de componer las fuerzas n° | a 4 partiendo del punto inicial «I» se llega al punto “R”.

Las fuerzas que cierran el poligono son la reaccién normal efectiva en la base de la linea de rotura, cuya direc-
cion se conoce (fuerza n® 5 del esquema) y el empuje de la rebanada siguiente, sobre cuya direccién ha de hacer-
se alguna hipotesis.

En el croquis de la Fig. 3.7.9 se ha indicado que la accién de la rebanada anterior es horizontal; asi deben
suponerse todos los empujes entre rebanadas, ya que la experiencia indica que esa hipdtesis es suficientemente
conservadora.

Unicamente cuando se esté calculando la ultima rebanada para obtener ya el empuje sobre el muro,
se debe suponer que el empuje estd desviado un angulo O respecto a la horizontal que puede ser distinto
de cero.

Calculo del empuje activo sobre el tramo AC

i~ PUNTO INICIAL, I

LINEA DE ROTURA TANTEADA

FUERZAS EN CADA REBANADA

(4) SUBPRESION

(D) EMPUJE DE LA REBANADA SUPERIOR (5) REACCION NORMAL EFECTIVAY RESISTENCIA
(2) PESO MAS SOBRECARGAS DEBIDA AL ROZAMIENTO

(3) RESISTENCIA DEBIDA A LA COHESION (6) EMPUJE DE LA REBANADA INFERIOR

ANGULO DE INCLINACION DEL EMPUJE TOTAL
El angulo de inclinaciéon respecto a la horizontal del empuje total en el muro AC se ha sefialado en la Fig.
3.7.9 con el simbolo 6,. El subindice trata de indicar que se trata del célculo n°® 2 que se necesita para obtener

el empuje sobre el muro de la Fig. 3.7.8.

Previamente, por lo tanto, se supone que existe un calculo que ha permitido determinar el empuje total
sobre el tramo precedente, AB y su orientacion 0.

En la Fig. 3.7.10 se indica esquemdticamente un procedimiento para determinar el dngulo 6, del empuije total
sobre el muro AC que se quiere determinar.
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Determinacion de Ia inclinacion del empuje

PUNTO INICIAL T
r

EMPUJE TOTAL OBTENIDO EN EL CALCULO DEL TRAMO ANTERIOR AB
EMPUJE DEL AGUA EN EL TRAMO BC
EMPUJE EFECTIVO DE LAS TIERRAS EN EL TRAMO BC

El empuje total sobre el tramo anterior AB es conocido del cilculo precedente. El empuje del agua en BC
se debe determinar con los datos de presién intersticial en el paramento del muro. La tercera componente del
empuje total es el empuje efectivo sobre el tramo BC, que debe de formar con la normal al paramento, en ese
tramo, el angulo “d” correspondiente y que debe ser definido de acuerdo con las recomendaciones que se indi-
can en el apartado 3.7.3.3.

Con esta construccién grafica o con su expresion analitica equivalente, se puede obtener, por lo tanto, la
orientacion del empuje total del terreno sobre el tramo en cuestion.

CALCULO AUXILIAR DEL EMPUJE DEL AGUA

El procedimiento general de célculo descrito en este apartado determina el valor total del empuje, esto es,
la parte correspondiente al empuje efectivo del terreno y la parte correspondiente al agua intersticial.

Es preciso, sin embargo, un célculo auxiliar del empuje debido al agua intersticial en cada tramo de muro uni-
camente al objeto de determinar el angulo de orientacion del empuje total. EIl empuje del agua se puede obte-
ner como integracion del valor de la presién intersticial en el contacto muro-terreno extendida a lo largo de
dicho contacto. Normalmente el trasdés de los muros, al menos en las inmediaciones del contacto tierras-muro,
esta formado por un material granular de permeabilidad alta donde el régimen de presiones es hidrostatico. En
esos casos el empuje del agua sobre cualquier tramo del contacto muro-terreno sera sencillo (variacién lineal
de la presion del agua intersticial) y por lo tanto resultara facil de integrar.

SIMPLIFICACION EN CASOS DE REGIMEN HIDROSTATICO EN TODO EL TRASDOS
Si todo el trasdos estuviese en régimen hidrostatico, esto es, si el agua del trasdoés estuviera en reposo, el

método general precedente puede simplificarse calculando por un lado los empujes efectivos y después, por
separado, los empujes del agua.
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El célculo de los empujes efectivos se realizaria tal como se ha dicho en el método general precedente pero
eliminando la subpresién y utilizando la densidad sumergida para el célculo de pesos.

La orientacion de empujes entre rebanadas seguird siendo, igual que antes, horizontal. Unicamente el empu-
je de la ultima rebanada con el paramento del muro tendra la inclinacién “d” respecto al trasdés del muro.

Cuando el célculo del empuje se realiza utilizando densidades sumergidas bajo el nivel freatico, a los empu-
jes efectivos resultantes ha de afiadirsele el empuje hidrostatico sobre la pared del muro calculado de manera
independiente.

El célculo con densidades saturadas y subpresiones conduce a idéntico resultado que el célculo con densi-
dades sumergidas sin subpresiones. Por este motivo, el ingeniero optara por el método que le resulte méas con-
veniente (generalmente serd este segundo).

SIMPLIFICACION EN CASO DE FILTRACIONES CON GRADIENTE UNIFORME

La filtracion en el trasdds del muro da lugar a un gradiente vertical que en ocasiones puede suponerse cons-
tante en la zona de afeccion del calculo del empuje, esto es, en la zona comprendida entre las posibles lineas de
rotura y el paramento del trasdés del muro.

Esas situaciones pueden permitir un calculo simplificado en el que el empuije total se considera separado en dos
partes que se calculan independientemente, una es el empuje efectivo de las tierras y la otra es el empuje del agua.

El empuje efectivo de las tierras se calcularia tal como se indica en el procedimiento general descrito antes
pero utilizando bajo el nivel fredtico un peso especifico de calculo:

Yedlculo = y + Iv D/w

donde Yy y Yy son el peso especifico sumergido del terreno y el peso especifico del agua, respectivamente y
donde |, es el gradiente vertical del flujo del agua.

En este cdlculo simplificado los empujes entre rebanadas se deben seguir suponiendo horizontales excepto
en la Gltima, la mas préxima al muro, donde la accién contra el muro formara el angulo “d" correspondiente con
la normal al paramento.

Este procedimiento de cdlculo exige la determinacién separada del empuje del agua intersticial. Este empu-
je se determinara integrando la ley de presiones intersticiales a lo largo del paramento del muro.

3.7.5 Métodos basados en el coeficiente de empuje activo

El método general descrito en el apartado precedente puede resultar laborioso ya que exige calcular varios tra-
mos de un mismo muro y tantear diversas lineas de rotura para cada tramo hasta obtener un maximo del empuje.

Para facilitar los calculos puede utilizarse el procedimiento que se describe a continuacién basado en el con-
cepto de coeficientes de empuje.
3.7.5.1 EIl concepto de coeficiente de empuje activo

La solucién analitica de algunos problemas sencillos ha permitido saber que, cuando el relleno de trasdés es
homogéneo, seco y granular y cuando ademads no existen sobrecargas en superficie, el empuje activo sobre el

muro, E,,, que seria debido Unicamente al peso de las tierras, es proporcional al peso especifico del terreno, Yy, y
al cuadrado de su altura, h, esto es:
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| 2
Eat = E yKa h
Al coeficiente de proporcionalidad K, de esa expresién se le denomina coeficiente de empuje activo.

El paramento del muro sobre el que actla este empuje tiene una longitud:

| = h
cosa

siendo “0” la desviacion respecto a la vertical del plano del trasdés.

La derivada del empuje en la direccién del paramento del muro permite calcular la presién de contacto tie-
rras-muro que se denominara empuje unitario:

e=%=yh K, [dos o
ol

El producto “y [h” coincide con la tension vertical que actuaria sobre un plano horizontal situado a una pro-
fundidad “h” si el terreno fuese horizontal. Por ese motivo se le denominara aqui 0y, esto es:

O,=Yh

Con este convenio se puede definir como coeficiente de empuje activo al valor dado por:

e

Ky,=—
o, cosd

(TP 1)

Conviene reiterar que asi como “e” es una tensién con un significado fisico claro (compresién efectiva de
tierras contra muro en el plano de trasdos), el significado de 0, no lo es. En muros que soportan terrenos con
superficie inclinada, la tensién vertical sobre un plano horizontal que pasa por el punto donde actiia “e” no es
constante; varia con la distancia a la vertical que pasa por la coronacién del muro y, por lo tanto, su valor en el
trasdds del muro dependera del dangulo “0”. La presion vertical 0, es, Unicamente, una presién de referencia con-

veniente por su facilidad de manejo.

Como mas adelante se expone, el coeficiente de empuje activo depende de la resistencia del terreno, de la
resistencia del contacto terreno-muro y de los angulos de inclinacién del trasdés del muro y de la superficie del
terreno. El coeficiente de empuje activo no es, por tanto, una caracteristica del terreno sino un parametro de cal-
culo que esta controlado fundamentalmente por la resistencia del terreno.

En lo que sigue se utilizara también el concepto de coeficiente de empuje activo horizontal y coeficiente de
empuje activo vertical definidos por las expresiones:

Kah = K, [kos(o + 9)
K, = K, [ken(o + 9)

donde O y & miden las desviaciones del trasdés del muro respecto a la vertical y del empuje respecto a la nor-
mal al trasdds, tal como se indica en varias figuras de este apartado.

Por extensién de este concepto de empuje activo, se va a suponer en esta ROM que, en un problema con

agua saturando parcialmente el trasdés de un muro, se cumple también una relacion similar a la que se define en
el concepto de empuje activo. Esta relacion se indica en la Fig. 3.7.11.
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Extension del concepto de coeficientes de empuyje activo de suelos granulares

Ko= —S ——
o, cos o

LINEA DE
CALCULO
DEE,

EMPUJES SOBRE EL MURO  DIAGRAMA DE EMPUJES UNITARIOS

e = empuje unitario efectivo debido al peso de las tierras en un punto P del trasdés del muro,
en la situacién activa.

O, = presion vertical efectiva de referencia en P. (Ver texto).

O = dngulo que forma el trasdés del muro con la vertical. Es positivo cuando deja las tierras
en desplome.

¢ = dngulo de rozamiento interno del terreno.

E .= empuje activo debido al peso efectivo de las tierras.
E,, = empuje del agua intersticial. (Ver texto).

up = presion intersticial en el talén del muro.

BC = linea de referencia para el cdlculo del empuje del agua intersticial.

Se supone que en este caso el terreno sigue siendo homogéneo y granular y sigue sin tener sobrecargas en
superficie, de manera que el empuje activo es debido a dos causas: el peso efectivo del terreno y el empuje del
agua intersticial.

Se supone, ademas, que el empuje horizontal del agua es el que resulta al integrar las presiones intersticia-
les a lo largo de una linea BC inclinada 45° + @2 respecto a la horizontal, esto es:

I .
Ep = g [fH —h,) (Ver Fig. 3.7.11)
y por lo tanto el empuje del agua en el tramo BF seria:

I
cosa

E =

w

|:Ehw

En esta integracion se ha supuesto una variacion lineal de presiones a lo largo de la linea BC aunque
en ciertas ocasiones con gradientes de filtracion importantes puede ser conveniente calcular mejor esta
integral.
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Se supone, ademas, que el empuje del agua esta situado a una altura “h;” respecto a la base del muro igual a
la tercera parte de la diferencia de cotas entre By C, esto es:

| .
h3:§[@4—hJ (Ver Fig. 3.7.11)

La presion vertical efectiva de referencia en un punto del muro situado a una profundidad «h» bajo la coro-
nacioén se calcula mediante la expresion:

O-’v=yap ’ hI + (V + Iv' yw) ’ (h' hl)

donde:
Yap = peso especifico aparente.
Y = peso especifico sumergido.

I, gradiente hidraulico descendente.

este gradiente se define como el cociente entre la pérdida del nivel piezométrico del agua del trasdds entre F y
B y la altura que separa a esos dos puntos, esto es:

Up

I, =I——(—)yW Hoh

Cuando el empuje del agua se calcula como se indica y cuando la presién vertical efectiva de referencia tiene
el significado definido antes, se entiende en esta ROM que el coeficiente de empuje activo es el cociente que se
indica en la parte superior de la Fig. 3.7.11.

3.7.5.2 Valor del coeficiente de empuje activo

El coeficiente de empuje activo puede estimarse mediante la teoria de Coulomb, cuya solucién se indica en
la Fig. 3.7.12 para el caso de un terreno granular, seco y homogéneo.

El angulo “d” es un pardmetro de entrada, de manera que el ingeniero tiene que decidir su valor para calcu-
lar el coeficiente de empuje correspondiente. En el apartado 3.7.3 se dan criterios para evaluar el valor de este

angulo.

Para facilitar el calculo de empujes segtin el método de Coulomb se incluye la Tabla 3.7.2 que indica el valor
de K,

Kah = K, [kos(o + 9)
para distintos valores de los angulos @, a y f3.
El coeficiente de empuje activo de Coulomb es aplicable siempre para el cilculo de empujes activos.

La inclinacion de la linea de rotura del trasdés que resulta de la teoria de Coulomb para el caso de un terre-
no granular seco y homogéneo viene dada por la expresién:

cos p\/cos(a ~B) sen(o- B

cos(a +6) sen((0+ 5) —sen p\/cos( a- @ sen( @ ,L)

@@—@=J
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siendo “p” el angulo auxiliar.

pP=0@+a+d-B

Figura 3.7.12. Geemetria y solucion del problema resuelto analiticamente por Coulomb

Para el caso particular de muros verticales con trasdés horizontal (0 = 3 = 0) la expresién anterior se

simplifica:
I sen@cos O
tg¢ =tgp +
g{ =tgp s sen(qo+5)

Si, ademas, la direccion del empuje coincidiese con la normal al trasdés (& = 0), resultaria:

T, @
=— 4+ —
¢ 4 2
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+20°

Valores de K, segiin Blum

1,132
1,132
1,132
1,132
1,132

1,132
0818
0,721
0,651
0,590

1,132
0,721
0,609
0,532
0,470

1,132
0,651
0,532
0,455
0,394

1,132
0,590
0,470
0,394
0,335

0,798
0,708
0,646
0,595
0,547

0,708
0,605
0,537
0,483
0,435

0,646
0,537
0,468
0,414
0,367

0,595
0,483
0,414
0,362
0317

0,547
0,435
0,367
0,317
0,275

0,555
0,498
0,454
0,416
0,380

0,488
0,440
0,396
0,359
0,324

0,454
0,396
0,353
0316
0,283

0,416
0,359
0316
0,281
0,250

0,380
0,324
0,283
0,250
0,220

+10°

1,000
1,000
1,000
1,000
1,000

1,000
0,726
0,644
0,588
0,541

1,000
0,644
0,551
0,489
0,440

1,000
0,588
0,489
0,426
0,377

1,000
0,541
0,440
0,377
0,300

0,661
0,588
0,539
0,502
0,468

0,558
0,505
0,454
0,413
0,378

0,539
0,454
0,402
0,361
0,326

0,502
0,413
0,361
0,321
0,288

0,468
0,378
0,326
0,288
0,256

0,426
0,385
0,355
0,329
0,306

0,385
0,344
0313
0,288
0,265

0,355
0313
0,283
0,259
0,237

0,329
0,288
0,259
0,235
0213

0,306
0,265
0,237
0,213
0,193

0°

0,883
0,883
0,883
0,883
0,883

0,883
0,638
0,569
0,523
0,486

0,883
0,569
0,490
0,440
0,401

0,883
0,523
0,440
0,388
0,350

0,883
0,486
0,401
0,350
0,311

0,532
0,477
0,441
0413
0,389

0,477
0,413
0,374
0,344
0,321

0,441
0,374
0,333
0,304
0,279

0,413
0,344
0,304
0,275
0,251

0,389
0,321
0,279
0,251
0,227

0,315
0,287
0,267
0,250
0,235

0,287
0,258
0,238
0,221
0,207

0,267
0,238
0,217
0,201
0,187

0,250
0,221
0,201
0,186
0,172

0,235
0,207
0,187
0,172
0,159

-10°

0,773
0,773
0,773
0,773
0,773

0,773
0,551
0,492
0,455
0,426

0,773
0,492
0,426
0,385
0,355

0,773
0,455
0,385
0,344
0313

0,773
0,426
0,355
0313
0,283

0,421
0,375
0,348
0,327
0,311

0,375
0,325
0,296
0,275
0,258

0,348
0,296
0,266
0,245
0,228

0,327
0,275
0,245
0,224
0,208

0,311
0,258
0,228
0,208
0,191

0219
0,200
0,187
0,177
0,169

0,200
0,181
0,169
0,159
0,150

0,187
0,169
0,156
0,146
0,138

0,177
0,159
0,146
0,137
0,128

0,169
0,150
0,138
0,128
0,121

—20°

0,665
0,665
0,665
0,665
0,665

0,665
0,456
0,412
0,382
0,360

0,665
0,412
0,357
0,325
0,302

0,665
0,382
0,325
0,292
0,269

0,665
0,360
0,302
0,269
0,246

0,312
0,277
0,258
0,244
0,233

0,277
0,240
0,220
0,206
0,195

0,258
0,220
0,199
0,185
0,174

0,244
0,206
0,185
0,717
0,160

0,233
0,195
0,174
0,160
0,150

0,135
0,124
0,117
0,112
0,108

0,124
0,114
0,107
0,101
0,097

0,117
0,107
0,100
0,096
0,090

0,112
0,101
0,095
0,090
0,085

0,108
0,097
0,090
0,085
0,081

En aquellos casos en que el trasdds de célculo del muro se ha obtenido mediante alguna simplificacion de
manera que la linea virtual que lo representa se aleja bastante del trasdés real del muro, puede ser més con-
veniente evaluar el coeficiente de empuje seglin el método de Rankine que se indica en la Fig. 3.7.13.

El método de Rankine supone una plastificacion completa por extension del terreno en el trasdés del muro
y eso implica una determinada inclinacién del empuje. Este método se considera aplicable siempre que la direc-
cién del empuje que resulta de su aplicacién sea compatible con el movimiento relativo tierras-muro que pueda
producirse en la situaciéon de proyecto que se trata de analizar.

La inclinaciéon de la linea de rotura del trasdés en un medio granular seco y homogéneo que se deduce de
la teoria de Rankine resulta:

o~
I
BN

+ 9
2

N | —

[ O

rcsen

Lke

Hreng

nfBl
o ©

que, como se ve, no depende de la inclinacién del trasdés del muro.

O™
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Para el caso particular de terreno horizontal el método de Rankine indica:

(=

!

+ ¢
2

Con estas teorias sencillas se puede estimar no solo el coeficiente de empuje activo sino también la situa-
cién aproximada de la linea de rotura. En las aplicaciones practicas ha de tenerse en cuenta que la inclinacién
de esta linea es muy sensible a otros efectos secundarios. La existencia de sobrecargas de gran extensién no
afectaria a la ubicacion de la linea de rotura pero la presencia de sobrecargas de extension limitada, las cargas
concentradas, la situacién del nivel fredtico, la existencia de cohesidn, etc., modifican su inclinacidn.

Existen otros procedimientos de calculo mas complejos que conducen a valores del coeficiente de empuje
activo ligeramente distintos. Entre ellos cabe destacar el método basado en la teoria de la plasticidad. Uno de
estos métodos se describen en el apartado 3.7.6 para el calculo del empuje pasivo y alli se indica como se podria
usar para el célculo del empuje activo.

Las diferencias de este Ultimo método respecto al método de Coulomb, para el calculo del coeficiente de
empuje activo, son en general pequefas y la experiencia no ha indicado cudl de los dos se aproxima mas al com-
portamiento real. Por ese motivo la aplicaciéon del método basado en la teoria de la plasticidad sin peso se con-
sidera atil Unicamente en el cdlculo de algunos casos singulares.

Geometria y solucion del problema resuelto por Rankine

TERRENO
i Peso especifico =V
Cohesién =0
Rozamiento = ¢
- | + sen’p- 2 send) cos send sen p
E.= 0y KH K= @B #- 2 sen¢ cosp tg5=

| -sen¢ cos p

at. A
2 : : cos” o cos B + \/ sen?¢ -sen? 3

Angulo auxiliar,

=20 B+ sen B
p =2a- P+ arcsen ( sen ¢)

CASO PARTICULAR DE MUROS CON TRASDOSVERTICAL o= 0

cos B - \/ cos’B-cos’d

Ka= cos f3

cos B+ \/ cos’B-cos’ ¢

§=P

296 < Capitulo III: Criterios Geotécnicos



ROM 0.5-03

Recomendaciones Geotécnicas para Obras Maritimas y Portuarias

3.7.5.3 Calculo del empuje efectivo debido al peso del terreno
Cuando el trasdos es plano y el terreno que empuja es homogéneo, la aplicacion de la extension del con-
cepto de empuje activo conduce directamente a la determinacion de los empujes. Asi queda ilustrado en el apar-

tado 3.7.5.1.

El caso mas general de trasdés quebrado y distintos terrenos puede resolverse generalizando algo mas la
aplicacién del concepto del coeficiente de empuje.

En un determinado muro cuyo trasdés sea el ABCD indicado en la Fig. 3.7.14, se puede calcular el empuje
horizontal debido al peso efectivo de las tierras mediante el proceso que se indica en esa misma figura.

Calculo de empujes activoes horizontales debidos al peso efectivo del terreno

@L |
i hI
B | B
a , 8=29,
he : ,
/ s PARAMETROS DE ENTRADA
hy ; ' PARA CADA TRAMO
C ) 2 c Hipétesis ¢ = 0
o Angulo de rozamiento interno: ¢
O3 E,; Pesos especificos de cdlculo: 7, ,Y ’
! —¢ Gradiente hidraulico vertical: T,
D . D

|.- CALCULO DE LOS COEFICIENTES DE EMPUJE HORIZONTAL,(K,.) y (K,,),
2.- CALCULO DE PRESIONES VERTICALES EFECTIVAS
Gp = Y hg G'c= 0';"' ('Y,""YwIﬂ)(hC_ he)

It 3

Cc= O Yap Ah b= O'é"' ('Y,+'YwI‘/z)(hD_hC)

3.- CALCULO DE EMPUJES UNITARIOS HORIZONTALES
e,=(K,) o cosa e,= (Kqy), occos a

€= (Kan), ol e;=(Ka)3 %0

4.- CALCULO DE LOS EMPUJES HORIZONTALES

| hB I hC 3 hB

Eri 2 E"-2=7 @*e) —osa

|
En™ 5 (€5 e,)(hshe)

Nota: En este ejemplo Kjh se supone constante en el tramo AC por ser uniformes el terreno y la inclinacién del muro en este tramo.

Los datos de entrada del problema seran las resistencias de los distintos terrenos, las inclinaciones de los
distintos tramos del muro, los pesos especificos de calculo y el gradiente hidraulico vertical. Este tltimo se habra
determinado como se indica en el apartado siguiente.

En el primer paso del célculo se determinan los valores del coeficiente de empuje horizontal que correspon-

den a las distintos tramos del muro en funcién del dngulo de rozamiento interno del terreno de cada tramo y
de los angulos O y & correspondientes.
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En el segundo paso del calculo se determinan los valores de las presiones verticales efectivas de referencia. Para
ese cdlculo se utilizaran las densidades aparentes por encima del nivel fredtico (entre A y B) y las densidades sumer-
gidas por debajo de ese nivel. Los pesos especificos sumergidos deben aumentarse en la cantidad Y, |, a efectos de
tener en cuenta el posible gradiente vertical del movimiento del agua, tal como se indica en el apartado que sigue.

Para medir las profundidades de célculo se tomara como nivel de referencia el punto donde la prolongacién
del trasdés del muro corte a la superficie del terreno, esto es, el punto A para el tramo AC y el punto A’ para el
tramo CD, en la figura que se comenta.

En el tercer paso se obtienen las componentes horizontales de los empujes unitarios en cada punto del
muro. En los puntos de quiebro del muro o en los puntos donde cambia la resistencia del terreno se obtendran
dos valores del empuje. Uno de ellos correspondera al cilculo como punto bajo del tramo superior y el otro
como punto alto del tramo siguiente. Ambos valores pueden ser diferentes.

El cuarto paso consiste en integrar las leyes de empujes unitarios horizontales en cada tramo para obtener
los empujes horizontales correspondientes y sus lineas de accion.

En caso de que interese conocer también la componente vertical del empuje en cada tramo basta con multi-
plicar el valor del empuje horizontal por la tangente del dngulo de inclinacién correspondiente al tramo, esto es:

E,i = Ey, tg(a + J);

Ese empuje vertical estard dirigido hacia abajo si tiene signo positivo y cortara al trasdés del muro en el
mismo punto que el empuje horizontal asociado.

El calculo del empuje del agua, la consideracion del efecto de la posible cohesion del relleno y la estimacion
del efecto de las sobrecargas permitiran el cdlculo completo de empujes sobre el muro. En los apartados que
siguen se dan algunas recomendaciones que pueden ayudar al ingeniero en esos calculos.

3.7.5.4 El empuje del agua

El método simplificado basado en los coeficientes de empuje requiere el calculo separado del efecto del agua.
El método que se siga para la determinacion del empuje debido al peso efectivo de las tierras debe estar en con-
sonancia con el método de estimacion del empuje complementario del agua. El procedimiento que se describe
a continuacion debe aplicarse cuando, simultaneamente, se ha utilizado el descrito en el apartado precedente para
evaluar la parte del empuje debida al peso efectivo de las tierras.

El estado del agua en el trasdds debe definirse por la ley de presiones intersticiales a lo largo de una linea
que pasa por el talén del muro y forma un dngulo de 45° + @2 con la horizontal. A estos efectos se utilizard
como angulo de rozamiento el correspondiente al material mas débil del trasdos.

Esta ley de presiones debe obtenerse mediante el célculo previo de la red de filtracién correspondiente, a
cuyos efectos deben seguirse las recomendaciones que se indican en el apartado 3.4.

El calculo del empuje horizontal del agua intersticial sobre el muro debe realizarse siguiendo el procedimien-
to indicado en la Fig. 3.7.15.

En esa figura se trata de indicar que el empuje horizontal debido al agua en cada tramo de célculo se obtie-
ne mediante integracion directa de la ley de presiones en los tramos h| y h,. Esa integracién se hace, en la men-

cionada figura, suponiendo leyes de variacion lineal de la presion en cada tramo.

La componente vertical del empuje del agua se deduce multiplicando estos empujes horizontales por la tan-
gente del dngulo del trasdés del muro con la vertical en el tramo correspondiente, esto es:

E.; = (tg0); Ey;
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Calculo del empuje horizontal del agua

LINEA DE ROTURA
N.F

/—PRESIONES HIDROSTATICAS

V
N

LEY DE PRESIONES

2
DATO DE PARTIDA CALCULO DEL EMPUJE HORIZONTAL DIRECTO
Presiones intersticiales en la linea de rotura E, = 7; u h, E,= 7; (u*u,)h,

CALCULO DEL EMPUJE HORIZONTAL INDIRECTO

Gradiente vertical

yw hl = Uy
Tramo BC (T)H= ————
Yw (hc-he)
u, - (u,-Yyh
Tramo CD (T)= u
Yw h2

Nota: A efectos de este célculo la linea de rotura puede suponerse plana y definida por el angulo { = 45° + @2 donde @ es el 4ngulo de rozamiento del terre-
no mas débil del trasdés.

Este calculo conduce no sélo al valor del empuje horizontal del agua sino también a la definicion de su linea
de accion.

Segun se ha indicado, el empuje del agua (suma de sus componentes horizontal y vertical) resultara normal
al paramento de trasdds. Su linea de accion lo corta en el mismo punto que lo hace la componente horizontal
correspondiente.

Por otro lado, es preciso contabilizar el efecto indirecto que produce el gradiente vertical debido al movi-
miento del agua. Para ello se calcularan esos gradientes por tramos tal como se indica en la mencionada figura.

Estos gradientes son necesarios para el cdlculo de los empujes activos debidos al peso efectivo del terreno des-
crito en el apartado anterior.

3.7.5.5 El efecto de la cohesién

Los rellenos de trasdés de las estructuras de contenciéon de empuje de tierras seran normalmente granula-
res y, por lo tanto, sélo algunos célculos de empuje activo requeriran la consideracién del efecto de la cohesion.

En aquellos casos en los que en el trasdés de la obra de contencién existan suelos cohesivos se tendra en
cuenta el efecto de la cohesion con ciertas limitaciones.

El efecto de la cohesidn es siempre beneficioso en el sentido de reducir el empuje activo. La cohesién, sin
embargo, es una parte de la resistencia del terreno que se puede perder a largo plazo, ya sea por aflojamiento de
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la estructura del terreno (entumecimiento causado por la humectacién o la saturaciéon) o por la fisuracion que

puede producirse debido a los movimientos del muro o a los cambios climaticos (fisuracién por desecacion).

Una vez investigado el valor de la cohesién que razonablemente puede existir en el material que trasdosa el
je activo se puede estimar como se indica a continuacion.

muro en el momento correspondiente a la situacién de proyecto que se trata de analizar, su efecto en el empu-
El efecto de la cohesidn en la resistencia de un material que ademas tiene friccion (@ # 0) es equivalente a
la mejora que supondria comprimir todo el terreno con una tensién isotrépica de intensidad:

gy
De hecho, una succién capilar de esa intensidad
rente controlada por la expresién anterior.

“_

q

da a las arenas himedas no saturadas una cohesién apa-
Basandose en ese principio bésico y utilizando como modelo de célculo la teoria de la plasticidad simplifica-
da, que se describe con mas detalle en el punto 3.7.7.2, se puede deducir el valor del coeficiente de empuje acti-
vo debido a la cohesion, K,.. Su componente horizontal es:

Kach = Kac " cos (G + 6)
El valor de K, se puede estimar con las férmulas indicadas en la Fig. 3.7.16.

Efecto de Ia cohesion en el empuje activo horizontal

= € (sobrecarga virtual
B ‘ I ( rg )
M—"\ A
r -
-
D
o)
=
\‘4—"‘\ AE 4
z \(__,\\ —_—
" \_PARAMENTO -7\
DETRASDOS %',
N —K‘K_ -9
Vi g B
AEs =-Kgp-c.H
CASO GENERAL
i . = sen §y _
Angulos auxiliares: n =arcsen (m )- &
|
y =p-at+on
cos (8+a) | -sen ¢ cos 5
K .= _ Vg >0
ach cos o, cosd (| +send) € [ (para¥>0)
+ -a) .
K_=2. cos (§+a) cos (B-a) .cos ¢ (paray <0)
Cos O |+sen(¢+(l+5-B)
CASO PARTICULAR a=B=5=0 CASO DETERRENOS CON ¢ =0
Ka=2g(t-d) Ku=2(1+B-a)si poo
T
Ku=21tg (G - ©
Nota: En estas formulas se supone que los arcos se expresan en radianes.

; B ) si B<a
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El dngulo “d” correspondiente a la disminucién de empuje debido a la cohesion debe ser el mismo que el
definido en el apartado 3.7.3.3 y que se utiliza para el cilculo del empuje debido al peso efectivo de las tierras.

En estas expresiones se utiliza el angulo auxiliar W, cuyo significado fisico puede verse en la explicacién teé-
rica que se indica en el punto 3.7.7.2. Ese angulo debe ser positivo, ya que la geometria de la rotura que se supo-
ne para deducir las formulas deja de ser vilida para valores negativos de ese angulo.

En aquellos casos en los que W sea negativo se puede obtener una aproximacion suficientemente ajustada
de K., entrando en la expresién alternativa indicada en la misma Fig. 3.7.16, deducida del cilculo de empujes en
la hipétesis de linea de rotura plana.

En aquellos casos en los que la resistencia del terreno del trasdés sea exclusivamente debida a la cohesién, esto
es, cuando el angulo de rozamiento de calculo sea @ = 0, resultara que alguna de las férmulas mencionadas condu-
cen a una situacion indefinida. El estudio de sus valores limite permite, sin embargo, deducir las férmulas a aplicar en
este caso particular. Esas expresiones analiticas se indican en la parte inferior de la mencionada Fig. 3.7.16.

Al considerar el efecto de la cohesién en el célculo de los empujes unitarios pueden resultar, tras compo-
nerlos con los debidos a otros efectos, valores negativos en la zona proxima a la coronacién del muro. Aunque
tales valores sean tedricamente correctos deben sustituirse por valores nulos; no se considera recomendable
admitir esas tracciones.

3.7.5.6 El efecto de las sobrecargas

Las sobrecargas que acttan sobre la superficie del terreno en el trasdos del muro aumentan el valor del
empuje activo. A continuacién se dan recomendaciones sobre el procedimiento de evaluacion de los empujes
adicionales causados por las sobrecargas.
3.7.5.6.1 SOBRECARGAS VERTICALES UNIFORMES DE GRAN EXTENSION

La sobrecarga mas simple a efectos de calculo, y ademads bastante frecuente en obras portuarias, es la sobrecarga
uniforme y de gran extension. La intensidad de esta sobrecarga se define como la carga total (en kN) que actta por cada

metro cuadrado de proyeccién en planta. El efecto de esta sobrecarga en el empuje activo puede considerarse equiva-
lente al que produce un empuije unitario adicional sobre el trasdés del muro como el indicado en la Fig. 3.7.17.

Efecto de una sobrecarga uniforme en el empuje activo horizonial

a1 1 B
A/ .
"B EMPUJES UNITARIOS:
- cos’a cos P
h, A _E,,,_ e.—(K,h)I. cos (B- ) -q
€= ( I(ah)z- q
C EMPUJES POR TRAMOS:
E

hyl A i Eni= e cg;a

D e, Ehz €. h 2

Nota: Para definicién de K,, ver texto.
La sobrecarga q es vertical y se define actuando sobre el drea de la proyeccién en planta.
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Las componentes verticales de los empujes debidos a este tipo de sobrecargas podran obtenerse multipli-
cando los valores de los empujes horizontales por las tangentes de los dngulos de inclinacién correspondientes
en cada tramo. Esto es,

EVi = Ehi : tg (G + 6)I

3.7.5.6.2 SOBRECARGAS VERTICALES UNIFORMES DE EXTENSION LIMITADA

Las sobrecargas verticales uniformes mencionadas en el punto anterior pueden tener una dimension limita-
da, ya sea en la direccién perpendicular a la coronacién del muro o en la propia direccién del muro.

Cuando estas cargas se extienden indefinidamente en la direccion del muro pero estén limitadas en la direc-
cién normal, el problema de célculo del empuje sigue siendo bidimensional y puede resolverse haciendo las hipé-
tesis simplificativas que se ilustran graficamente en la Fig. 3.7.18.

En esa figura se indica exclusivamente el valor de la componente horizontal del empuje. El conocimiento pre-
vio del dngulo “d” correspondiente permitira el calculo de la componente vertical asociada.

Quiere advertirse que, tratandose de un problema de equilibrio limite y teniendo presente las simplificacio-
nes implicitas en la Fig. 3.7.18, los efectos de las sobrecargas no son estrictamente superponibles. Esto es, el
empuje causado por la suma de dos sobrecargas es distinto, en general menor, que la suma de sus efectos par-
ciales cuando se consideran aisladas.

Efecto de sobrecargas parciales en el empuje activo horizontal

ML+

q Empuje Adicional t— 7
i ‘i /%; Empuje Adicional
% b
b
X : D
/ } H ) .
H b2 ]
Z Pa= 9 K an 7. A
S pah= q Kah

7
b i () Empuje Adicional
1
G

c
H
€
Y
_  24gs.0 _ sen (E-¢ ) cos &
Pan= Tﬂa; para§ = cgs(%(;-q’di) -3)

¢: Angulo de rozamiento interno.

¢: Angulo de la superficie de rotura correspondiente al empuje activo.
Ver 3.7.5.2
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Por ese motivo es recomendable utilizar los grificos de la figura inicamente para sumar efectos de distintas
sobrecargas, ya que ello conducira en general a resultados conservadores. No se debe, sin embargo, utilizar esas
soluciones para restar el efecto de sobrecargas.

Esta Ultima situacién podria darse, por ejemplo, en aquellos casos en los que una determinada zona tuviese una
sobrecarga menor y el ingeniero decidiese abordar el célculo en dos fases: primero suponiendo la intensidad homo-
génea y constante en toda la zona; y después detrayendo, como sobrecarga negativa, el defecto local de sobrecarga.
Ese procedimiento no es recomendable ya que conduce a resultados optimistas, esto es, del lado de la inseguridad.

3.7.5.6.3 SOBRECARGAS VERTICALES LINEALES O CONCENTRADAS

Las sobrecargas que acttian en lineas paralelas a la coronacién del muro aumentan el empuje activo sobre el
muro. El empuje unitario horizontal adicional que provocan, asi como su resultante, puede estimarse con el pro-
cedimiento indicado en la Fig. 3.7.19.

Efecto de cargas lineales o concentratas en el empuje active horizontal

CARGAS LINEALES SOBRECARGA LINEAL Q.
= Q'—
o‘%'\'\._,,f___"~___ ﬁme
\.\.\ - Sag, .. = lz=nH ,
0,2 \.\' 0 H GT/ h
X —
N N\ X he
1] :
= 0,4 . (‘/
g y .
2 A"'/// Para m < 0,4:
S 06 v Hy= ___020-n
E ) 3 ,/ m hp | O, - QL (0,|6+ n2)2
A0 | 2= %5 | oéon Pu=055.Q
0.8 i T 05 | 056H — o S
Al —.-07 | 048H
/ 7, ‘ -] Para m > 0,4:
1,0 : H 1,28-m*n
o 0,2 04 0,6 0,8 1,0 o, ( ) =] 2
» h L ( m2+ n2 )2
VALOR DE g, -( QL) p. = 0,64 Q.
hT (mr )
CARGAS PUNTUALES SOBRECARGA PUNTUAL Q,
x=mH »
0 ﬁ'—.‘f;
\‘\ N z=nH ? B
‘~‘ \\\ H aLF ’QGF a "
02 ] == N hp
= ‘
N ' Z
1] 0,4 =z
= ) A SECCION a-a
a .
= K / e S, = o, .cos’(1.19)
S 0.6 / i
< w5 Para m > 0,4:
oo ||/l | ==8210780200 WP 177 min
), —_— > s = . _ . - m-n
{' ---.0,6|0,45|0,48H ] o, ¢ Q, ) (2 + 1)’
Vil | 1 [ |
1,0 0 0.5 1.0 15 2.0 PARA m < 0,4:
2
H?2 H — 0,28 - n?
VALOR DE Gh.(TP) O'h-( (?P ) (o’|6+n2)3
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En la parte inferior de esa misma figura se indica el incremento de empujes horizontales causado por una
sobrecarga vertical concentrada.

En ambos casos la solucién estd obtenida de ciertas consideraciones basadas en la teoria de la elasticidad.
Las soluciones indicadas no dependen de la resistencia del material del trasdés ni de la posible ubicacién de
la linea de rotura. En consecuencia, la superposicion de efectos es plenamente concordante y el ingeniero
puede componer, con adiciones y sustracciones de estos casos elementales, el efecto de las sobrecargas rea-
les que existan.

3.7.5.6.4 OTRAS SOBRECARGAS

Las sobrecargas horizontales, ya sean concentradas o distribuidas linealmente, son frecuentes en las proxi-
midades de los muelles de gravedad. Su consideracién en el cdlculo del empuje activo es fundamental, ya que su
accién se transmite integramente al muro cuando estan situadas dentro de la cufia de rotura.

En la Fig. 3.7.20 se indica un procedimiento simplificado sobre la forma en que puede considerarse su efecto.

Efectos de otras sobrecargas

EMPUJES ACTIVOS ADICIONALES DEBIDOS A SOBRECARGAS HORIZONTALES
H

==

a D

-

+

2H
) b-a

REPARTO EN PLANTA DE EMPUJES ADICIONALES PARA CARGAS NO INDEFINIDAS

t+d q L

Nota: @y { definidos en Fig. 3.7.18.

Las sobrecargas que tienen una extension limitada en la direccién longitudinal del muro pueden considerar-
se a efectos de calculo como si tuvieran longitud indefinida, ya que esta simplificaciéon conduce a resultados del
lado de la seguridad. En aquellos casos en los que la longitud de la zona sobrecargada sea relativamente corta
respecto a las dimensiones del muro (menor que la distancia entre dos juntas estructurales por ejemplo), se
admite suponer que el reparto de la accién sobre el muro se produce sobre una longitud mayor que la propia
longitud de la sobrecarga. Ese aumento de longitud debe ser en cualquier caso igual o inferior a la distancia mas
corta de la sobrecarga al paramento del muro. Asi se indica de manera esquemdtica para una sobrecarga verti-
cal uniforme limitada en ambas direcciones. Esta misma idea se considera aplicable a cualquier otro tipo de sobre-
carga de extension limitada longitudinalmente.
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3.7.6 Método general de calculo del empuje pasivo

El empuje pasivo entre el terreno y la estructura de contencién se produce cuando el movimiento relativo
entre ambos es en el sentido de aproximarse uno al otro.

La situacion de empuje pasivo se produce en muros que han de soportar cargas externas importantes, tales
como los empujes de atraque en muelles pilotados (muro de cierre en el lado tierra). Se produce también en las
estructuras enterradas construidas para soportar el tiro de anclajes. En los muros pantalla se moviliza parcial-
mente el empuje pasivo en la zona de empotramiento del pie de la pantalla.

El célculo del empuje pasivo es, en muchos aspectos, similar al cdlculo del empuje activo. De hecho, bastaria
con cambiar el signo del angulo de rozamiento y de la cohesion del terreno para que las formulas asociadas al
célculo del empuje activo fuesen validas en este otro caso.

El célculo del empuje pasivo ofrece, sin embargo, ciertas singularidades que conviene destacar tal como se
hace en los apartados que siguen.

3.7.6.1 Datos necesarios

Los datos necesarios para calcular el empuje pasivo entre una estructura y su terreno de trasdds son los
mismos indicados en el apartado 3.7.4 para el calculo del empuje activo. La diferencia esencial entre uno y otro
célculo estriba en que la sensibilidad del resultado a los datos de entrada pueden tener signo opuesto en uno y
otro caso.

En el célculo del empuje activo es conveniente hacer una estimacion razonable y conservadora de la resis-
tencia del terreno (cohesién y rozamiento). Esa misma idea se mantiene en el caso del empuje pasivo, pues cuan-
to mayor resistencia se suponga mayor resultara el empuje pasivo.

No ocurre lo mismo con el peso del terreno o con la intensidad de las sobrecargas. Cuanto mayores sean
éstos, mas optimista resultara la evaluacién (mayores valores) del empuje pasivo. Por este motivo, la estimacion
de pesos debe hacerse de manera prudente y sélo deben contabilizarse aquellas cargas que realmente estén pre-
sentes en la situacion de proyecto que se analiza.

Algo similar ocurre con la altura de muro. Si en el cdlculo de empuje activo han de considerarse las seccio-
nes de mayor altura, en el del pasivo debe hacerse lo contrario.

En aquellas obras en cuyo anilisis intervengan simultineamente empujes activos y pasivos (muros pantalla
por ejemplo) se deberan elegir para el andlisis distintas secciones verticales a lo largo de la obra;la seccion mas

alta puede no ser la mas critica.

La inclinacion del empuje respecto a la normal al paramento, que se mide con el dngulo “8”, estara condicio-
nada por las coacciones externas que forzaran un cierto tipo de deslizamiento relativo muro-terreno.

En general ese dangulo serd negativo y eso implica un aumento considerable del valor del empuije. El valor
absoluto de “d” debe limitarse tal como se indica en 3.7.3.3.

3.7.6.2 Linea de rotura

En el equilibrio limite, cuando el muro rompe el terreno, se produce una superficie de rotura (linea de rotura en
los problemas planos) que forma con la horizontal un angulo mucho menor que en el caso del empuje activo.

La longitud de la linea de rotura es, por lo tanto, mucho mayor que la correspondiente a la situacién activa
Yy, ademads, su pendiente es mas variable a lo largo de su desarrollo.
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Para calcular empujes pasivos deberan suponerse lineas de rotura de pendiente variable y creciente desde
el pie del muro hasta su afloramiento en la superficie del terreno.

En el célculo deben tantearse distintas lineas, que pueden ser poligonales. Los quiebros de estas lineas pue-
den hacerse en sus intersecciones con superficies de separacion de distintos terrenos, en su corte con la super-
ficie del agua y en puntos auxiliares intermedios que permitan una mejora de la precisién.

3.7.6.3 Calculo del empuje

El empuje pasivo debe realizarse por un procedimiento similar al descrito en 3.7.4 para el célculo del empu-
je activo, sin mas que cambiar el sentido de las fuerzas debidas a la cohesién y al rozamiento.

En la Fig. 3.7.21 se indica esquematicamente el diagrama de fuerzas de célculo del equilibrio de una reba-
nada de la zona de rotura del empuje pasivo. El diagrama homélogo del empuje activo es el que se indica en
la Fig. 3.7.9.

Esquema del método general de calculo del empuje pasivo

q IQ FUERZAS EN CADA REBANADA @ PUNTO INICIAL, |
LINEA DE ROTURA TANTEADA
® I’
(D EMPUJE DE LA REBANADA SUPERIOR (5 REACCION NORMAL EFECTIVAY RESISTENCIA

@ PESO MAS SOBRECARGAS DEBIDA AL ROZAMIENTO
3 RESISTENCIA DEBIDA A LA COHESION © EMPUJE DE LA REBANADA INFERIOR
@ SUBPRESION

El cilculo del empuje pasivo correspondiente a una determinada linea de rotura debe comenzarse por la
cufa superior, suponiendo que el empuje entre esta cufia y la siguiente es horizontal.

Esa hipotesis de empuje horizontal entre rebanadas es conveniente excepto en la que limita con el muro,
donde debe suponerse la inclinacion correspondiente al dngulo “d” previamente definido.

El cdlculo del empuje pasivo puede hacerse con densidades saturadas, contabilizando entonces subpresiones
en la linea de rotura o con densidades sumergidas, tal como se indica en 3.7.4.6, y afadiendo después el empu-
je del agua calculado de manera separada.

En el cilculo de empujes pasivos, el gradiente descendente del agua es favorable (da mayores empujes). Un
gradiente ascendente puede ser extremadamente desfavorable, ya que puede reducir considerablemente el
empuje pasivo. Esa situacién, que puede darse en la zona de empotramiento de muros pantalla, requiere la maxi-
ma atencién del ingeniero.
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3.7.7 Métodos basados en el coeficiente de empuje pasivo

El clculo del empuje pasivo por el método general antes indicado puede resultar tedioso, ya que han de
comprobarse varias lineas de rotura que pasen por el pie del muro. Si ademas se quiere conocer el punto de apli-
cacion del empuje, es necesario repetir ese proceso considerando pies de muro virtuales en distintos puntos del

paramento del trasdoés.

Por ese motivo se indica a continuacidon un procedimiento alternativo sencillo y en general suficientemente
exacto, basado en el concepto del coeficiente de empuje pasivo.
3.7.7.1 El concepto del coeficiente de empuje pasivo

La definicion del concepto de coeficiente de empuje pasivo se ilustra esquematicamente en la Fig. 3.7.22.

Se entiende como coeficiente de empuje pasivo, en esta ROM, al cociente:

Kp = I;
g', cosa
donde:
e = empuje efectivo del terreno contra el muro cuando se produce la rotura.
0’, = presion vertical efectiva de referencia.
0 = desviacidn respecto a la vertical del paramento del muro. Es positivo cuando deja a las tierras en
desplome.

Definicion del coeficiente de empuje pasivo en suelos granulares

T

\ N.F
g : ]
LINEA DE
CALCcULO
DEE,,
— e
K= G, cos O
EMPUJES SOBRE EL MURO DIAGRAMA DE EMPUJES UNITARIOS

e = empuje unitario efectivo debido al peso de las tierras en un punto P del trasdés del muro,
en la situacién pasiva.

o, = presién vertical efectiva de referencia en P. (Ver texto).

o = angulo que forma el trasdés del muro con la vertical. Es positivo cuando deja las tierras en desplome.
¢ = dngulo de rozamiento interno del terreno.

»T empuje pasivo debido al peso efectivo de las tierras.

E,= empuje del agua intersticial. (Ver texto).

u, = presién intersticial en el talén del muro.
BC = linea de referencia para el cilculo del empuje del agua intersticial.
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La presidn vertical de referencia que se utiliza aqui es la misma que se define en el apartado 3.7.5.1.
Como quiera que la definicién de la presién vertical de referencia implica un determinado modo de consi-
do a la presién intersticial del agua.

derar el efecto del agua, esa forma de proceder se debe de mantener en la posterior evaluacion del empuje debi-

3.7.7.2 Valor del coeficiente de empuje pasivo

El coeficiente de empuje pasivo no es una propiedad del terreno sino un parametro de calculo controlado

principalmente por la resistencia al corte del terreno y que depende, ademds, de los dngulos caracteristicos que
definen la orientacién del paramento del muro, la direccion del empuje y la inclinacion del terreno.

La idea basica del método de evaluacion del coeficiente de empuje pasivo es la teoria de la plasticidad, cuya
expresién mas simple se representa en la Fig. 3.7.23.

Teoria simplificada de Ia plasticidad aplicada al calculo de empujes pasives

\\Bo ————————
q 1" : o %.n
\\ ________ () 4 2 2
_________ ZONA PASIVA
el .
) L/
e .
; a w Angulos auxiliares:
'.“ A %7(1)
_4-ZY— ZONAACTIVA

= sen
n = arcsen (

snd ) Bo
= sen o, ,
' 0 amsen(sen¢) ()
i ' I
A v B ot (n-0)
4 2 2 2
Coeficiente basico:
R= Pcos 6 _ P | +sen ¢ cos 0 o2V
qcos B, qn I -sen¢cos n

(paray>0)
Esta misma teoria es la utilizada para estudiar la carga de hundimiento de las cimentaciones superficiales y
de la que se deducen los factores de capacidad de carga que se citan en el apartado 3.5.
Con esa base tedrica y con un esquema de extrapolacion teoria-realidad similar al que se hizo para el caso
de las cargas de hundimiento, se pueden recomendar los coeficientes de empuje pasivo horizontal:

Koh = K - cos (O + 0)
que se indican en la Fig. 3.7.24.
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Los métodos de Rankine y de Coulomb, considerados en el calculo del coeficiente de empuje activo, permi-
ten también el célculo del coeficiente de empuje pasivo sin mas que cambiar el signo al dngulo de rozamiento
interno.

Coeficientes de empuje pasivo

SUPERFICIE DETERRENO

PARAMENTO DEL TRASDOS DEL MURO

Ey= E,-cos (a+g) = 7; Y K,,,,H2
TEORIA DE LA PLASTICIDAD SIMPLIFICADA
K,= R .cosp.cos (B+3) (R definido en Fig.3.7.23)
TEORIA DE RANKINE

Angulos auxiliares:

= sen B ..
p =arcsen - b +B-2a
_ cos ¢
COSO= o5 B

cos (B-o) cos (0+3) V | +sen’$ +2sen ¢ cosp

ph- cos 2o, cos B | -sen®
- sen ¢ sen P
tgd | +sen ¢ cos p
TEORIA DE COULOMB
_ | cos (0c+) ’
Kph_ 2
o . V sen (¢-3) sen (¢+B)

cos (a+3) cos (B-a)

Existen, sin embargo, razones para no aplicar de manera general la teoria de la plasticidad que se comenta
en el cdlculo de empujes activos (ya se citaron en el apartado 3.7.5.2) y existen razones para no utilizar sistema-
ticamente ni el método de Coulomb ni el método de Rankine en el calculo de coeficiente de empuje pasivo. Esas
razones se exponen a continuacion.

Como se ha dicho, la linea de rotura observada en las roturas pasivas dista mucho de ser plana, sin embar-
go, tanto el método de Coulomb como el de Rankine implican una rotura plana.

De la misma forma, la teoria de la plasticidad seria aplicable al cilculo del empuje activo. La misma expresion

analitica que da el coeficiente de empuje pasivo seria valida, sin mas que cambiar el signo al dngulo de rozamien-
to interno, para obtener el coeficiente de empuje activo.
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El empuje pasivo suele estar asociado a dngulos “®” negativos y eso hace que las lineas de rotura sean clara-
mente curvas. En aquellos casos en que hayan de calcularse empujes pasivos correspondientes a inclinaciones “d”
pequefias, cualquiera de estos dos métodos (Rankine o Coulomb) es aplicable. Es mas, cuando el angulo central
de la cufia de plasticidad radial (angulo W de la Fig. 3.7.23) sea negativo, conviene utilizar alguno de estos méto-
dos, ya que el modelo geométrico de la rotura plastica deja de ser vilido.

En lineas generales el método de Coulomb se considera aplicable siempre que el dangulo de inclinacién
del empuje respecto al muro sea nulo y el terreno de trasdos sea practicamente horizontal. El método de
Coulomb (o el de Rankine) habrin de aplicarse cuando el dngulo “d” sea positivo y el trasdés del muro y
el terreno formen entre si un ingulo recto o de menor amplitud. Esto es, cuando O > f3 y simultdneamen-
te & > 0.

A efectos de facilitar el calculo del empuje pasivo, se adjuntan una serie de graficos donde se indican los valo-
res del coeficiente de empuje pasivo horizontal, K, deducidos de la teoria de la plasticidad.

En la Fig. 3.7.25 se indican valores de Coeficiente de empuje pasivo horizontal, Ky, para
h muraes verticales y relleno de trasdos horizonta
Kph en el eje de ordenadas frente al valor tical lleno de trasdos h ial
del angulo de rozamiento @ en abscisas,
para varios valores del angulo de desvia- 8/¢
cién del empuje respecto a la normal al 30 ‘ ‘ ‘ 1,00
muro, angulo d. Los datos de esta figura / -
corresponden a muros de trasdos verti- 20 - / 0,67
cal (o = 0) y rellenos de superficie hori- I5 b / 0.50
zontal (B = 0). / // 03
10 / A ™
/S VS

Como puede observarse, inicamen- ////// L
te se consideran dngulos “d” negativos B 77 0.00
(como caso extremo se incluye & = 0). g ’

Para valores positivos del dngulo “&”
esta teoria no es aplicable, y seria nece-
sario aplicar la férmula del método de
Coulomb o de Rankine. De entre estas
Ultimas se debe elegir una u otra con
criterio semejante al que se cita en
3.7.5.2 al comparar estos métodos.

AN

2/

COEFICIENTE DE EMPUJE PASIVO HORIZONTAL K,

—

10 15 20 25 30 35 40 45

En la Fig. 3.7.26 se dan valores del ;
ANGULO DE ROZAMIENTO INTERNO, ¢' (GRADOS)

coeficiente de empuje pasivo horizontal
Kpn para muros verticales que empujan
sobre terrenos con pendiente. En esas
figuras se incluyen pendientes positivas y
negativas. Para valores del dngulo 3 menores que los indicados en la figura, este método dejaria de ser aplicable
y habria de utilizarse la solucién de Coulomb o de Rankine.

Nota: Sélo se incluyen datos para valores negativos del 4ngulo “d”. Para valores positivos ver texto.

3.7.7.3 Calculo del empuje pasivo

El célculo del empuje pasivo por el procedimiento basado en el concepto de coeficiente de empuje pasivo
que se viene describiendo en este apartado 3.7.7 requiere la consideracion separada de varias componentes del
empuje. Son el empuje efectivo debido al peso de las tierras, el empuje del agua, el incremento de empuje debi-
do a la cohesion y el incremento de empuje debido a las sobrecargas.

El empuje efectivo debido al peso del terreno se puede calcular integrando a lo largo del paramento del muro

la ley de las componentes horizontales del empuje unitario. El cilculo es en todo semejante al descrito en el apar-
tado 3.7.5.3 para los empujes activos horizontales sin mas que cambiar K,;, por K.
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Coeficientes de empuje pasivo horizontal K,, para muros verticales
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Conocida la componente horizontal del empuje se puede determinar la componente vertical, ya que la orien-
tacion del empuje es conocida.

El empuje debido al agua intersticial se obtiene por integracién de la ley de presiones intersticiales en la linea
de referencia BC que pasa por el pie del muro B y corta al nivel freatico en el punto C. (ver Fig. 3.7.22). Esta linea
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se supondra inclinada un angulo 45° - (¢/2) con la horizontal. En caso de varios terrenos es conservador, para
estos calculos, considerar el mayor valor de @.

A excepcidn de la inclinacion de esta linea AC, el célculo del empuje del agua es en todo idéntico al indica-
do en el punto 3.7.5.4.

El aumento de empuje debido a la cohesién puede estimarse tal como se indica en el esquema de la Fig. 3.7.27.

El aumento de empuje debido a sobrecargas uniformes en coronacién puede estimarse tal como se indica
en esa misma figura.

Estos incrementos de empuje, segiin se indica en la figura, se calculan determinando, en primer lugar, su com-
ponente horizontal. La direccién conocida del empuje (desviado un dngulo “d” respecto a la normal del muro)
permitira calcular la componente vertical correspondiente.

Efecto de Ia cohesion y Ias sobrecargas en el empuje pasivo

k TERRENO

q

Y vy

= AEPh

LEE (o+3)

N~

Efecto de la cohesion, E
p AE o €Ki H

Ko

Ko ( cos B-cos ( p+3)

-1)cotgd  (parad>0)*

Efecto de la sobrecarga, q
AE,=q- Ky H
cos f3
K= —".
pha cos (B+35) Ko
q = carga vertical uniforme por m*de proyeccién horizontal en planta.

* Para ¢=0 el coeficiente de empuje pasivo para el término de cohesién es el mismo
que el coeficiente de empuje activo para el término de cohesion que se da en la Fig.3.7.16

3.7.8 Calculo del empuje al reposo

El calculo del empuje al reposo puede ser necesario en la comprobacion de algunos Estados Limite de Ser-
vicio asi como en algunos estados limite asociados con el comportamiento estructural del muro.
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El concepto tedrico de empuje al reposo corresponde a la situacion ideal de movimiento nulo del muro res-
pecto al terreno. Esa situacion puede darse en aquellos casos en los que las coacciones externas impiden el movi-
miento del muro. Muros bien cimentados en roca pueden estar sometidos a empujes similares a los de esa situa-
cién ideal.

El método de célculo de empujes al reposo que se recomienda esta basado en el concepto del coeficiente
de empuje al reposo, K, que se define como cociente entre el empuje unitario efectivo causado por el peso de
las tierras y la tension efectiva vertical de referencia definida en el apartado 3.7.5.1. Esto es,

€

Koz.—
g', cosa

En esa definicion se indica una linea de referencia, BC, para considerar la influencia del agua (ver Fig. 3.7.11).
Para este caso esa linea de referencia debe estar inclinada 45° respecto a la horizontal.

Tedricamente, si el esqueleto del suelo se comportase eldsticamente, con el mismo médulo de Poisson, v,
durante todo el proceso de trasdosado del muro, el valor de K, seria:

vV

o(elastico) = I

-V

K

siendo V el coeficiente de Poisson.

Pueden ocurrir, sin embargo, otros procesos aneldsticos en la generacién de las presiones horizontales. Por
ese motivo se recomienda calcular el valor de K, mediante la siguiente expresion analitica:

K, = (I —senqo)OCR2I

donde:

OCR= razén de sobreconsolidacién, definida en 2.2.10.2.
@ = angulo de rozamiento.

En suelos granulares debe entenderse como razén de sobreconsolidacién el cociente entre la presién equi-
valente de compactacién y la presion efectiva vertical en las proximidades del trasdés del muro.

En la compactacién de los suelos granulares se producen tensiones que equivalen a presiones estaticas de
entre | y 3 bares, segliin la energia de compactacion. Este rango de presiones permite obtener una idea de la
razén de sobreconsolidacion a utilizar en la formula anterior.

Tedricamente, en la superficie de un relleno granular compactado se alcanzan valores infinitos del parame-
tro OCR. El limite practico recomendado para este parametro es del orden de 2 (compactacion ligera) a 4 (com-
pactacién intensa).

En suelos arcillosos puede seguirse el mismo procedimiento de evaluacién pero considerando posibles valo-
res mas altos del parametro OCR cerca de la superficie, de hasta 4 para compactaciones ligeras y 9 para com-
pactaciones enérgicas.

El célculo del empuje al reposo en muros con trasdés quebrado, con rellenos heterogéneos no compactos
(Ko < 1), con superficies del terreno no horizontales y con varios tipos de sobrecargas puede hacerse mediante
los procedimientos descritos en apartados anteriores, como si se tratara de un caso de empuje activo, pero con
un angulo de rozamiento virtual mas bajo que el real. Se considera admisible, en esos casos, suponer un angulo
de rozamiento ficticio, Qequivalentes 92d0 por la expresion:
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]

tg2 O 5o _ q%quivalente D: K
i) 2 4

Normalmente la superficie externa del relleno tendra una inclinacién nula o moderada (angulo f3). Si ocu-
rriese que Qequivalence < B S€ encontraria una situacion incompatible. En estos casos se recomienda, ademds de
revisar las condiciones de estabilidad global de la obra, realizar el célculo del empuje al reposo suponiendo

(pequivalente = B

En general, y salvo una justificacion expresa, se supondra que el empuje al reposo actla sobre el plano de
trasdos con un angulo de desviacion respecto a la normal, 9, igual al que resultaria de la aplicacion del método
de Rankine. Ver Fig. 3.7.6.

Tras determinar el valor del coeficiente de empuje al reposo y la orientacion de su linea de accién se pue-
den calcular los empujes efectivos debidos al peso del terreno con los mismos procedimientos utilizados en el
caso de empuje activo, tal como se explica en 3.7.5.3.

El empuje del agua debe calcularse tal como se indica en el apartado 3.7.5.4 sin mas que cambiar la inclina-
cion de la linea de referencia AC que, en este caso, estara inclinada 45° respecto a la horizontal.

El efecto que producen las sobrecargas sobre muros que no pueden moverse debe calcularse admitien-
do la teoria de la elasticidad. En estos casos, la simulacion de no deformacion puede hacerse mediante la
colocacién de una carga virtual adicional simétrica de la real respecto al plano del trasdés del muro. Las
soluciones publicadas en los textos de geotecnia permiten la resoluciéon de un buen nimero de casos de
carga.

Estas soluciones de la teoria de la elasticidad implican deformaciones verticales entre el muro y el terreno
que, en general, no serdn reales; a pesar de ello se consideran aplicables al caso.

3.7.9 Consideracion de algunos casos singulares

La comprobacién de los Estados Limite Ultimos de caricter geotécnico requerira el anlisis de situa-
ciones singulares no contempladas expresamente en los apartados precedentes. El ingeniero deberd definir
el procedimiento de célculo concreto aplicable a cada caso siguiendo, en lo posible, las recomendaciones
precedentes.

En este apartado se consideran cuatro situaciones singulares que pueden producirse con alguna frecuencia.
Los procedimientos de andlisis que se recomiendan pueden servir de guia no sélo para ayudar al ingeniero en
estos casos concretos, sino también para indicar ciertas ideas simplificativas sobre como abordar otras situacio-
nes similares.

3.7.9.1 Empuje activo en muros paralelos

La situacién de dos muros paralelos sobre los que actta simultineamente el empuje activo provocado
por un trasdés comin a ambos puede darse en algunos puntos concretos de obras portuarias. Ocurre en los
muros laterales de contencién de terraplenes estrechos que se construyen como accesos a puentes de gran

altura.

El calculo del empuje activo sobre dos muros paralelos se ilustra esquematicamente en la Fig. 3.7.28 donde,
ademds, se describe el proceso de calculo recomendado.

El célculo del empuje, en cada uno de los muros, es independiente de la presencia del otro hasta una cierta
profundidad (punto F de la figura) en la que comienza el proceso de interferencia.
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Empuje activo sobre muros paralelos proximos

PARA EMPUJES ACTIVOS SOBRE AB

q
ALY £
) e,
‘. VVt |,//, Pz
3 P \AL s
E é /C Rd) F
B C

Se tanteardn cufias ABDG seg(in la teoria general, siendo los empujes sobre AF (P)

los calculados no teniendo en cuenta la existencia de la estructura opuesta. La distancia
BF se obtendra trazando desde D una paralela al plano de deslizamiento teérico en la

hipétesis de existencia de una tnica estructura (§).
Una vez obtenido F, el empuje sobre BF sera igual al incremento respecto a P/ (AR)
distribuido linealmente entre F y B.

El calculo del empuje en la zona inferior (tramo FB en la figura) ha de hacerse por algiin procedimiento apro-
ximado. El que se describe en la Fig. 3.7.28 es suficientemente exacto, aunque su aplicacidn exige que exista una
separacion minima entre los muros de manera que el punto “G” esté situado dentro de la zona donde no exis-
te interferencia en el empuje entre muros. Esto es, por encima del punto F’ del muro derecho, que seria el homo-
logo del punto F que se indica en esa figura.

Cuando los muros estan tan préximos que ese efecto llega a ocurrir, el empuje sobre la parte inferior bajo
la zona de interferencia (AP’ en la mencionada figura) puede calcularse con la expresion:

O | , O
%W-gdtgfpm

AP'|— _Pll
tgia+5i

donde:
W = peso efectivo total del relleno mas la componente vertical de posibles cargas y sobrecargas.
d = distancia horizontal entre el talén de los muros (distancia BC en la figura).

Este procedimiento simplificado implica que todo el peso del relleno y las sobrecargas es soportado por la
componente vertical de los empujes, excepto el correspondiente a una pequefa cufia inferior de base plana BC
y angulo @en By en C.

Cuando alguno de los dos angulos o o 8,0 ambos simultineamente, son pequefios, la expresion anterior puede
conducir a empujes muy altos. En esos casos el mecanismo de rotura es diferente y el empuje sobre cada muro
tiene un limite superior, que es el correspondiente al calculo general suponiendo que el otro muro no existe.

El efecto silo, correspondiente a la rotura del material quedando fijas las paredes, es en cierto modo semejan-

te a la situacion creada por dos muros paralelos muy proximos y las soluciones de la teoria del efecto silo pue-
den ayudar en la evaluacién de los empujes. El efecto silo se comenta con algtin detalle en el apartado 3.7.9.4.
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3.7.9.2 Pantallas de anclaje enterradas

Los muros de contencién de tipo pantalla requieren, en general, ser soportados mediante anclajes. Estos
anclajes pueden transferir la carga a estructuras enterradas de diversa tipologia.

Una situacion relativamente frecuente es el caso de pantallas discontinuas, ya sea en sentido vertical, porque
no llegan hasta la superficie del terreno, ya sea en sentido horizontal porque la separacién entre anclajes es bas-
tante elevada.

En la Fig. 3.7.29 se indican esquematicamente soluciones aproximadas que pueden adoptarse en el calculo de
los tiros correspondientes.

Cuando la discontinuidad vertical es tal que el elemento enterrado tiene una altura inferior 2/3 de la altura

total, la simplificacién indicada puede conducir a resultados muy optimistas. Otras aproximaciones mas conve-
nientes se indican en el apartado 4.4.5.3.

Calculo del tiro en algunas estructuras discontinuas

DISCONTINUIDAD VERTICAL (ALZADO) DISCONTINUIDAD HORIZONTAL (PLANTA)
E %
\ o ) TIRO S b E,
§ B
\ ! 7 S |
! E, %
. £ 7 H TIRO — b =
N P a
><TIRO — =1 h . 7
e P E [ .
IR 7 1 TIRO —— b -
— .é
MOVIMIENTO 5
TIRO POR METRO LINEAL TIRO EN CADA ELEMENTO
TIRO =E, - E, TIRO = (E,-E,)-L
hﬁ% H ¢ =Valor menorde £,y £,
£ =3b l,=s

3.7.9.3 Pilotaje en el trasdés de los muros

El soporte de caminos de rodadura de las gruas que suelen existir en los muelles lleva a situaciones simila-
res a la indicada en el esquema de la Fig. 3.7.30. Otros motivos pueden conducir a situaciones analogas.

La estimacion de empujes activos debe hacerse, en estos casos, por algiin procedimiento simplificado, ya que
no existe ninguna solucién analitica sencilla que permita el célculo directo de los empujes.

El calculo del empuje activo puede realizarse suponiendo varias lineas de rotura, que en la figura, a efectos
de simplificar la idea, se ha supuesto plana. En problemas con trasdés heterogéneo la linea de rotura mas desfa-

vorable puede ser quebrada.

Cada linea de rotura dara origen al célculo de varias rebanadas verticales (ver apartado 3.7.4). En este caso,
algunos planos de separacién de esas rebanadas deben coincidir con los pilotes.
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El célculo de cada rebanada conduce a un empuje en el contacto entre rebanadas, alguno de los cuales
correspondera al plano del primer pilotaje (fila A).

Empujes sobre pilotes en el trasdos de un muro

FILA B
FILAA

FILAB
FILAA
S . S

\ ng}i,

MURO \ C )
ALZADO miroOY O O -+  PANTA

4 IR

T—L PILOTES

T—L PILOTES

El empuje activo sobre la alineacion externa se supondra igual al mayor valor de los dos siguientes:

FA:EA'S
o)
FA:EA'3b

Para el calculo de la rebanada siguiente se supondra que el empuje de la rebanada anterior, E, se modifica
al valor E»", dado por:

El calculo de las rebanadas siguientes debe proseguirse de la manera general hasta la rebanada cuya cara ver-
tical izquierda (mas préxima al muro) coincida con la siguiente alineacion del pilotaje.

Con el empuje en esa cara se pueden calcular el empuje sobre esa alineacién del pilotaje y el empuje
transmitido a la rebanada siguiente.

El empuje soportado por el pilotaje seria el menor de los dos siguientes:
FB = EB *S
FB = EB -3b

El empuje transmitido por el terreno a la rebanada siguiente seria:
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La continuacién del proceso conduciria a definir el empuje sobre el muro.

Se deben tantear, en este proceso, varias lineas de rotura posibles, siempre inclinadas respecto a la horizon-
tal un dngulo superior al angulo de rozamiento del terreno.

Se acepta, como simplificacion, definir como empuje activo en cada pilote y en el muro aquel valor que, en
cada elemento, resulte maximo durante el proceso de tanteo. Esto ocurrira, en general, para cada uno de los ele-
mentos, con una linea de rotura diferente.

3.7.9.4 Efecto silo

Los materiales ensilados ejercen presiones sobre las paredes de los silos que pueden estimarse mediante
procedimientos similares a los casos de empuje activo. Al vaciar los silos por su parte inferior, el material que lo
rellena se rompe movilizando completamente su resistencia en el contacto con las paredes.

Otra situacion tipicamente portuaria, que podria ser similar a la de los silos, se produce en el relleno de las
celdas estrechas y altas en los cajones prefabricados y fondeados. El asiento del propio relleno, a medida que se
va realizando, moviliza el rozamiento tierras-pared y descarga las tensiones verticales en el fondo.

Por ese motivo ha parecido bien recoger en esta ROM 0.5 la solucién clasica del efecto silo que se descri-
be a continuacién.

En esta teorfa se supone que el material ensilado se comprime contra las paredes con una tensién cuyas
componentes son G, y T, tal que:

tgé:i
g

n
siendo O el dngulo de rozamiento entre el material ensilado y las paredes del silo.
La presion vertical sobre planos horizontales, que aqui se denomina p,, serd menor que la correspondiente

al peso de toda la altura de material ensilado, ya que parte de la carga vertical se transmite por rozamiento a las
paredes del silo.

Por otro lado, ha de suponerse que existe una relacién entre la componente horizontal del empuje contra
las paredes y la presion vertical. Esa relacion es:

O, = Koh " Pv
donde K, es un coeficiente de empuje horizontal en condiciones similares a las del reposo, ya que las paredes
no se mueven. Ese coeficiente seria similar al que corresponde a un muro vertical (0 = 0) con terreno de tras-
dés horizontal (3 = 0) de un material puramente friccional cuyo angulo de rozamiento sea el del material ensi-
lado y que actta formando un dngulo O respecto a la normal, positivo (componente de rozamiento hacia abajo)

e igual al del rozamiento entre el material ensilado y las paredes del silo.

La solucién de la ecuacién de equilibrio vertical conduce a la siguiente expresion de la presidn vertical.

b=y, [{l-e *)+ql@ *

donde:

Y = peso especifico del material ensilado.

z = profundidad medida desde la superficie superior del material ensilado.
z, = profundidad de referencia.

q = sobrecarga que, eventualmente, pueda existir en superficie.
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La profundidad de referencia, z,, depende de las dimensiones del silo, de la resistencia del material y de la
resistencia del contacto del material ensilado con la pared del silo. Viene dada por la expresién siguiente:

_ A
Z,=———
K Ptgd
donde:
A = darea de la seccién recta de la celda del silo.
P = perimetro interior del silo.

y donde K, y O tienen los significados antes mencionados.
Esta solucién permite calcular no sélo “p,” a cualquier profundidad “z”, sino también otras tensiones de inte-
rés tales como “0,” y “1”, directa y proporcionalmente relacionadas con ella, como se ha indicado en los parra-

fos precedentes.

Conviene completar este apartado del efecto silo afiadiendo algunas consideraciones sobre los valores ade-
cuados de los parametros de cdlculo.

Para rellenos granulares, excepto pedraplenes y escolleras, se recomienda utilizar:

Ken =05 En procesos de llenado del silo.
K =1,0 En procesos de vaciado del silo.

y como valores del angulo “d”

fo) =0,75¢ En procesos de llenado.
fo) =0,60 @ En procesos de vaciado.

siendo @ el angulo de rozamiento interno del relleno.
En materiales pulverulentos se debe adoptar 0 = (, ya sea en procesos de llenado como en procesos de vaciado.

Para tener en cuenta los efectos dinamicos que se producen durante el vaciado, sera necesario mayorar los
empujes obtenidos segln la formulacién anterior por 1,50.

Las leyes de empuje tedricas podran simplificarse en el cdlculo adoptando valores envolventes del lado de la
seguridad.
3.7.10 Empuje sobre entibaciones

En las excavaciones en zanja los empujes sobre las entibaciones son poco parecidos a las leyes trapezoida-
les tipicas de los empujes activos y pasivos utilizados en los célculos de los apartados precedentes.

En los casos de obras de cierta envergadura puede ser necesario recurrir a un calculo complejo que simule
el proceso de ejecucion de la obra mediante modelos de elementos finitos o mediante modelos de muelles como

el indicado en el apartado 3.7.11.2.

En la mayoria de los casos, sin embargo, no serd preciso un célculo complejo y bastard con una aproxima-
cién sencilla.

Las leyes de empuje que deben suponerse en estos casos son las deducidas de la observacién de empujes
en este tipo de obras. En la Fig. 3.7.31 se indican leyes de empuje recomendables.
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Empujes del terreno sobre entiliaciones

SUELOS GRANULARES SUELOS GRANULARES SUELOS
SUELTOS DENSOS COHERENTES
T 0,2H 0,2H |
— s | 1
——p H 06H Pi. B
=% oeH _ _ N
=1 |04H ) 0,5H R | A
- 0,2H
S
0,8-Kg-Y-H - cos 0,8-Kg-Y-H -cos & H
Py=0,72 K;YH-cos 5 Py = 0,64 K;¥H-cos 5 2<Ns<5
P,=078H: o,

Ou=YH- 1,5 (I +Ny)c
A=0,15H; B=0,55H; R=0,46H

5<Ng 10

P,=0,78H- 5,
Oy =Y-H- 4c
A=0,15H; B=0,55H; R=0,46H

10 < Ng< 20
Py = (21 - 0,055N,)-H-o
0, =Y-H - (8 -4Ny)-

A= (3-0,0I5N,)-c

B = (1,1 - 0,055N,)-H

LEYENDA ; S
‘H
N, (nimero de estabilidad) = YT
N,> 20
Y : peso especifico aparente del suelo. Pz 05H-
H :altura del elemento de contencién sobre la base de la excavacion. H— 0,5:H" o,
¢ : cohesién. ou=YH
K, : coeficiente de empuje activo. A=B=0
O : dngulo de rozamiento terreno-pared. R =033H

3.7.11 Modos de fallo mas usuales de las estructuras de contencion

3.7.11.1 Estados Limite Ultimos

Los modos de fallo (') que pueden provocar la ruina de la obra de contencién en los que la resistencia del
terreno tiene el papel preponderante son:

(17) Para facilitar la descripcion de los distintos modos de fallo se incluyen unos croquis que los intentan representar. Ver Fig. 3.7.32.
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Esquema de algunos modos de fallo

ESTABILIDAD GLOBAL

DESLIZAMIENTO

VUELCO

HUNDIMIENTO

ESTADOS LIMITE ULTIMOS DE TIPO GEOTECNICO GEO
a. Estabilidad global
La obra de contencion y el terreno que la rodea pueden fallar globalmente, unidos, debido a un desliza-

miento profundo causado por zonas del terreno que pueden no estar en contacto, ni proximas, a la
estructura de contencion.
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Este mecanismo de fallo se debe analizar por los procedimientos generales que se explican en el apar-
tado 3.8.

Deslizamiento

El mecanismo de fallo mas comun en estructuras de contencion de tipo gravedad es el deslizamiento de
la estructura de contencién segun el plano de cimentacion, cuando ésta es superficial.

Este mecanismo de rotura se describe en el apartado 3.5 correspondiente a cimentaciones superficiales.
Vuelco

El vuelco es un mecanismo de fallo de estructuras de contencidon de gravedad cimentadas super-
ficialmente sobre terrenos firmes. En suelos blandos la rotura por hundimiento ocurre antes del vuelco.

En los muros pantalla pueden darse distintas situaciones de rotura asimilables al vuelco cuando fallan los
anclajes o falla la zona de empotramiento.

Hundimiento

Cuando las cargas actuantes sobre el cimiento de una obra de contencién de gravedad superan la capa-
cidad portante del terreno se produce el hundimiento que, en general, se traduce en un asiento, un des-
plazamiento y un giro.

Dado que las cargas sobre los cimientos de los muros son en general inclinadas y en muchas ocasiones
excéntricas, la capacidad portante del terreno, en las cimentaciones superficiales, o la capacidad resisten-
te del pilotaje, en caso de cimentaciones profundas, es un tema que requiere una atencion especial.

Las cargas de hundimiento de distintos tipos de cimentaciones se analizan en los apartados 3.5 y 3.6.
En los muros pantalla pueden darse situaciones similares a las del hundimiento cuando las cargas verti-
cales son grandes. Esto puede ocurrir cuando se disponen anclajes orientados hacia abajo o cuando el
angulo “d” es grande o cuando se colocan cargas verticales sobre su cabeza.

Levantamiento del fondo

Ademas de los mecanismos generales descritos existen algunos particulares de las estructuras de con-
tencién utilizadas para entibar excavaciones.

Cuando el suelo es poco resistente y la entibacion, como suele ser normal, no se prolonga mas alld del
fondo de excavacién, puede producirse el levantamiento del fondo con hundimiento simultineo del
terreno en el trasdés de la excavacion.

Un problema similar puede ocurrir por el efecto de las filtraciones verticales hacia arriba en el pie de los
muros pantalla (lado de intradés). El problema es también conocido con el nombre de “sifonamiento”.

ESTADOS LIMITE ULTIMOS DE TIPO ESTRUCTURAL STR

Los fallos estructurales de los elementos de contencién son de especial importancia. Alguno de ellos se
representan en la Fig. 3.7.33. El estudio de este tipo de fallos, por agotamiento de la capacidad resistente de la
estructura, se sale del dmbito de esta ROM.

En los muros de hormigdén en masa pueden producirse tracciones o esfuerzos de corte que provoquen su
rotura y el deslizamiento de una parte del muro sobre otra.
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Esquema de algunos modos de fallo estructural

ALGUNOS MODOS DE FALLO ESTRUCTURAL

En los muros de hormigén armado el calculo estructural estd estrechamente ligado a los empujes del terre-
no. En el apartado 3.7.8 se dan recomendaciones sobre el proceso de estimacion de empujes al reposo que per-
mitirian evaluar los esfuerzos estructurales en condiciones proximas a las de servicio.

Las pantallas flexibles y, sobre todo, sus anclajes han de tener capacidad resistente suficiente para soportar
directamente los empujes y transmitirlos a las zonas alejadas del peligro de inestabilidad global.

El fallo estructural de las entibaciones, ya sea en los elementos en contacto con el terreno, por flexion o
corte, o en los puntales o codales, por compresién excéntrica, es un problema a abordar en este tipo de obra
de contencion.

Los elementos de cimentacion de las obras de gravedad, ya sean zapatas corridas superficiales o encepados
que recogen los pilotes de una posible cimentacion profunda, son partes esenciales de la estructura cuya capa-
cidad debe verificarse.

Cada obra en concreto puede presentar formas de fallo particulares cuyo estudio detallado se sale del alcan-
ce de esta ROM.

Mencion expresa debe hacerse de las obras de recintos tablestacados, que presentan modos de fallo

especificos de rotura por corte interior o por vuelco o roturas estructurales por tracciéon en uniones de
caracter local.
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Otros modos de fallo que pueden ocurrir en estructuras de contencién de empujes de tierras son, sin pre-
tender una relacién exhaustiva, los siguientes:

[] Excavaciones o socavaciones en su zona de intradds.

] Erosiones causadas por filtraciones a través o en el entorno de la obra y/o caudales de filtracion exce-
sivos en obras en las que se pretenda cierta estanqueidad.

LI Variaciones del régimen de agua en el entorno, inducidas por la obra de contencién y que puedan pro-
vocar ascensos o descensos del nivel freatico no deseados, que puedan dafiar estructuras u otras obras
proximas.

[] Modificaciéon del régimen erosivo local que afecte al entorno o a la propia obra en zonas costeras.
LI Movimientos inducidos por anclajes que transmitan la carga préxima a cimientos de otras estructuras.

] Posibles efectos nocivos de las vibraciones durante la hinca de tablestacas o durante la compactacién de
rellenos.

Por otro lado, las consideraciones relativas a cimentaciones superficiales y profundas, seglin el caso, que se
mencionan en los apartados 3.5.3 y 3.6.3 deben tenerse en cuenta al proyectar estructuras de contencion.

Todos estos modos de fallo deben ser analizados debidamente siguiendo los procedimientos generales que
se indican en esta ROM. En los apartados siguientes se incluyen algunas recomendaciones complementarias, Uni-
camente para tres problemas especificos, que son el vuelco de los muros de gravedad, la rotura del terreno en
los muros pantalla y el levantamiento de fondo de las excavaciones entibadas. Los otros modos de fallo deben
analizarse por los procedimientos generales ya indicados.

3.7.11.1.1 CARACTERIZACION DE LAS SITUACIONES DE PROYECTO
Para el estudio de los Estados Limite Ultimos de las estructuras de contencién deben considerarse unas
situaciones de proyecto que representen con la mayor fidelidad posible la realidad de la obra. A continuacion se
dan algunas recomendaciones al respecto.
a. Definicion de los parametros geométricos
Los parametros geométricos de las obras de contencion deben quedar claramente definidos en cada
situacion a analizar y deben ser comunes a todos los andlisis de tipo geotécnico. Aunque se puedan hacer
estudios de sensibilidad a la variacién de ciertos pardmetros geométricos, siempre se mantendra una

geometria basica comun.

La representacién de los contactos entre distintos terrenos bajo la cimentacién de la obra, y en general
del subsuelo, se hara atendiendo a lo recomendado en 3.3.5.1, 3.5.3.1 y 3.6.3.1, segin corresponda.

En general, es de especial interés en obras de contencién la definicion precisa de los niveles de tierra en
el trasdos y, con caracter de maxima importancia, los niveles fredticos en el entorno de la obra y su posi-

ble oscilacién, de acuerdo con lo definido en 3.3.5.1 y 3.44.1.

Deben tenerse presentes posibles socavaciones o excavaciones en las zonas de intradés, donde las
estructuras de contencién de tipo pantalla se apoyan para soportar las cargas de su trasdés.

b. Definicion de las propiedades del terreno

Las propiedades del terreno que mas interesan a la hora de proyectar una estructura de contencién son:
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[l Las caracteristicas geotécnicas del cimiento, seglin se especifica en 3.5.3.2 y 3.6.3.2 para las cimen-
taciones superficiales y profundas, respectivamente.

[ Las caracteristicas geotécnicas del material de trasdos, que en muchas ocasiones estara formado por
rellenos artificiales. Los datos que se requieren mas cominmente son los relativos a sus pesos espe-
cificos y a su resistencia al corte.

Para definir las propiedades del terreno de trasdés se deben adoptar los valores representativos de los
parametros correspondientes sin adoptar coeficientes reductores ni mayorantes, tal como se explica en
los apartados 3.3.5.2 y 3.3.7.

El angulo de rozamiento del terreno del trasdés a utilizar en los calculos serd, en general, el dngulo de roza-
miento residual, el correspondiente a grandes deformaciones. Asi se tendra en cuenta el posible efecto des-
favorable de la rotura progresiva. En situaciones especiales se puede justificar la adopcion de otro criterio.

c. Definicion de las acciones

En los calculos geotécnicos necesarios para verificar la seguridad frente a los estados limite, el empuje
del terreno puede ser considerado como una accién (dato de entrada en el problema en estudio) o
como una reaccién a calcular dependiendo el modo de fallo que se analice.

Las tensiones en los anclajes y las compresiones en los puntales de entibaciones pueden ser también
consideradas como acciones en unos calculos (cdlculo de la longitud de anclaje, dimensionamiento
estructural de un puntal) o consideradas como parte de la solucién, esto es, reacciones a calcular como
respuesta a las acciones, en otros problemas.

De acuerdo con lo indicado en el apartado 3.3.5.3,los empujes del terreno se consideraran como accio-
nes de caricter permanente independientemente del modo de fallo a verificar, incluyéndose, por tanto,
en las ecuaciones de verificacion de los modos de fallo geotécnicos (GEO) o debidos al exceso de pre-
sién de agua (UPL), con sus valores representativos sin mayorar, es decir con sus valores caracteristicos.
No obstante lo anterior, los empujes adicionales debidos a las sobrecargas tendran la consideracién de
acciones variables. Para la verificacion de modos de fallo estructurales (STR), los empujes del terreno
podran tener otra consideracion.

3.7.11.1.2 VERIFICACION DE LA SEGURIDAD FRENTE AL VUELCO EN LOS MUROS DE GRAVEDAD

La accién predominante en los muros de gravedad es el empuje de las tierras y contra esa accién ha de pro-
yectarse el muro de manera que satisfaga todos los requisitos de seguridad frente a los modos de fallo que se
indican en el apartado 3.7.11.1, asi como frente a otros posibles que el ingeniero pueda imaginar.

El procedimiento de anilisis adecuado dependera del modo de fallo que se analice. En esta ROM se dan cri-
terios para analizar fallos debidos a falta de estabilidad global (apartado 3.8), fallos por deslizamiento, vuelco o
hundimiento cuando la cimentacién del muro es superficial (apartado 3.5) y fallos debidos a hundimiento o rotu-
ra horizontal cuando la cimentacién es pilotada (apartado 3.6).

A lo largo de la ROM se indican, ademas, criterios para analizar otros modos de fallo tales como socavacio-
nes, erosiones, sifonamientos, etc.

En este apartado se quieren afadir algunos detalles al procedimiento de anilisis especifico del vuelco plasti-
co de muros de gravedad cimentados superficialmente. Este modo de fallo también esta considerado, aunque de

una forma mas genérica, al hablar de cimentaciones superficiales en el apartado 3.5.6.

En la Fig. 3.7.34 se representan esquematicamente las fuerzas involucradas en el equilibrio del muro y se indi-
ca una manera recomendable de clasificarlas como estabilizadoras o volcadoras.
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Para que se produzca el vuelco plastico es preciso que las fuerzas volcadoras crezcan mientras que las fuer-
zas estabilizadoras permanecen constantes. Se ha convenido en definir como coeficiente de seguridad al vuelco
plastico el nimero F por el que han de multiplicarse todas las fuerzas volcadoras, conservando su linea de accion,
para que se alcancen la condicién de rotura en el terreno de apoyo.

En el estado limite de vuelco el muro se apoyaria sobre una franja estrecha, centrada en O,y se produciria
la plastificacion del terreno en la zona préxima al pie del muro. La presion de plastificacion se denomina aqui p,,.

En ese instante de rotura, con el efecto de las fuerzas volcadoras multiplicado por F, el equilibrio de momen-
tos respecto al punto O conduce a la ecuacion:

F- Mvolcador = Mestabilizador (momentos respecto a O)

Comprobacion de seguridad frente al vuelco

AN

e /, /, .
S Eav ,// <
7 e A8 1 R=resuttante de fos acd
ah,’ = resultante de las acciones
4 —~—~——
R, W < efectivas sobre el cimiento
/ N¢E ~ (las acciones horizontales
TR AN / o
/ ’ <
; 5 mayoradas por
£l OV |sw Z, - yoradas por F)
TF----T07_ 7 1A7 Au
AT A {fau
Gv_pp

COEFICIENTE DE SEGURIDAD ALVUELCO:

F= % (Momentos respecto a 0)
(volcador)

Fuerzas estabilizadoras (segtin croquis):

W' = pesos efectivos y posibles cargas verticales en el muro
- S, = subpresién diferencial (Momento estabilizador negativo)
E,, = componente vertical del empuje activo

Fuerzas volcadoras (segtin croquis):

E..= componente horizontal del empuje activo
AE,= empuije diferencial del agua
T = tiros y otras fuerzas externas horizontales

La ubicacion del punto O, sin embargo, depende de F;y en consecuencia no se puede calcular F mas que median-
te un proceso iterativo en el que se deberd tomar como variable para hacerla crecer de manera paulatina.

El procedimiento de cilculo puede desarrollarse mediante los siguientes pasos:

a. Ordenacion y clasificacion de los valores de las acciones, obteniendo los datos que se indican en la Fig.
3.7.34 para cada componente de las acciones.
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Tomar momentos de estas acciones respecto al punto E del borde externo del drea de apoyo para defi-
nir los valores de los momentos estabilizador M, y volcador M,. Adviértase que si el terreno fuese infi-
nitamente resistente el cociente de esos dos momentos seria precisamente el coeficiente de seguridad
buscado. El coeficiente de seguridad al vuelco plastico sera siempre inferior a ese cociente:

M
F<—L
M,
M, = momento estabilizador respecto al punto E.
M, = momento volcador respecto al punto E.

Supdngase, para iniciar el proceso iterativo, un valor razonable de F

Calculese el punto de paso de la resultante que corresponde a ese valor de F. Ese punto de paso puede
definirse mediante la distancia d, al borde de la cimentacién, que queda definida por la ecuacion:

M, - FM
dO: : VI 2

siendoV’ la componente vertical de la resultante de las acciones. Para el caso de la Fig. 3.7.34, se tiene:
 J— 'y
V=W +E,-S,
Calculese la inclinacion de las acciones correspondientes al valor de F supuesto. Para el caso de la Fig.
3.7.34 se tendria:

tgdo = FrEen OB * T
rot Wl +Eav _SW

Calculese la componente vertical de la presién de rotura del terreno que corresponde al ancho de cimen-
tacion B" = 2 d, y el valor de 8., obtenido en el epigrafe precedente. Ese valor se denominard p,,.

En el apartado 3.5.6.2 se indican procedimientos de calculo que relacionan la presion vertical que pro-
duce el hundimiento o plastificacién del terreno (p,) con el ancho efectivo de cimentacién (B"=2d,)y
con la inclinacion de la accién que causa la plastificacion del terreno (dngulo &)

El procedimiento de cilculo de la presion de hundimiento (p,) debe ser el adecuado, dependiendo de la
naturaleza del terreno y la importancia de la obra. Ver 3.54.1.

Calctlese la componente vertical de la presién que transmite el muro al terreno para el coeficiente de segu-
ridad que se ha supuesto. Esa presion es:

-V
P~ 24,

Compiérese p y p, y procédase como se indica:

Si p > p,, hacer otra iteracion con un valor menor de F.
Si p < p,, aumentar el valor de F y repetir el proceso.

El reinicio del proceso con el nuevo valor de F debe comenzarse en el punto d) de la relacién de los
pasos de cdlculo.

El calculo debe darse por bueno cuando el valor de F queda suficientemente acotado. Con error maxi-
mo del orden del 1%, a modo de ejemplo.
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Conviene que el coeficiente de seguridad al vuelco plastico definido de esta manera sea superior a los indi-
cados en 3.5.6 para obras con ISA bajo (5 a 19).

Para obras con ISA no significativo o alto, o para otras probabilidades de fallo admisibles, los valores mini-
mos de F establecidos en la Tabla 3.5.8 pueden adecuarse segln se indica en los apartados 3.3.8.2 y 3.3.10. Asi-
mismo podran adecuarse para situaciones transitorias (incluyendo situaciones geotécnicas de corto plazo) de
acuerdo con lo previsto en 3.3.8.1.

3.7.11.1.3 VERIFICACION DE LA SEGURIDAD FRENTE A LA ROTURA DEL TERRENO EN MUROS PANTALLA

Los muros pantalla pueden provocar el estado activo (rotura del terreno) en el trasdds y simultaneamente
el estado pasivo en su zona de empotramiento cuando experimentan las grandes deformaciones asociadas a los
Estados Limite Ultimos de rotura.

Los modos de rotura de los muros pantalla son muy variados e involucran, en la mayoria de los casos, la
rotura estructural de la propia pantalla o de sus anclajes. En otra parte del Programa ROM que se dedique al
estudio especifico de estas estructuras, se dardn recomendaciones sobre los procedimientos de analisis apli-
cables a estos casos. En el apartado 4.3 se hacen algunas consideraciones adicionales al hablar de muelles de
pantallas.

En este apartado se quieren mencionar tUnicamente los modos de fallo controlados exclusivamente por la
resistencia del terreno.

El equilibrio global de la obra, rompiendo por el terreno de su entorno, debe analizarse tanteando posibles
lineas de rotura y analizando su estabilidad segtn se indica en el apartado 3.8.

El sifonamiento del pie de la pantalla, debido a posibles filtraciones ascendentes por el lado del intradds, esta
considerado en el apartado 3.4.6.

El problema de las erosiones internas esta también considerado en los apartados 3.4.8,4.3 y 4.4.

El equilibrio vertical de la pantalla se puede estudiar siguiendo la filosofia que se indica en el apartado 4.4.5.

Otros posibles Estados Limite Ultimos que el ingeniero pueda imaginar deberan ser analizados siguiendo los
criterios generales que se indican a lo largo de estas Recomendaciones.

Profundidad de empotramiento minima

Existe un Estado Limite Ultimo general y sencillo que es comun a todas las pantallas ancladas y que convie-
ne analizar siempre, independientemente de otros andlisis complementarios que puedan realizarse con otros
fines. Ese Estado Limite Ultimo es el que se trata de representar en la Fig. 3.7.35.

En ese Estado Limite Ultimo se supone que la pantalla se ha desplazado suficientemente, de manera
que en su trasdoés existe un estado de empuje activo y en el empotramiento existe un estado de empu-
je pasivo.

Las causas que motivarian el que se alcance esa situacién limite pueden ser muy variadas. Puede ser que el
terreno tenga menor resistencia que la esperada, puede ser que las sobrecargas sean mayores que las esperadas,
etc. En lo que sigue se podra tener en mente que la causa que provoca el estado limite es un defecto en la lon-

gitud de empotramiento.

Supuesta la movilizacién de los empujes extremos, sera posible calcular los diagramas de empujes unitarios
en ambas caras de la pantalla siguiendo las recomendaciones de los apartados precedentes.
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Analisis simplificado de una pantalla anclada

A A A Y

T

|

e —

| TRAMO |

.

—
EMPUJES SOBRE LA PANTALLA EMPUJES RESULTANTES POR TRAMOS

PROFUNDIDAD DE EMPOTRAMIENTO MINIMA
YE,d =0
TRACCION EN EL ANCLAJE
T=XE,

Sera posible también calcular los empujes resultantes por tramos para obtener los valores E|, E,... que se
indican en la Fig. 3.7.35.

Tomando momentos respecto al punto de anclaje se puede ir afiadiendo nuevos términos, de arriba a abajo,
al sumatorio ) E; d;. En el momento en que ese sumatorio se anule por segunda vez (después de haber entrado
en la zona de empotramiento de la pantalla) se habra alcanzado una profundidad de empotramiento minima.

Si la pantalla estuviera empotrada una longitud menor no seria posible el equilibrio. Si tuviera un empotra-
miento mayor habria cierta seguridad de que el Estado Limite Ultimo que se estd planteando no puede ocurrir.

Una medida de la seguridad frente a este Estado Limite Ultimo puede ser la relacion entre las longitudes de
empotramiento real y la longitud de empotramiento necesaria. Esas longitudes pueden medirse o bien desde el
nivel del terreno en el lado de intradds o bien contabilizarlas a partir de un punto mas bajo (el punto donde los
empujes activos se igualan con los pasivos, por ejemplo).

Se considera aceptable en esta ROM que, en obras de ISA bajo, para la verificacién de la seguridad frente a
la rotura del terreno en muros pantalla, la longitud de empotramiento real sea I,3 veces mayor que la longitud
de empotramiento minima necesaria para la combinacién cuasi-permanente de acciones, 1,25 veces para las com-
binaciones fundamentales y 1,2 para las combinaciones accidentales o sismicas. Todas las longitudes deben medir-
se desde el nivel de tierras en el intradés. La consideracion de otros Estados Limite Ultimos puede conducir a
mayores profundidades de empotramiento.

Tension en el anclaje

El estudio de este Estado Limite Ultimo proporciona, ademas, cierta informacion util respecto a otros aspec-
tos del comportamiento de la pantalla. Tal como se indica en la Fig. 3.7.35, si la pantalla tuviera precisamente la
longitud de empotramiento minima, la tension en el anclaje seria precisamente igual a la suma algebraica de todos
los empujes. Un mayor empotramiento conduce, en general, a valores de T menores, de manera que el valor asi
determinado es una primera idea de la capacidad de anclaje necesaria para soportar la pantalla.
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Caso de varios niveles de anclaje

En aquellos casos en que las pantallas se anclan a distintos niveles (construcciones en tierra) se puede seguir
un procedimiento similar para estudiar el Estado Limite Ultimo antes descrito. Para ello es necesario suponer
que en el lado de intradds existen tierras que se van excavando y que los anclajes se van colocando a medida
que se excavan las tierras.

Supuesto el momento en que el primer anclaje esta ya colocado y se va a proceder a colocar el
segundo nivel, se puede plantear el estado limite antes mencionado y obtener la tensiéon en el anclaje
superior.

Esa tension sera, en adelante, considerada como una fuerza constante. Esta hipotesis permite calcular la fuer-
za en el segundo nivel de anclaje planteando el equilibrio limite justo antes de colocar el tercero.

El final del proceso conduce a una serie de fuerzas de anclaje y a una profundidad de empotramiento mini-
mas que pueden usarse en la verificacién de la seguridad de la pantalla como ya se ha indicado.

Pantallas en voladizo

El andlisis del Estado Limite Ultimo que se viene considerando puede hacerse de manera semejante. En estos
casos, al no haber anclajes, debe tomarse momentos respecto al punto més bajo de la pantalla. Esto equivale a
suponer que existe un anclaje virtual en el punto més bajo de la pantalla.

El célculo se realizard como en el caso anterior, bajando progresivamente ese punto mas bajo de la pantalla
hasta satisfacer la ecuacidn de equilibrio de momentos alrededor de él. En ese momento se ha alcanzado la pro-
fundidad de empotramiento minima necesaria para garantizar el equilibrio.

La suma de todos los empujes resultara, en ese caso, dirigida hacia el trasdds y significaria una com-
presion en el anclaje virtual supuesto en el pie de la pantalla. A esa reaccion se le suele denominar con-
traempuje.

Para movilizar el contraempuje es necesaria una cierta longitud adicional de empotramiento. Esa longitud se
puede estimar suponiendo que en la zona de contraempuje actlia una presién similar al empuje pasivo corres-
pondiente a la presion vertical de tierras del trasdés. Esto es:

>
|

longitud adicional de hinca para movilizar el contraempuje.
Ken = coeficiente de empuije pasivo en la zona de empotramiento.
presion vertical efectiva a la profundidad del contraempuije en el lado del trasdos.

Q
<
1

Las pantallas en voladizo en obras de ISA bajo deben empotrarse también en el terreno una profundi-
dad al menos de |,25 veces mayor que la minima necesaria para la combinacién cuasi-permanente de accio-
nes, 1,2 veces para las combinaciones fundamentales y |,15 veces para las combinaciones accidentales o sis-
micas, con el objeto de evitar este modo de fallo (incluyendo la longitud necesaria para movilizar el
contraempuje).

Otros motivos pueden requerir que el ingeniero decida mayores empotramientos. En general, se advierte
que las pantallas en voladizo pueden experimentar deformaciones muy elevadas, no sélo por la deformacién del
propio terreno sino también debidas a las de la propia estructura de la pantalla. Esas deformaciones suelen ser
limitativas o criticas en un determinado proyecto. Por ese motivo deben ser objeto de un cdlculo detallado vy,
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ademds, considerarse la posible heterogeneidad de los movimientos a la hora de aceptar como buenos los resul-
tados obtenidos.

3.7.11.1.4 VERIFICACION DE LA SEGURIDAD FRENTE AL LEVANTAMIENTO DEL FONDO DE ENTIBACIONES

Las excavaciones entibadas realizadas en suelos blandos pueden fallar por levantamiento en su fondo. La pre-
sién vertical sobre un plano horizontal al nivel del fondo es distinta a uno y otro lado de la excavacién y esa dife-
rencia de presion puede producir la plastificacién del terreno en el fondo de la excavacién y su levantamiento
seglin un mecanismo similar al que se indica en la Fig. 3.7.36.

Ese mecanismo, u otros similares, son tipicos en suelos blandos saturados poco permeables y en situaciones de
corto plazo, por ese motivo en la figura mencionada se representa la resistencia al corte mediante el parametro “s,”.

En suelos granulares o en suelos cohesivos a largo plazo, es decir, en aquellos casos en los que se puede con-
tar con un 4dngulo de rozamiento apreciable, este tipo de rotura no suele producirse y, por lo tanto, esta com-
probacién no es necesaria.

La férmula que se indica es aplicable a excavaciones en zanja de longitud indefinida. Si esa longitud es relativamen-
te corta, su efecto se puede tener en cuenta reduciendo la anchura real a otra equivalente dada por la expresion:

L
B(equivalente) =B Glm

y realizar después la comprobacién con esa anchura virtual méas pequefia que la real.

Para el caso de un terreno homogéneo Levantamiento del fondo en excavaciones entibadas
y con sobrecargas en superficie, el coefi-
B

ciente de seguridad contra este tipo de p ,T ,T
rotura se indica en Fig. 3.7.36. $ $ ¢ ¢ ¢ ¢ ¢ ¢ ¢

Los coeficientes de seguridad frente a
este modo de fallo deben ser superiores a
los minimos que se indican en la Tabla 3.4.2.
para obras de ISA bajo (5 a 19). Cuando la H
rotura por levantamiento de fondo pueda T w
implicar la posibilidad de pérdida de vidas
humanas, el ingeniero debera realizar excava- &
ciones entibadas con coeficientes de seguri- i i i V\L i i i
dad mayores de acuerdo con lo previsto en
los apartados 3.3.8.2 y 3.3.10 de esta ROM.

3.7.11.2 Estados Limite de
Servicio

3.7.11.2.1 MOVIMIENTO DE LOS MUROS
DE GRAVEDAD T=sy H Ovoary = (T+2) sy

L. el O, (existente) = % +p
En general los movimientos en las zonas

préximas a las estructuras de contencién COEFICIENTE DE SEGURIDAD

son importantes y, por lo tanto, la verifica-
cién de que su ocurrencia no perjudica a
estructuras proximas es, siempre, una verifi-

cacién indispensable.

F= O, (rotura)

o-v (existente)

s,= Resistencia al corte sin drenaje
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Los movimientos de las estructuras de contencién de tipo gravedad pueden estimarse suponiéndolos de tipo
rigido y controlados Unicamente por la deformacién del cimiento.

Los movimientos del cimiento, a estos efectos, pueden calcularse mediante los procedimientos indicados en
los apartados 3.5 y 3.6 para cimentaciones superficiales y profundas, respectivamente.

Las acciones a considerar en estos célculos serdn las que correspondan a las situaciones de servicio que el
ingeniero deba comprobar. Normalmente el empuje de tierras serd considerado como una de las acciones y
habrd sido evaluado en la condicién extrema de empuje activo. Esos célculos de empuje activo habran sido nece-
sarios para comprobar los distintos Estados Limite Ultimos descritos en los apartados precedentes.

El movimiento que resulta de estos célculos debe compararse con el movimiento necesario para que se
movilice el empuje activo. A estos efectos pueden utilizarse los valores orientativos de movimientos que se indi-
can en 3.7.2.

Si el movimiento calculado es mayor que el necesario para que se movilice el empuje activo, el calculo se
considerard correcto; la situacion resultante es compatible. De otro modo habria que suponer un valor del
empuje mayor que el valor correspondiente a la situacién extrema de empuje activo (empuje minimo).

Si el movimiento resulta menor que el necesario para movilizar el empuje activo, el ingeniero debe modifi-
car sus cdlculos para tener en cuenta que, en la situacién de servicio considerada, el empuje sobre la estructura
de contencién puede ser mayor que el empuje activo.

Se considera admisible, en esos casos, realizar el calculo de movimientos con unos empujes sobre la estruc-
tura de contencién calculados en la condicién teérica de empuje al reposo.

En cualquier caso, dada la imprecision de los métodos de célculo de deformaciones, la verificacion de las con-
diciones de servicio no se considerara satisfactoria mas que si los movimientos estimados son Unicamente una
fracciéon (del orden de 1/3) de los que conducen a la estructura fuera del limite correspondiente.

3.7.11.2.2 MOVIMIENTO DE LOS MUROS PANTALLA

Los muros pantalla contienen el empuje de tierras apoyandose en la parte enterrada, movilizando parcial-
mente el empuje pasivo y con la ayuda de anclajes u otros elementos de soporte.

El célculo de los movimientos, de los empujes del terreno y de las cargas en los elementos de soporte, en
condiciones préximas a las de servicio, es un problema complejo de interacciéon suelo-estructura que debe resol-
verse con procedimientos adecuados.

Todos los problemas de interaccién suelo-estructura pueden resolverse, al menos en primera aproximacion,
representando la estructura mediante elementos viga, debidamente conectados, y el terreno mediante muelles
que tengan una respuesta carga-deformacién similar a la esperada en el terreno.

Por otro lado, en estos problemas de interaccién tan marcada y de tipo no lineal, el proceso constructivo
tiene también cierta importancia. Los esfuerzos en las pantallas y en sus elementos de soporte no dependen, uni-
camente, de la geometria final de la obra, sino también del orden de los trabajos. Por ese motivo, el calculo de
empujes debe realizarse por pasos simulando las diversas fases constructivas.

El modelo estructural puede ser como el indicado en la Fig. 3.7.37.

Las fases elementales del proceso de célculo pueden consistir, entre otras, en:

[]  Excavacién en el lado de intrados.
[1 Relleno en el lado de trasdés.
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Esquema de calculo de pantallas mediante resortes equivalentes

K
T -
i _4— B Alﬁ v // KP
= H ——, . K,
—_— TS == - 10': ‘ s
H M S 80 SP
L g KR
—
PANTALLA REAL MODELO DE MUELLES RELACION ENTRE LA DEFORMACION
Y EL COEFICIENTE DE EMPUJE
KR="e"Ke 5o ne
Sp- 8,
[l Variacion del nivel fredtico.
[]  Colocacién o retirada de anclajes.
L] Tesado de anclajes.
[]  Colocacion o retirada de sobrecargas.

Cada una de esas operaciones elementales debe simularse adecuadamente en el célculo.
a. Excavacion y relleno

La excavacion del lado del intradés, por ejemplo, puede simularse mediante las siguientes operaciones
de cilculo:

L] Eliminacion de los muelles que representan la zona excavada. Conviene, en estos calculos, simular la
excavacién en pasos pequefios de manera que en cada paso no se elimine méds de un muelle.

[]  Calculo de las cargas descompensadas, que serdn para cada muelle del lado de intradés:

_Ad'

1
v

v

AF

donde:

ACQ’, = variacién de la tension efectiva vertical debida a la excavacion.
0’, = tension efectiva vertical previa.

carga descompensada a introducir en el calculo.

carga previa en el muelle.

m >
s
1

Para los muelles eliminados esta regla conduce, evidentemente, a:
AF =F

Introduciendo esas cargas como tiros en los nudos se puede obtener el estado de deformaciones,
empujes y esfuerzos al final de la etapa que se simula.

L) Actualizacion de las constantes de resorte.
El nuevo estado de tensiones verticales efectivas hace que las constantes de resorte cambien segiin

se indica en la figura que se comenta. En cada etapa de célculo se iran actualizando sus valores.
Las operaciones de relleno en el trasdés se podrian simular con pasos anélogos.

Capitulo IlI: Criterios Geotécnicos ¢ 333



b.

Recomendaciones Geotécnicas para Obras Maritimas y Portuarias

Variacién del nivel freatico

Los empujes del agua deben considerarse siempre como fuerzas externas adicionales. Normalmente el
célculo comenzara con presiones hidrostaticas equilibradas que suponen una fuerza neta nula sobre la
pantalla. El cambio del nivel freatico, en cualquiera de los lados de la pantalla, sera representado como
una serie de fuerzas horizontales externas en cada nudo situado bajo el nivel fredtico original. La suma
de todas esas fuerzas representara el empuje neto desequilibrado causado por el rebajamiento del nivel
fredtico.

El cambio del nivel fredtico hace que cambien las presiones efectivas verticales y que, por lo tanto, cam-
bien las constantes de resorte. Estas deben actualizarse como se ha indicado antes.

Anclajes

La colocacién de anclajes puede simularse, sencillamente, afiadiendo un muelle cuya constante de resor-
te debe coincidir con la que se estime para el anclaje.

El tesado de un anclaje puede simularse aplicando, en el nudo correspondiente, una fuerza igual que la
del anclaje. Conviene considerar esta operacion en varias etapas de célculo para facilitar la simulacién
del comportamiento no lineal.

La retirada de un anclaje se puede representar quitando el muelle que lo representa e introduciendo en
el nudo correspondiente la carga que tenia el anclaje aplicada en sentido opuesto. Conviene hacer esta
simulacién en varios intervalos pequefos.

Sobrecargas

El efecto de sobrecargas uniformes en superficie, q, puede simularse de la misma forma, suponiendo un
incremento de presion vertical:

Ad,=q
en el lado afectado por la sobrecarga.
El empuje sobre la pantalla quedara representado por una fuerza horizontal en cada nudo:
F=q- KAl

siendo K, el coeficiente de empuije al reposo correspondiente a las sobrecargas, calculado como se indi-
caen 3.7.8.

Conviene, ademds, para sobrecargas importantes, simular su efecto en distintas etapas. Para cada etapa de cal-
culo, ademas, las constantes de muelle deben ir actualizindose con las nuevas presiones verticales efectivas.

Proceso no lineal

Cuando, durante la simulacién del proceso constructivo, se alcanza en algin muelle la deformacién limi-
te, el muelle correspondiente debe simularse con KR = 0 para el siguiente estado de carga. Cuando la
deformacion vuelva a cambiar de signo (asi puede ocurrir en las fases de tesado de anclajes), se debe
restituir su rigidez; de esa forma se pueden simular la histéresis insinuada en la Fig. 3.7.37.

Constantes de resorte

El problema principal, en los modelos de este tipo, es la determinacion de los coeficientes de empu-
je y las deformaciones limite necesarias para alcanzarlos. Los primeros pueden obtenerse de las solu-
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ciones analiticas indicadas en este apartado 3.7.Las segundas suelen estimarse en funcién de la expe-
riencia.

A falta de otros datos, se puede estimar que:
85| - |8, =2 a 5% de H (diferencia de los valores absolutos de d, y 9,)
segun el terreno sea mas o menos denso.

Dada la imprecision que normalmente existira en la determinacién de los pardmetros de deformabili-
dad, se deben hacer estudios de sensibilidad frente a la variacién de deformabilidad.

Con este tipo de modelos se obtienen no sélo los movimientos de la pantalla, sino también las leyes de
esfuerzos. Estas leyes pueden servir de ayuda en el proyecto estructural.

El proyecto estructural de las pantallas y de sus anclajes requerira la consideraciéon de procedimientos
no contemplados en esta ROM dedicada, Ginicamente, a aspectos geotécnicos. Las ideas apuntadas pue-
den ayudar al ingeniero en esos otros andlisis.

3.8 ESTABILIDAD DE TALUDES
3.8.1 Introduccién

En esta parte de la ROM 0.5 se recogen los principios generales del analisis y algunos detalles de los tipos
de célculo mas usuales asociados al estudio de la estabilidad global del terreno.

La inestabilidad del terreno se manifiesta mediante grandes desplazamientos que implican la ruina total o par-
cial de la obra. Algunos tipos de inestabilidad ya han sido considerados en otras partes de esta ROM; entre ellos
cabe citar:

L] El hundimiento o el deslizamiento de las cimentaciones superficiales.
L] El hundimiento o la rotura del terreno debido a fuerzas horizontales en cimentaciones profundas.
LI El hundimiento o el deslizamiento de muros de contencién.

Existen, ademas, otros posibles mecanismos de rotura general del terreno a lo largo de superficies de forma
diversa, seglin sea la geometria de sus zonas mas débiles. Estos mecanismos de rotura y la metodologia recomen-
dable para su anilisis son los que se consideran a continuacién, bajo el nombre genérico de “estabilidad de talu-
des”, ya que, aparte de los tres casos mencionados (cimentaciones superficiales, cimentaciones profundas y
muros), las inestabilidades globales suelen ocurrir en aquellos casos en los que existe un desnivel importante en
el terreno, ya sea natural o artificialmente creado mediante excavacién (taludes en desmonte), mediante relleno
(taludes en terraplén) o mediante procedimientos mixtos.

Los taludes pueden ser, simplemente, obras de tierra o roca donde no existan elementos estructurales,
pero pueden consistir, también, en estructuras mixtas formadas por el propio terreno y elementos estruc-
turales anejos. Como ejemplo de estos ultimos pueden citarse las cimentaciones superficiales o profundas
en taludes o en zonas proximas a los taludes. Son considerados dentro de este caso también los elemen-
tos de contencién que usualmente se emplean para asegurar la estabilidad del conjunto, tales como muros
de contencién de gravedad o de pantalla flexible, en voladizo o ancladas, bulones para contencién de cufas
en roca, etc.

En todos estos casos en los que existe un desnivel del terreno, sea con o sin estructuras asociadas, sera pre-
ciso considerar los estados limite que se mencionan a continuacién y utilizar para su andlisis los principios gene-
rales que se indican para cada caso. Los métodos de cdlculo que se sugieren son de aplicacién a los casos con-
cretos que se mencionan al hacer la descripciéon de cada método.
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3.8.2 Modos de fallo mas usuales de los taludes asociados a Estados Limite Ultimos
3.8.2.1 Pérdida de la estabilidad global

La estabilidad global de una determinada obra se pierde cuando la tensién de corte necesaria para mante-
nerla es superior a la resistencia al corte del terreno y eso ocurre,ademds, en una superficie de rotura, que divi-
de a la obra en dos partes: la parte englobada entre la superficie externa y la superficie de rotura deslizaria sobre
el resto.

Ese deslizamiento puede ser brusco (movimiento de varios metros en pocos minutos) o lento o de fluencia.
Que ocurra de una u otra manera depende, principalmente, de las caracteristicas del terreno.

La pérdida de estabilidad global de las obras de tierra (taludes en rellenos o en desmontes) y, sobre todo, de
las obras mixtas de tierras y estructuras anejas o proximas es un accidente grave que implica la ruina completa
de la parte de la obra movida. El estudio de este Estado Limite Ultimo, y la demostracion explicita de que el nivel
de seguridad alcanzado cumple los requisitos minimos indicados en el apartado 3.8.6, es una tarea imprescindi-
ble del proyecto.

La Fig. 3.8.1 incluye algunos esquemas de modos de fallo asociados a la estabilidad de taludes que son con-
siderados en esta parte de la ROM.

3.8.2.2 Deformaciones

Las deformaciones del terreno en las zonas préximas a los desniveles o taludes pueden ser importan-
tes y pueden dar lugar al Estado Limite Ultimo de estructuras situadas en su proximidad, antes de alcanzar-
se el Estado Limite Ultimo de pérdida de estabilidad global, estando el talud aiin en buenas condiciones de
servicio.

El estudio de esas deformaciones o la ubicacién de las estructuras que sean sensibles a ellas, fuera de la zona

de influencia de los taludes, es un aspecto a considerar en el proyecto. Para analizar este problema de deforma-
ciones deben seguirse los criterios basicos expuestos en el apartado 3.8.7.

3.8.2.3 Erosiones
El movimiento del agua puede provocar la ruina de los taludes y de las estructuras que dependen de ellos,
bien mediante erosién externa degradando su geometria, bien mediante erosion interna arrastrando materiales

y provocando asientos o hundimientos locales.

Ambos procesos pueden ser considerados como causantes de un Estado Limite Ultimo de colapso progre-
sivo, ya que pueden provocar la pérdida de equilibrio del propio talud o de estructuras préximas.

Los procesos de erosién deben analizarse segln los principios generales expuestos en el apartado 3.4 de
esta ROM y, en caso de ser necesario, se deberan tomar las medidas preventivas adecuadas.
3.8.3 Modos de fallo mas usuales de los taludes asociados a Estados Limite de Servicio

Tanto los movimientos como las erosiones, cuando son de amplitud moderada, pueden ser compatibles con
los requisitos de servicio de la obra.

Los limites de movimientos admisibles habran de fijarse en las bases del proyecto de cada caso particular. En

el apartado 3.8.7 se indican los principios generales del calculo de deformaciones que pueden aplicarse para esti-
mar los movimientos en torno a los taludes, a los efectos de estas comprobaciones.
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Esquema de algunos modos de fallo por pérdida de Ia estabilidad global

ROM 0.5-05

I.- ESTRUCTURAS PROXIMAS A
UNTALUD CON CIMENTACION
SUPERFICIAL

2.- ESTRUCTURAS DE CONTENCION
TIPO GRAVEDAD

3.- ESTRUCTURAS DE CONTENCION

PANTALLA
ANCLADA ™

N
N
N

‘ ANCLADAS

DESLIZAMIENTO

g

_ ) \ LINEA DE ROTURA
4.- ESTRUCTURAS SOBRE TALUD
CON CIMENTACION PROFUNDA

% DESLIZAMIENTO

& LINEA DE ROTURA
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Los limites admisibles en cuanto a deterioros causados por las erosiones, que habran de establecerse en los
criterios de proyecto, deben garantizarse mediante medidas preventivas que, en general, no son susceptibles de
andlisis cuantitativo.

3.8.4 El calculo de la estabilidad global en suelos
3.8.4.1 Tipos de deslizamiento

La observacion de las formas de las superficies de rotura, en aquellos casos en los que se ha alcanzado el esta-
do limite de la pérdida de estabilidad global en suelos, ha guiado el desarrollo de las distintas técnicas de andlisis

cuantitativo.

Los tipos de superficie de deslizamiento mas frecuente pueden asimilarse, a efectos de cdlculo, a uno de los
tres tipos siguientes (ver Fig. 3.8.2):

a. Deslizamientos segun lineas de rotura planas paralelas a la superficie exterior del terreno

Este tipo de rotura es frecuente en las laderas naturales en las que el suelo que recubre a la roca o suelo firme
subyacente desliza seglin una superficie que, en buena parte de su desarrollo, es paralela al borde externo del
terreno natural. El deslizamiento se puede producir por obras de excavacién (deslizamiento de la zona superior
a la excavacion) o por obras que aumenten la carga (estructuras o rellenos), produciéndose entonces el desli-
zamiento de la carga afiadida y de la zona inferior de la ladera. La parte alta, como consecuencia, también puede
deslizar. El deslizamiento también puede producirse por causas naturales (periodos de lluvia, por ejemplo).

b. Deslizamientos circulares
Los deslizamientos circulares son tipicos de las formaciones en suelos homogéneos.
El deslizamiento como sdélido rigido de la zona superior sobre la inferior a lo largo de una linea circular

es el Unico movimiento cinematicamente posible, incluyendo, evidentemente, los deslizamientos planos
como caso limite.

Tipos de deslizamientos en suelos

£ ghgor
¥ LINEA DE ROTURA CIRCULOS E\\ )
DETALUD PO
SORREREE - _.<_clreuLos
e - PROFUNDOS
A- DESLIZAMIENTOS PLANOS O DE REPTACION B.- DESLIZAMIENTOS CIRCULARES
“~—___LINEA DE ROTURA

#"a——ZONA DEBIL

C.- DESLIZAMIENTOS NO CIRCULARES
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Segun las superficies de rotura sean mas o menos profundas, los deslizamientos circulares se pueden
producir mediante “circulos de talud” que interesan a éste parcialmente, mediante “circulos de pie” que
pasan por el pie del talud o mediante “circulos profundos” que intersectan a la obra mas alld del pie del
talud. Ver Fig. 3.8.2.

En suelos heterogéneos, ya sean taludes de excavacion o taludes de relleno, las lineas de rotura suelen
parecerse a estas de seccion circular, de manera que la hipétesis de rotura seglin este tipo de lineas es
adoptada en la mayoria de las situaciones. Esto no excluye el tanteo de otros tipos de linea de rotura en
aquellos casos en los que la disposicién del terreno indique otras posibles formas, no circulares, que
pudieran ser mds criticas.

Deslizamientos no circulares
En algunas ocasiones la configuracién del terreno, particularmente la disposicion de algunas zonas mas

débiles, hace que sea necesario considerar superficies de rotura cuya seccién plana no pueda aproximar-
se a una circunferencia.

3.8.4.2 Caracterizacién de las situaciones de proyecto

Para analizar un problema de estabilidad global es necesario conocer su configuracion geométrica, las accio-
nes externas que pudieran afectar y las caracteristicas resistentes del terreno.

a.

Definicion de los parametros geométricos

Salvo casos excepcionales, la geometria del problema se definira mediante una seccién plana represen-
tativa. Si existen dudas acerca de la seccion plana que puede ser mas critica, se estudiaran diversas sec-
ciones para elegir, de entre ellas, la que resulte mas critica y exigir, en esa seccion, los coeficientes de
seguridad minimos que se indican en el apartado 3.8.6.

Los elementos que definen la geometria son, entre otros, la distribucion de suelos de distinta naturale-
za y resistencia, asi como la adecuada representacién de la estructura, si ésta estuviera implicada en el
andlisis de estabilidad global.

Los contactos entre distintos terrenos se establecerdn con prudencia. Los estratos mas débiles deben
representarse con los mayores espesores que razonablemente puedan tener. En ese sentido, el posible
efecto beneficioso de la penetracion de escolleras vertidas sobre suelos blandos no debe considerarse,
salvo que sea un aspecto controlado vy justificado por el ingeniero.

Un elemento clave de la configuracion geométrica del subsuelo lo constituye la descripcién del estado
del agua. Esto es, su nivel fredtico en caso de una situacion hidrostética, o la configuracion de la red de
filtracion en caso de que el agua esté en movimiento.

Es aconsejable hacer estudios de sensibilidad respecto a las condiciones geométricas en aquellos casos
en los que éstas no estan definidas con precisién suficiente.

Definicion de las acciones

Las acciones principales en el estudio de problemas de estabilidad global son las gravitatorias. Estas accio-
nes serdn calculadas, en la parte correspondiente al terreno, como el producto de las dreas correspon-
dientes por los pesos especificos de cada una de ellas. Estos pesos especificos seran el valor medio de

los resultados obtenidos de la investigacidn geotécnica, de acuerdo con lo definido en el apartado 3.3.5.2.

Las cargas transmitidas por las estructuras y las sobrecargas que puedan afectar seran definidas como el
producto de sus valores nominales o caracteristicos por los factores de compatibilidad, ), correspondien-
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tes a la combinacién de acciones considerada y por los coeficientes de mayoracion que les correspondan
en funcién del tipo de accién y del modo de fallo analizado. Ver apartados 3.3.5.3,3.3.5.4 y 3.3.6.

El estudio de la estabilidad global debe realizarse para la combinacién cuasi-permanente de acciones, asf
como para todas las combinaciones fundamentales, accidentales y sismicas que sean relevantes.

Definicion de las propiedades del terreno

Las operaciones de construccion en el entorno del talud o la actuacién de las cargas modifican el estado
tensional del terreno y éste ha de deformarse para adaptarse a las nuevas condiciones. Esa adaptacion requie-
re un cierto tiempo que sera tanto mas largo cuanto mas deformable y mas impermeable sea el terreno. La
resistencia del terreno cambia durante ese proceso de adaptacion y esto introduce un elemento de indefi-
nicién a la hora de decidir sobre las caracteristicas resistentes a considerar en el andlisis de estabilidad.

Ante esa situacion, el ingeniero debe considerar dos hipdtesis extremas, denominadas “sin drenaje” y
“con drenaje”. La situacién real estard mas o menos préoxima a uno de esos extremos, segun las circuns-
tancias del caso. Ver 2.2.7.

Anadlisis sin drenaje

Esta hipotesis extrema se corresponde con la situacién teérica en la cual no se produce una acomoda-
cién de la resistencia del terreno a un nuevo estado tensional, manteniendo éste las mismas caracteris-
ticas resistentes que tenia inicialmente. Las operaciones de construccion (rellenos, excavaciones, cons-
truccion de estructuras, aplicacion de cargas, etc.) asi como la aplicacién de las cargas se supone que se
realizan en un plazo tal que el terreno no tiene tiempo de acomodarse a la nueva situacion.

La situacién sin drenaje puede ser préoxima a la realidad en aquellos terrenos que estén saturados y que
tengan un coeficiente de consolidacion bajo (o una permeabilidad reducida).

En los apartados 2.2.7,3.4.11 y 3.10 se dan criterios sobre los tipos de terreno y situaciones de proyec-
to en los que se recomienda suponer esta condicién sin drenaje.

La resistencia del terreno en situaciones sin drenaje se puede representar con los siguientes pardmetros
de cohesién y rozamiento:

donde:
s, = resistencia al corte sin drenaje.

En la Parte 2 de esta ROM se indican los procedimientos (ensayos de campo y laboratorio) que el inge-
niero puede utilizar para determinar valores adecuados de la resistencia al corte sin drenaje.

A la hora de fijar los valores de las acciones y las resistencias que deben figurar en los célculos de estabili-
dad, deben considerarse las recomendaciones del apartado 3.3.

Anadlisis con drenaje

El célculo de estabilidad en la situacion con drenaje se corresponde con la hipétesis, también extrema,
de una acomodacién completa de la resistencia del terreno al estado tensional del subsuelo. Los exce-
sos de presion intersticial transitorios, generados por las operaciones de construccién o las cargas apli-
cadas, habrian desaparecido.
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Este tipo de célculo serd siempre imprescindible, independientemente de la naturaleza del subsuelo.

Los parametros resistentes del terreno, para estos calculos, seran obtenidos con las técnicas de ensayo
indicadas en la Parte 2 de esta ROM.

La resistencia al corte en situaciones con drenaje estara, en general, representada por dos pardmetros:

cohesién.
angulo de rozamiento.

[

¢

Estos pardmetros pueden ser distintos en cada uno de los distintos niveles del terreno.

En aquellos casos en que este aspecto pueda tener especial significacion, los parametros resistentes pue-
den ser considerados como variables dependientes del estado de tensiones del terreno (leyes de rotu-
ra no lineales simuladas con dngulos de rozamiento decrecientes con la presion).

En el apartado 2.2.8.1 se dan algunas explicaciones complementarias sobre estos parametros.

A la hora de fijar los valores mas adecuados de los mismos, a efectos de realizar las comprobaciones de
seguridad, deben tenerse en cuenta las recomendaciones indicadas en el apartado 3.3.

Estos parametros, en cualquier caso, se obtendrdn de ensayos de laboratorio realizados con muestras
completamente saturadas. Si se obtienen por via indirecta, deben corresponder a esa condicion de satu-
raciéon completa.

En los taludes emergidos, seria posible suponer que, a largo plazo, el suelo no llega a saturarse y enton-
ces contar con una resistencia mayor (c,, y @, que se definen en 2.2.8.2). Esta hipétesis no es recomen-
dable ya que, en la mayoria de las obras maritimas y portuarias, esa saturacién puede ocurrir en algin
momento de la vida util de la obra.

Colaboracion de los elementos estructurales

Las superficies de rotura se desarrollaran, en su mayor parte, a través del terreno pero pueden afectar,
en algunos casos, a elementos de la propia estructura.

En aquellos casos en los que la superficie de rotura potencial que se analiza implique la rotura por corte
de alglin elemento estructural, la resistencia de éste puede ser considerada como una accién externa
que seria definida como el valor menor de los dos siguientes:

I. La fuerza que es capaz de soportar el elemento estructural dividida por la separacién entre
ese elemento estructural y los homoélogos préximos en la direccién perpendicular al plano de
estudio.

2. La resistencia que opone el elemento estructural al flujo plastico del terreno en su entorno. Esta
resistencia se dividira también por el espaciamiento indicado en el parrafo anterior.

Cuando el elemento estructural en cuestion no se repite con espaciamientos regulares puede tomarse
como espaciamiento de calculo la altura del talud, que, a estos efectos, se define como el desnivel entre

los dos puntos de corte de la linea de rotura con la superficie exterior del terreno.

A la hora de evaluar la colaboracién de los posibles elementos estructurales en la estabilidad global de
la obra el ingeniero sera prudente y estimara esas resistencias con criterios claramente conservadores.

En ese sentido es razonable suponer que el grado de seguridad de los elementos estructurales sea, al
menos, igual y, preferiblemente, mucho mayor que el grado de seguridad del talud.
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3.8.4.3 Principios generales del calculo

a.

Definicion de la seguridad

Se define como coeficiente de seguridad al deslizamiento de un talud el nimero F por el que habria que
dividir los valores de los parametros resistentes para que se alcance la condicion de rotura.

Los valores estrictamente necesarios que deben tener los parametros resistentes para mantener el equi-
librio seran una fraccion de los valores reales. Cuando se utiliza el criterio de resistencia de Mohr-Cou-
lomb, resulta, para cada uno de los posibles terrenos involucrados en la estabilidad:

d <c/F

necesario =

F- g Phecesario = g @
Consideracion del efecto del agua

El efecto de la presencia del agua en los taludes puede ser representado en los célculos de varias for-
mas. No todas conducen siempre al mismo resultado y por eso conviene tener en cuenta las recomen-
daciones que siguen.

El estudio del efecto del agua exige, en cualquier caso, un andlisis previo de la distribucion de las presio-
nes intersticiales en el terreno a través de la red de filtracién o de otros métodos de andlisis de los flu-
jos del agua en el medio poroso (Ver apartados 3.4 y 3.10).Si no existen gradientes de potencial de agua,
el régimen de presiones sera hidrostatico y bastara con definir la posicion del nivel freatico.

Salvo en algunos casos extremos (taludes completamente sumergidos y algunos casos de calculo con @
= 0), la presencia del agua hace que el problema de célculo sea de talud heterogéneo. Los abacos de Tay-
lor, que mas adelante se indican para terrenos homogéneos, no serian aplicables.

Taludes en régimen hidrostatico

Cuando el talud esta en régimen hidrostatico existen dos alternativas de célculo. Pueden calcularse pesos
totales y después considerarse las subpresiones (alternativa n° ). Pueden calcularse pesos efectivos, uti-
lizando los pesos especificos sumergidos por debajo del nivel del agua, y no considerar la subpresién
(alternativa n® 2).

En la alternativa n° |, ademas, si existe agua libre, ésta debe contemplarse como un material mas, con
peso Y sin resistencia al corte.

Ambas alternativas son, en principio, licitas y conducen al mismo resultado siempre que el empuje entre
rebanadas se suponga horizontal. El lugar por donde discurra la linea de rotura dentro del agua libre no
repercute en los resultados. Con otras hipotesis de célculo el resultado puede ser diferente.

En cualquier caso, por su sencillez, es recomendable utilizar la alternativa n® 2 como procedimiento gene-
ral. Si se utiliza la alternativa n° | es recomendable suponer que el empuje entre rebanadas es horizon-
tal o al menos limitar su inclinacién severamente.

Taludes con filtracién

Cuando existen gradientes de agua se puede calcular con los pesos totales y considerar las presiones
externas Y las subpresiones internas del agua (seria equivalente a la alternativa n° | descrita en el apar-
tado anterior). El agua libre que pudiera existir debe ser considerada como un material mas, con peso
pero sin resistencia al corte.
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Si existe agua libre (taludes total o parcialmente sumergidos pero con gradientes de agua) se puede cal-
cular con otro procedimiento. El nivel de agua libre, que puede quedar poco definido, puede ser cual-
quiera y, ademas, no tiene por qué ser horizontal. En general debe elegirse, como nivel de agua libre, la
superficie libre de la red de filtracién correspondiente a la situacién de proyecto que se analiza. Se cal-
cularian los pesos efectivos. Esto es, utilizando los pesos especificos sumergidos por debajo del nivel del
agua libre y los aparentes por encima de él. Se contabilizaria la subpresién y la presion que pudiera exis-
tir por encima del nivel del agua libre. Por debajo de ese nivel se contabilizarfa como presiones exter-
nas y como subpresion, Unicamente, la diferencia entre la presion de agua existente y la presién hidros-
tatica correspondiente al nivel de agua libre. Para realizar los cdlculos, o bien se utilizan directamente las
diferencias de presién que se acaban de mencionar o bien, si resultara mas cémodo, se sustituirian esas
diferencias de presion, por las fuerzas de arrastre correspondientes. Ver apartado 3.4.5. Esta forma, que
a veces se denomina célculo en presiones efectivas, ya sea con diferencias de presion o con fuerzas de
arrastre equivalentes, seria equivalente a la alternativa n° 2, indicada antes.

La alternativa n° 2 es siempre recomendable. Los comentarios sobre la utilizacion de la alternativa n° |
serian los mismos que se indican en el caso considerado anteriormente.

Cuando se realizan cilculos con @ = 0 no es necesario conocer la red de filtracion cuando el nivel de
agua libre es horizontal. Los excesos de presion intersticial no influyen en el resultado.
Taludes de diques de abrigo

En estos casos la accién del agua es compleja, no pudiendo despreciarse las fuerzas de inercia. Para estas
circunstancias ver apartado 4.7 y ROM I.1.

c. Hipétesis simplificativas

El célculo del coeficiente de seguridad requiere, en general, conocer el estado tensional del terreno. Ese
conocimiento es dificil de conseguir y por eso es preciso hacer algunas hipétesis simplificativas.

Cada método de célculo hace alguna simplificacién a ese respecto. El ingeniero debe conocerlas, parti-
cularmente cuando utiliza programas de ordenador como herramienta de trabajo. No todas las hipote-
sis simplificativas usuales son aceptables.

A continuacion se describen algunos métodos de calculo cuya utilizacién se recomienda para las distintas
situaciones que pueden plantearse en el anilisis de la estabilidad de distintas situaciones de proyecto. En el
apartado 3.3.9, se hacen algunos comentarios sobre la aplicacion de modelos numéricos mas complejos.

3.8.4.4 Deslizamiento plano indefinido

Se denomina con este nombre al deslizamiento de suelos sobre rocas u otros suelos mas firmes a lo largo
de superficies aproximadamente paralelas a la superficie exterior del terreno.

Cuando la linea de rotura es suficientemente alargada se pueden despreciar las condiciones de los bordes
superior e inferior y verificar la seguridad tal como se indica en la Fig. 3.8.3.

Los datos necesarios para el calculo son el peso especifico aparente medio del suelo y las caracteristicas
resistentes del terreno en la zona préxima a la linea de rotura, que suele ser el contacto del terreno débil con
el terreno mas firme.

El método es de aplicacion al estudio de la estabilidad de laderas naturales y puede utilizarse, también, para

analizar taludes artificiales en los que un manto de suelo menos resistente cubre a una formacién (artificial o
natural) de mayor resistencia.
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Comprobacion de seguridad frente al deslizamiento plano indefinido

/.
SUELOQ: Peso especifico aparente, Yoy

DESLIZAMIENTO

Hipotesis: Tension en la linea de rotura
Sn = Yap H COS B

T=Yap Hcos Bsenp

p

CONTACTO SUELO-ROCA Presion intersticial: u 1
LINEA DE ROTURA Resistencia al corte: ¢, F e*lon—u)tg g} =<

Condicion de seguridad

En general el método sera de aplicacion siempre que la superficie de deslizamiento sea de gran longitud
comparada con su profundidad.

3.8.4.5 Estudio de deslizamientos circulares

La forma de rotura circular, aparte de que es préxima a las formas realmente observadas en la practica, tiene
la ventaja adicional de simplificar bastante los calculos respecto a otras posibles formas de rotura.

Dentro de los métodos de célculo basados en la hipétesis de rotura circular, cabe recomendar los que se
citan a continuacion.

3.8.4.5.1 METODO DEL CiRCULO DE ROZAMIENTO

Cuando el terreno es homogéneo o poco heterogéneo, de manera que la resistencia al corte pueda repre-
sentarse con precision suficiente mediante unos valores medios de los parametros resistentes, se puede aplicar
el método del circulo de rozamiento.

Seglin este método es preciso tantear varias lineas de rotura y comprobar que, para cada una de ellas, se
cumple el criterio de seguridad correspondiente.

Para cada linea de rotura se deben realizar varios célculos al objeto de obtener parejas de valores c, @ que
conducen a una situacion de equilibrio estricto. Con esas parejas de valores se dibujara después el diagrama de
estabilidad (parte derecha de Fig. 3.8.4). Ese diagrama es el lugar geométrico de los valores de c y tg ¢ que dari-
an al talud un coeficiente de seguridad igual a la unidad.

Cada uno de los calculos o tanteos se realizara suponiendo un valor arbitrario de la cohesion, c; para obte-
ner el valor de @ correspondiente.

El célculo correspondiente a una determinada linea de rotura, y a una determinada cohesioén, se realiza
mediante el proceso que se indica en la Fig. 3.8.4. Para cada linea de rotura ha de calcularse primero la resultan-
te de las acciones, Ry, debidas al peso propio y posibles cargas externas y, después, la resultante de las resisten-
cias debidas a la cohesién que se haya supuesto.

La distancia “d” del centro del circulo a la linea de accién de fuerza, que resulta al componer la resultante

de las acciones y la resistencia debida a la cohesién, permite calcular el dngulo de rozamiento necesario para el
equilibrio estricto que corresponde a la cohesién considerada.
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Ese dngulo se calcula mediante la expresion siguiente:

@, = arcsen %E
ecesario

Esquema de calculo mediante el método del circulo de rozamiento

0
R=2Rcsen — —
d 2 OC=R 5 cen 8
y d 2
¢—arcsen(R)

_—RESISTENCIA DEL TERRENO
»
M
PARALELAA LA ‘
CUERDA ,AB

#

S _— PUNTOS DE CALCULO
»_ -~  LINEA DEACCION DE LA
', ®C  RESULTANTE DE LA COHESION

0 gd

RESULTANTE DE LAS ACCIONES COEFICIENTE DE SEGURIDAD F = 73%

= <R = RESULTANTE DE LA COHESION
Y DEL PESO =R, c

Repitiendo el proceso para una serie de valores de la cohesién, se pueden obtener una serie de valores de
los dngulos de rozamiento necesarios, para cada cohesién supuesta.

Con estas parejas de valores (c y tg ¢ de los sucesivos calculos) se puede construir la curva de resistencia
necesaria que se indica en la Fig. 3.8.4.

La comparacion entre la resistencia existente (punto M del diagrama de Fig. 3.8.4) y la resistencia necesaria,
segln se indica en esa figura, permite obtener el valor de F correspondiente a esa linea de rotura.

Una vez concluido el calculo del coeficiente de seguridad particular de una determinada linea de
rotura, se procedera al cilculo de la siguiente, y asi sucesivamente, hasta tantear suficiente numero de
circulos para asegurar que la ubicacién de la linea de rotura mas critica se conoce con la precisién
adecuada.

El método del circulo de rozamiento tiene una inconsistencia basica. Las tensiones en la linea de rotura,
una vez descontada la parte debida a la cohesién, estan desviadas un dangulo @ respecto a la normal y, por lo
tanto, pasan a una distancia d = R - sen @ del centro del circulo. Eso lleva a suponer que su resultante cum-
ple también esa condicién. Precisamente en este hecho se basa el calculo de @ antes indicado. Y tal hecho
no es cierto.

Debido a esa inconsistencia, el método del circulo de rozamiento puede conducir a errores, particularmen-
te cuando los dngulos centrales “0”, indicados en la Fig. 3.8.4, son grandes.

A pesar de ello, el método del circulo de rozamiento es el mas adecuado para el estudio de taludes

homogéneos sometidos a distintas cargas en su contorno e interior, aparte de la accién principal del peso
propio.
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3.8.4.5.2 ABAcos DE TAYLOR

Cuando sobre el talud homogéneo actiian exclusivamente las acciones gravitatorias, la comprobacién de la
seguridad por el método del circulo de rozamiento, tanteando un nimero de lineas de rotura suficientemente
amplio, ha sido resuelto y tabulado en los dbacos de Taylor.

En esta solucién, ademds, se tiene en cuenta la posible presencia de una capa rigida profunda que, si bien tiene
poca trascendencia en aquellos casos en que el angulo de rozamiento es apreciable (> 10°), resulta decisiva en
aquellos casos extremos del calculo en situaciones sin drenaje, en los que se supone @ = 0.

Para el caso particular de @ = 0, se puede aplicar el dbaco de la Fig. 3.8.5, del que puede obtenerse la cohe-
sidn necesaria para el equilibrio estricto en funcion de los datos geométricos del talud, que se indican en esa figu-
ra, y del peso especifico del suelo.

En el abaco se indica, ademas, el tipo de linea circular cuya estabilidad requiere una cohesién mas alta (linea
de rotura critica). Esa linea puede ser un circulo de pie, de talud o profundo. La forma genérica de estas tres tipo-
logias puede verse en la Fig. 3.8.2 y, también, en la propia Fig. 3.8.5.

Una vez conocida la tipologia de la rotura, la parte inferior de esta figura permite precisar la situacion de la
linea de rotura critica.

En el mismo dbaco se indica, con una linea de puntos, la cohesién necesaria para que un talud sea estable
segun circulos de pie, en aquellas situaciones en las que realmente la linea més critica resulta ser un circulo pro-
fundo. Esta informacion puede ser til en algunas situaciones.

En excavaciones en zanja, con taludes en cada uno de sus costados, no se pueden producir deslizamientos
profundos, particularmente si la zanja tiene un fondo estrecho. La propia geometria de la zanja condiciona la cine-
matica de la rotura. En esas ocasiones, o en otras semejantes, es conveniente conocer la cohesion necesaria para
mantener el equilibrio segin lineas que no sean tan profundas.

Para el caso general, cuando existe cohesion y rozamiento, la estabilidad puede analizarse mediante el abaco
de la Fig. 3.8.6.

Con este abaco se pueden obtener parejas de valores de los parametros resistentes (c y tg () que condu-
cen al equilibrio estricto. Con esas parejas de valores, se puede construir un diagrama similar al indicado en la
Fig. 3.8.4, que facilita la comparacion con los pardametros resistentes del terreno y permite, por lo tanto, calcular
el coeficiente de seguridad.

Este dbaco permite, también, conocer el tipo de circulo que condujo, en los cdlculos de Taylor, a la linea de
rotura mas desfavorable.

3.8.4.5.3 METODO DE LAS REBANADAS. LINEAS CIRCULARES

Cuando el terreno dista de ser homogéneo y, ademas, existen movimientos del agua en su interior, el
método de célculo mas adecuado es el método de las rebanadas, que se indica esquemdticamente en la
Fig. 3.8.7.

La evaluacién de la seguridad correspondiente a una determinada linea circular exige dividir la masa desli-
zante en varias rebanadas verticales, de manera que en su base pueda suponerse un terreno homogéneo y se
pueda, ademas, representar su fondo curvo por una linea recta. Es frecuente, para las precisiones que usualmen-
te se requieren, dividir la masa deslizante en un minimo de unas |10 rebanadas.

La consideracién del equilibrio vertical en cada rebanada y la del equilibrio global de momentos respecto al
centro del circulo conduce a la definicion del coeficiente de seguridad que se indica en la Fig. 3.8.7.
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Nota: En la zona rayada y en su prolongacion recta, para inclinaciones del talud mayores de 53°, la rotura se produce segin circulos de pie. Por encima de esa
zona la rotura obedece a circulos de talud y por debajo de ella a circulos profundos. La linea de puntos indica la estabilidad de circulos de pie en aquellos
casos en que la rotura profunda es més critica. Esta informacién puede ser (til para ciertos fines. Ver texto. La rotura segun circulos que cortan al pro-
pio talud (circulos de talud), cuando ocurre, lo hace segln circulos tangentes al fondo resistente.

Cuando se producen roturas mediante circulos profundos éstos tienen su centro situado en la vertical tra-
zada por el punto medio del talud y son tangentes al fondo resistente.

Capitulo I1I: Criterios Geotécnicos ¢ 347



I— ) ] A ]

Recomendaciones Geotécnicas para Obras Maritimas y Portuarias

Como puede verse, el coeficiente de seguridad no queda del todo definido, ya que las fuerzas AT no son
conocidas. Seglin la hipotesis que se realice para calcularlas, resultara uno u otro procedimiento diferente. De

Abaco de Taylor. Gaso general, ¢ =0
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Nota: Las lineas de trazo discontinuo que se indican para dngulos de rozamiento pequefios corresponden a roturas segun circulos profundos (trazo largo) o
circulos de talud (trazo corto).
Para @ > 10° se puede suponer que las lineas de rotura son, siempre, circulos de pie.
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entre las hipdtesis mas razonables, conviene destacar la correspondiente al método simplificado de Bishop en el
que se supone AT = 0.

Dado que la expresion de la condicién de seguridad no es explicita, el calculo debe realizarse mediante tan-
teos. El célculo iterativo suele ser rapidamente convergente pero ha de cuidarse el procedimiento cuando se rea-
liza con ordenador, pues en teoria existen tantas soluciones (valores de F) al problema como rebanadas se utili-
cen en la divisién de la masa deslizante. Los programas de ordenador comerciales suelen determinar, para cada
linea de rotura tanteada, el valor mayor de F que cumple la condicién de seguridad. Pueden presentarse proble-
mas de cdlculo cuando aparezcan rebanadas con valores negativos de 0. En estos casos el coeficiente F puede
converger a valores anormalmente altos.

Esquema del método de las rebanadas en deslizamientos circulares

o DATOS DE CALCULO

¢, & = Pardmetros resistentes en el fon-
do de cada rebanada.

R n = Nimero de rebanadas.
e R = Radio del circulo.
P, W = Peso de cada rebanada.
V = Resultante vertical de las acciones
~ ®\ en cada rebanada.
U = Presion intersticial en la base de
P _ | = cada rebanada.
3 = |~ a = Ancho de cada rebanada.
o = Pendiente media del fondo de ca-
= da rebanada.
- / AT = Desequilibrio de los esfuerzos tan-
5 genciales entre ambas caras ver-
ticales de cada rebanada.
a M, = Resultante del momento respecto
a O de las acciones adicionales
IZ al peso propio.
P
3 E COEFICIENTE DE SEGURIDAD:
E+AE n
2[(W +V-ua+AT)tg 0+ c-a]-m
T F=— —
T+AT EIIW'senOL +—R2|‘,Ma
E w | E
m= cos 0.( F+tgot-tg¢)

Este hecho puede ser particularmente acusado en aquellas lineas de rotura con contrapendiente fuerte en
el pie, cuando en esta zona el terreno es granular. En esos casos la hipétesis AT = 0 no es recomendable, ya que
puede conducir a resultados optimistas (del lado de la inseguridad). Es, por lo tanto, preciso suponer valores razo-
nables de AT o modificar, al menos localmente, la forma de la linea de rotura.
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En el apartado 4.7.4.5.1 se indica un procedimiento adecuado para resolver este inconveniente en el estu-
dio de la estabilidad de los diques de abrigo. Ese procedimiento puede ser Util en otros problemas similares.
3.8.4.6 Estudio de deslizamientos no circulares
3.8.4.6.1 METODO DE LAS REBANADAS. LINEAS NO CIRCULARES

En aquellos casos en los que la configuracion geométrica del terreno induzca a pensar en lineas de
rotura no asimilables facilmente a circunferencias, es preciso modificar las ecuaciones correspondientes ya
que, en esos casos, la ecuacion del equilibrio global de momentos toma otra forma, tal como se indica en
la Fig. 3.8.8.

La solucion del problema es similar a la descrita en 3.8.4.5.3. Igual que alli, es necesario hacer alguna hipdte-
sis sobre los valores de AT. Es necesario, igualmente, un proceso iterativo para resolver el problema y también

existen soluciones pardsitas.

Se recomienda, en estos casos, o bien suponer AT = 0 o bien intentar alguna hipdtesis razonable sobre esos
valores, pero entonces cumpliendo la ecuacién global del equilibrio de momentos.

Los métodos que suponen cierta inclinacién de los empujes entre rebanadas:

tgd =

m|—

sélo cumplen el equilibrio de momentos cuando (19):

ILRBen(é—a)dl:ZHm

siendo R la resultante de E y T, esto es:
R=vVE* +T?

El método conocido con el nombre de Spencer supone que d es un valor constante. Esta hipdtesis es en
general aceptable pero puede ser optimista en algunas circunstancias. Es posible que el dngulo & necesario para
satisfacer las condiciones de equilibrio sea excesivamente alto, particularmente si existen fuerzas horizontales
aplicadas a la masa deslizante en el sentido desfavorable (3 H-h > 0). Los valores altos de & pueden aumentar
mucho la resistencia atribuida al pie de la linea de rotura, especialmente cuando en esta zona existe un angulo
de rozamiento elevado. El método de Spencer puede ser peligroso cuando en el pie del talud @ es alto y O es
negativo.

El método de Morgenstern-Price supone que:
tg &= A - f(x)

siendo A una constante a determinar y f(x) una funcién a especificar por el usuario. La variable x es la abcisa
seglin un eje horizontal. El caso particular f(x) = | es el método de Spencer antes comentado.

Es claro que el método de Morgenstern-Price supone un avance hacia una mejor solucién. El valor de A que
cumple las ecuaciones de equilibrio es:

(18) Para que exista equilibrio de momentos es necesario que la integral del flujo del vector R a través de la linea de deslizamiento sea igual
al momento de las fuerzas horizontales aplicadas a la masa deslizante.
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Método de Ias rebanadas para superficies de rotura no circulares

N.F
W

ESCOLLERA; - RELLENO
Paeavuy =
ZONA BLANDA T
SUELO
%,/a i
EQUILIBRIO GLOBAL DE MOMENTOS: CONDICION DE SEGURIDAD:
E[(E+;*AE) tgoL - (T +;*AT)}-3 +XH-h=0 z[(W + AT -ua+V)tgd +c- a}- m

¥ (W +V +AT)tga+R,

| Y&

m = costal T+ g g6

DATOS:

R,= resultante de las fuerzas horizontales actuando sobre el talud
Para otros datos ver Fig. 3.8.7

ZHEm+[Emgamx
A= L

J’Lf(x)EEDix

Para evitar problemas de convergencia, algunos programas comerciales impiden que el usuario especifique
valores negativos de f(x) que podrian llegar a anular el denominador de la expresion precedente. Y, sin embar-
go, en algunos casos especiales (valores de O negativos en zonas con @ alto, por ejemplo) la soluciéon adecuada
exige que f(x) < 0.

Hay una alternativa elemental que suele seguirse y que consiste en no utilizar superficies de rotura con fuer-
tes valores negativos de O (limitacion de la pendiente de salida de las lineas de rotura en zonas con @ elevado).
Aunque esto palia el problema, alin queda sin resolver completamente.

Finalmente, ha de advertirse que las lineas de rotura que se tanteen deben ser suaves, sin cambios bruscos
de pendiente, cuidando su cinematica. Superficies poco realistas junto con ciertas hipdtesis acerca de los valores
de AT pueden conducir a coeficientes de seguridad extraordinariamente altos pero también a coeficientes de
seguridad muy bajos.

Dado que el método de las rebanadas no tiene solucién Unica, se recomienda utilizar alguna simpli-
ficacién razonable. Si el asunto es de importancia, al menos la linea de rotura pésima encontrada en los
calculos debe recalcularse (a mano o con un programa de célculo auxiliar) haciendo distintas hipotesis
verosimiles sobre la direccién de las fuerzas entre rebanadas y tratando de cumplir la ecuacién del equi-
librio global de momentos que, en estos problemas, y seglin indica la experiencia, es de maxima
importancia.

3.8.4.6.2 METODO DE LAS CUNAS

La division de la masa deslizante puede hacerse mediante lineas no verticales resultando asi cuiias en lugar
de rebanadas, tal como se indica en el esquema de la Fig. 3.8.9.
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En esos casos se puede suponer un cierto movimiento relativo entre las cufias y especificar algin dato sobre
las relaciones entre las componentes tangencial “T” y normal “E” en las lineas de division, tal como la indicada
en esa misma figura.

Este procedimiento de calculo es, en general, mas facil de resolver, ya que no requiere dividir el conjunto en
gran numero de cufias, resultando, por lo tanto, un nimero limitado de ecuaciones.

Esquema del método de las cuiias

ECUACIONES PARA "n" CUNAS INCOGNITAS PARA "n" CUNAS
EQUILIBRIO DE CADA CUNA  2n N,S = REACCIONES EN LAS BASES  2n
CONDICION DE ROTURA q 3n E;T = REACCIONES ENTRE CUNAS  2n-2 4n-1

F = COEFICIENTE DE SEGURIDAD |
HIPOTESIS ADICIONALES NECESARIAS  n-I

FT=Etgo+cL

El tanteo de posibles formas criticas de rotura debe extenderse no sélo a las localizaciones de la linea de
rotura sino también a la inclinacién de los planos de rotura entre cufias.

El método puede tener la ventaja, sobre los métodos de rebanadas, de reproducir mejor la cinematica del
movimiento en algunos casos concretos, ademas de ser mas facil de calcular. Sin embargo al no poderse plante-
ar, al menos de una manera realista, el equilibrio global de momentos, es de temer que su precision, en términos
generales, sea menor que el de los métodos de rebanadas. Por eso, su utilizacién debe ser mas restringida.

3.8.5 El calculo de la estabilidad global en rocas

Los problemas de inestabilidad en macizos rocosos en las proximidades de desniveles importantes (taludes)
tienen un caracter especial, ya que los macizos rocosos, en general, tienen un comportamiento en rotura muy
condicionado por la existencia de planos de debilidad natural en sus juntas de estratificacién (rocas sedimenta-

rias) y en las diaclasas que existen en todo tipo de rocas.

En rocas muy diaclasadas, esto es, con espaciamiento entre diaclasas pequefio, comparado con las dimensio-
nes de la obra, y afectadas por familias de fracturas de distintas orientaciones, asi como en las rocas muy altera-
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das, es suficientemente conservador utilizar, para el estudio de estabilidad global, los procedimientos indicados
en el apartado 3.8.4, suponiendo como resistencia al corte del terreno homogéneo equivalente el correspon-
diente a las litoclasas mas débiles del macizo rocoso.

En rocas sanas, sobre todo si estan poco diaclasadas, se deben utilizar procedimientos de analisis especificos
de la mecanica de rocas para evaluar la seguridad frente a la estabilidad global de las obras realizadas en su entor-
no. En los apartados que siguen se dan algunas ideas basicas relativas a esos procedimientos de andlisis.

3.8.5.1 Tipos de inestabilidad

En funcién de la orientacion relativa del plano de discontinuidad principal del macizo rocoso (estratificacion,
esquistosidad, etc.) y a efectos de definir los procedimientos de anélisis mas adecuados, se pueden distinguir los
tres casos tipicos que se ilustran en la Fig. 3.8.10.

Cuando la direccién del plano del talud es sensiblemente paralela a la estratificacién (o a la discontinuidad
principal) y ademas el buzamiento de ésta resulta inferior al del plano del talud y del mismo signo, de manera que
la estratificacién buza hacia afuera, el mecanismo de rotura mas critico es de tipo plano.

En caso de que la direccidn de la estratificacion (o discontinuidad principal) resulte aproximadamente para-
lela al talud pero buzando hacia adentro, el mecanismo de rotura usualmente mas critico es el movimiento de
bloques mediante vuelco (“toppling”).

El caso de deslizamiento mas tipico, sin embargo, es aquel en el que las direcciones de los planos de las dis-
continuidades principales y la direccién del plano del talud distan de ser paralelas. Entonces, la inestabilidad se
puede producir a favor de dos planos de discontinuidad que delimitan una cufia cuya arista tenga salida hacia afue-
ra del talud.

Ademas de esos tres tipos de rotura mas elementales, existen otros de formas diversas tales como:

[] Caida de bloques por descalce erosivo de estratos rocosos mas blandos que los sustentan. Tipico en
series rocosas sedimentarias subhorizontales de estratos alternantes mas y menos resistentes.

[] Pandeo de estratos casi verticales en taludes excavados aproximadamente al hilo de la estratificacion.
[]  Deslizamientos complejos en el entorno de zonas falladas.

[]  Deslizamientos a favor de capas especialmente débiles que puedan existir dentro del macizo rocoso y
que queden proéximas al talud de excavacion.

Cada tipologia de inestabilidad sera analizada con unos principios de calculo comunes, tal como se indi-
cara a continuacion. Tales principios incluiran, ademas, la consideracion de los efectos que pueden produ-
cir las acciones externas que puedan inducir obras préximas al talud rocoso o construidas en el propio
talud, asi como la consideracién de los efectos estabilizadores producidos por los posibles elementos de
contencion.

Los procedimientos mas clasicos de estabilizacidn, en estos casos de roca sana, consisten en anclajes conve-
nientemente dirigidos y su proyecto requiere estudios de estabilidad al deslizamiento que deben realizarse con
los principios basicos que se indican a continuacién.

3.8.5.2 Caracterizacién de la situacién de proyecto

Los datos necesarios para el estudio de la estabilidad de macizos rocosos diaclasados son los relativos a la
geometria, a las acciones y a la resistencia al corte a lo largo de las diaclasas.
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Tipos de inestabilidades elementales en taludes rocosos

ROTURA PLANA. ESTRATIFICACION BUZANDO ROTURA PROGRESIVA POR CABECEO (TOPPLING).
HACIA FUERA ESTRATIFICACION BUZANDO HACIA DENTRO

VERTICAL : BISECTRIZ DE LA CUNA EN LA SECCION
| "\_PERPENDICULARA LA ARISTA DE DESLIZAMIENTO

HORIZONTAL

- ARISTA DE DESLIZAMIENTO
ROTURA EN CUNA

a. Definicion de los parametros geométricos

Los parametros geométricos mds importantes, aparte de los necesarios para describir la obra, son los
relativos a la orientacién de las discontinuidades de la roca.

Dado el caracter tridimensional del problema, su descripcion geométrica suele ser compleja. A efectos
de representar, de manera inteligible, la distribucién de diaclasas, es preciso utilizar procedimientos espe-
ciales. Es, en este caso, recomendable utilizar la proyeccidn estereogrifica de igual area para representar
las diaclasas medidas en el terreno. Cada diaclasa queda representada en ese diagrama por un punto y,
del estudio de las nubes de puntos medidas en campo, se pueden obtener las orientaciones habituales
de las distintas familias de diaclasas.

Ademas, de cada familia de diaclasas, sera necesario conocer su continuidad, separacion entre diaclasas
consecutivas, etc. Es conveniente, en casos complejos o de cierta trascendencia, utilizar descripciones
probabilisticas de los diaclasamientos de los macizos rocosos.

Un dato trascendente, en el estudio de la estabilidad de macizos rocosos diaclasados, es el relativo al
estado de agua, ya que serd necesario conocer, en las diaclasas que resulten mas criticas, la presion del
agua, que afectara de manera muy importante a la seguridad de la obra.

Los datos geométricos a adoptar en una determinada situacion de proyecto seran una simplificacién
razonablemente conservadora de la realidad. En esta modelizacién geométrica se decidira buena parte
de la seguridad y por eso es recomendable, en casos de importancia, realizar cédlculos de sensibilidad
frente a las variables geométricas peor conocidas.
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b.

Definicion de las acciones

Aparte del peso propio pueden actuar, en la situacion del proyecto considerada, otras acciones tales
como sobrecargas, pesos de parte de la estructura, etc. La forma de considerar esas acciones debe cum-
plir las ideas basicas indicadas en 3.8.4.2.b).

Los elementos de sujecion o estabilizacion del talud introducen, en general, uno de los dos tipos de fuer-
zas siguientes:

a) Elementos activos. Suelen estar formados por anclajes largos y flexibles, colocados con carga inicial
importante respecto a su carga de rotura.

b) Elementos pasivos. Suelen estar formados por bulones cortos y rigidos colocados con carga inicial
baja respecto a su carga de rotura.

La representacion de los elementos activos en los célculos de seguridad global, segln lineas de rotura
que los cortan entre la zona de su cabeza y la zona de anclaje en la roca profunda, puede realizarse
mediante una fuerza igual a la carga de colocacién aplicada en la zona de apoyo de su cabeza contra el
talud rocoso. Para lineas de rotura que engloben su zona de anclaje, la presencia del elemento debe ser
considerada de efecto nulo.

La presencia de elementos pasivos en los célculos de estabilidad global quedara representada como una
fuerza igual a la resistencia al arranque de la parte del elemento que queda fuera de la zona que puede
deslizar.

La diferencia de tratamiento de uno y otro tipo de elemento estriba en la deformacién necesaria
para movilizar la fuerza resistente. Seria tedricamente infinita para los elementos activos y nula para
los pasivos. En caso de requerirse calculos precisos o en aquellas situaciones en las que existan ele-
mentos de tipo intermedio entre los dos citados, se podra representar la acciéon debida a su presen-
cia mediante las fuerzas que correspondan a unas deformaciones razonables que el ingeniero habra
de fijar.

Definicion de las propiedades del terreno

La resistencia de la matriz de la roca sana, salvo en ocasiones muy excepcionales, no interviene en los
célculos de estabilidad global. Es, sin embargo, un indice util para evaluar indirectamente la resistencia al
corte de las diaclasas.

La resistencia al corte de las diaclasas debe determinarse o bien directamente mediante ensayos de labo-
ratorio o de campo, o bien indirectamente seglin correlaciones previamente establecidas de acuerdo con
la experiencia.

El criterio del ingeniero, en este caso, es primordial. La elecciéon de una u otra correlacién, o la decisién
de realizar ensayos especificos, dependera de la importancia del caso y de la experiencia local en temas
similares.

En cualquier caso, para hacer una evaluacién expresa del coeficiente de seguridad global del macizo roco-
so, sera necesario definir los pardmetros de resistencia al corte seglin cada una de las familias de litocla-
sas diferentes encontradas en las investigaciones de campo.

Colaboracion de los elementos estructurales

Cuando la superficie de rotura tanteada corte a otros elementos estructurales, la resistencia de éstos

serd estimada como si de un elemento de sujecién pasivo se tratase y esa resistencia sera considerada
COmMo una accién externa.
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3.8.5.3 Principios generales de calculo

Para calcular el coeficiente de seguridad frente a la inestabilidad global de un talud en roca es preciso tante-
ar cuantos mecanismos de rotura sean imaginables y tengan una cinematica posible.

Cada uno de esos mecanismos estd definido por una superficie de rotura que aisla la zona que se moveria
respecto de la zona que quedaria en reposo. Dentro de la zona que desliza se pueden producir, ademas, roturas
internas con deslizamientos de unas zonas sobre otras.

El coeficiente de seguridad correspondiente a un posible mecanismo de rotura concreto se define como el
factor F por el que habria de minorarse la resistencia al corte en la superficie de rotura tanteada, de manera que,
en la situacion de proyecto que se considera, se cumpliera el equilibrio estricto.

El coeficiente de seguridad frente a la estabilidad global de la obra sera el menor de los encontrados tras
analizar varias formas de rotura y considerar, dentro de cada forma, distintas variantes de detalle en cuanto a la
definicion concreta de los planos de rotura.

El cdlculo concreto seglin una determinada linea de rotura se hara de acuerdo con los principios basicos de
la mecanica racional. A esos efectos se indican algunas recomendaciones concretas en los apartados que siguen,
para cada uno de los tres tipos elementales de inestabilidad de macizos rocosos sanos diaclasados.

a. Deslizamientos planos

En este tipo de situaciones conviene proyectar todas las acciones segtn dos direcciones, una normal y
otra tangente al plano de deslizamiento.

Debe considerarse que en la cabeza del posible deslizamiento puede existir, previamente, una grieta de
traccion llena de agua con el correspondiente empuje hidrostatico.

La componente normal “N” y la posible subpresién en el plano de deslizamiento “S,,” permitiran evaluar
la resistencia al corte:

Resistencia = (N-S,) tg @+ c-A

donde:
c,tg @ = parametros resistentes en el plano de deslizamiento.
A = 4area donde acttan N y S,

Comparando esa resistencia con la componente tangencial “T” de la resultante de las acciones, se obtie-
ne el coeficiente de seguridad:

_ Resistencia
T

F

b. Vuelco o cabeceo de estratos. (Toppling)

El estudio de estos casos, si el problema es de importancia, requiere hacer hipdtesis sobre el detalle de los
bloques existentes. Existen procedimientos de calculo especificos que permiten esos estudios de detalle.

En general se considera suficientemente proximo a la realidad y suficientemente seguro calcular, como
si de un terreno homogéneo se tratara, el estado tensional en el entorno del punto critico donde se
teme el inicio del vuelco. A esos efectos deberan realizarse tanteos, suponiendo distintas localizaciones
de ese punto.
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La definicion del estado tensional puede requerir la utilizacién de soluciones publicadas en la literatura
técnica o un célculo numérico previo.

Definido el estado tensional en el punto en cuestién mediante su circulo de Mohr, tal como se indica en
la Fig. 3.8.11, se puede estimar la solicitacion de corte en los planos de las diaclasas y, con estos datos,
evaluar el coeficiente de seguridad correspondiente.

Procedimiento simplificado de evaluacion de Ia seguridad. Taludes rocosos diaclasatios

ESQUEMA DEL TALUD ESTADO DETENSIONES EN LA INTERSECCION
DE LAS JUNTAS PRINCIPALES

RESISTENCIA SEGUN DIACLASAS

(o3

i~ Plano de estratificacién, E

X Plano de estratificacién, E RESISTENCIA SEGUN B'
LA ESTRATIFICACION
COEFICIENTE DE SEGURIDAD Minimode F.yF, E= ::2 F= %

El coeficiente de seguridad minimo alcanzado en diversas evaluaciones (segun distintas litoclasas y en dis-
tintas zonas) sera asignado como coeficiente de estabilidad del talud correspondiente.

c. Deslizamientos en cuia

Identificada como cinematicamente posible una determinada cufa formada por dos planos A y B, el
problema mecanico resulta estiticamente determinado cuando se hace alguna hipdtesis razonable
para repartir las acciones sobre la cufia en las reacciones sobre A y B. A estos efectos es razonable y
recomendable suponer que los esfuerzos de corte en las diaclasas son paralelos a la arista de desliza-
miento.

Conviene citar que, para aquellos casos en los que no exista ni cohesién ni subpresion en las diaclasas
y en los que, ademas, ambas diaclasas tengan igual rozamiento, el coeficiente de seguridad natural (sin
acciones externas ni elementos de sujecion) viene dado por:

F=K 82

tgh

donde:
@ = rozamiento en las diaclasas.
B = pendiente de la arista de deslizamiento.
K = factor de cufa.
El factor de cufia viene dado por:

cosE

K=
sena
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donde:

angulo formado por el plano bisector de la cufia y el plano vertical de la arista de deslizamiento.
semiapertura del diedro de la cufa.

Q m
|

El significado de estos angulos se indica en la Fig. 3.8.10.

3.8.6 Coeficientes de seguridad minimos frente a la pérdida de estabilidad global

Los coeficientes de seguridad minimos exigibles frente a los Estados Limite Ultimos de estabilidad global
deberan fijarse oportunamente en las bases de proyecto de cada obra en cuestion, en funcion de la importancia
de la obra y de las consecuencias del fallo.

En términos generales, se considera aceptable que, en obras de ISA bajo, para la verificacion de la seguridad
frente al modo de fallo de pérdida de la estabilidad global, analizada con los criterios precedentes, se admitan
como coeficientes de seguridad minimos los incluidos en la Tabla 3.8.1.

Coeficientes de seguridad minimos recomendados frente a Ia pérdida de Ia
estabilidad global. 0bras con ISA bajo (5 a 19)

Combinacién de acciones Coeficientes de seguridad, F

Cuasi-Permanente, F, 1,4

Fundamental, F, 1,3

Accidental o Sismica, F; 1,1

Para obras con ISA no significativo o alto, o para otras probabilidades de fallo admisibles, los valores mini-
mos de F establecidos en la Tabla 3.8.1 pueden adecuarse segln se indica en los apartados 3.3.8.2 y 3.3.10. Asi-
mismo podran adecuarse para situaciones transitorias (incluyendo situaciones geotécnicas de corto plazo) de
acuerdo con lo previsto en 3.3.8.1.

3.8.7 Consideracion de las deformaciones

En general, no deben colocarse estructuras rigidas en las proximidades de los taludes, ya que las deforma-
ciones del terreno en su entorno suelen ser importantes. A pesar de ello, habra situaciones en las que sera
imprescindible construir estructuras en la zona de afeccién de los taludes.

El cdlculo de los movimientos en el entorno de los taludes debe realizarse mediante procedimientos
numéricos. Se recomienda la utilizacion de métodos basados en la teoria de la elasticidad, ya sea lineal o no
lineal. Tales procedimientos se consideran tanto mas aplicables cuanto mayor sea el coeficiente de seguri-
dad global.

Las deformaciones obtenidas seran, en todo caso, poco precisas por lo que, en general, se supondra que una
situacion es aceptable cuando las deformaciones resultantes de la mejor estimacion sean, al menos, tres veces
menores que la que producen dafio en la estructura préxima al talud.

A efectos de mejorar el grado de conocimiento y en aquellos casos en los que el aspecto deformacional sea
importante, se recomienda especificar, como medida preventiva, la observacién cuidadosa de movimientos duran-
te la construccién, asi como incluir las disposiciones contractuales oportunas para poder adaptar la obra en fun-
cién de los resultados de estas observaciones.
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3.9 MEJORA DEL TERRENO
3.9.1 Aspectos generales

La calidad del terreno puede ser mejorada mediante los distintos tipos de tratamiento que se indican en esta
parte de la ROM.

Es posible que, en determinadas circunstancias, el tratamiento del terreno para mejorar alguna de sus
caracteristicas sea mas conveniente que adaptar la solucién de proyecto a las condiciones naturales del
terreno.

Como ejemplo claro de esa situacion se quiere citar la construccidon de pavimentos sobre rellenos recien-
tes. En esos casos el tratamiento del relleno y de su cimiento (si es que éste también es mejorable) puede ser
mas conveniente que construir un pavimento provisional y proceder a su reposicion posterior. Ambas alternati-
vas deben estudiarse y compararse.

Algo similar puede decirse respecto a la construccidn de instalaciones ligeras sobre suelos blandos. Es
posible resolver el problema de su cimentacién mediante cimentaciones profundas o bien, alternativamente,
con cimentaciones superficiales realizadas directamente sobre el terreno después de algin tratamiento de
mejora.

Los tratamientos de mejora de terreno “a posteriori” son una solucion casi obligada, en algunos casos pato-
|6gicos.

Como caso excepcional debe citarse el tratamiento antilicuefaccién de depésitos de suelos potencialmente
inestables durante un hipotético terremoto u otras vibraciones similares. El tratamiento del terreno es, practica-
mente, una medida ineludible.

Hay situaciones en las que la mejora del suelo no es procedente. Es mas facil y econémico adaptar la solu-
cién proyectada a la calidad del terreno que proceder a su mejora.

Quiere adelantarse aqui, como punto de partida, que la mejor solucién de tratamiento de un terreno pro-
blematico es su excavacién y sustitucion por otro mejor. Esa solucion, adoptada en muchas ocasiones, ha de plan-
tearse siempre como la primera alternativa.

Las técnicas actuales del tratamiento del terreno estan encaminadas a aumentar la resistencia, a disminuir la
deformabilidad o a disminuir la permeabilidad, ya sea de forma generalizada en toda su masa o en zonas locales,
y ya sea de una manera permanente o transitoria.

A efectos de exposicion en esta ROM, se han clasificado los procedimientos de mejora en los distintos
tipos que se comentan a continuacion. Esta division tiene el Unico objeto de facilitar los comentarios y las
recomendaciones que se quieren hacer acerca de ellos. La clasificacién no es facil pues, como se veri, exis-
ten procedimientos mixtos que participan de las caracteristicas de dos o mas de los procedimientos que se
describen.

Debe mencionarse también que no es clara la separacion entre lo que es un tratamiento de mejora del terre-
no y lo que es un trabajo de ejecucién de cimentacién. Tal es el caso de las inclusiones rigidas descritas en el
apartado 3.9.6 6 incluso algunos procedimientos de vibracién profunda descritos en 3.9.3 6 de inyecciones
mediante jet-grouting descritos en 3.9.7.4. Estos procedimientos pueden también considerarse como casos espe-
ciales de cimentaciones profundas mediante pilotajes no convencionales. En ese sentido, los procedimientos indi-
cados en el apartado 3.6 de esta Recomendacion pueden ser de aplicacion al estudio de estos tipos de trata-
miento de mejora.

También ha de afiadirse que la compactacion superficial es siempre adecuada como tratamiento Unico o
como tratamiento complementario al realizado con otras técnicas.
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3.9.2 Precargas
3.9.2.1 Mejoras producidas por las precargas

Los terrenos que han de ser sometidos a una cierta carga se deforman mas la primera vez que tal carga acttia
que en ocasiones posteriores. La primera carga deja al suelo con mayor resistencia y menor deformabilidad, aun-
que tal carga sea retirada. Los terrenos arcillosos, en particular, son muy sensibles a este efecto beneficioso de
las precargas.

Por otro lado, conseguir el efecto beneficioso de las precargas puede requerir un tiempo grande en aquellos
terrenos que estén saturados. Ese tiempo es tanto mayor cuanto mayor sea el espesor de suelo blando, cuanto
mayor sea su compresibilidad y cuanto menor sea su permeabilidad. Por ese motivo, las precargas aceleradas con
medidas de drenaje artificial pueden ser mucho mas efectivas.

Considérese, a modo de ejemplo, el muro en L que se indica en el croquis de la Fig. 3.7.3. En ese caso, con
el trasdos virtual vertical, se obtendria un gran peso equivalente del muro W, que englobaria el de las tierras en
la zona rayada, y un empuje horizontal E,.

Las precargas aumentan la densidad del terreno, incrementan su resistencia y disminuyen su deformabilidad,

mejorando asi las condiciones frente a posibles problemas de estabilidad y frente a futuros problemas de
deformaciones.

La precarga es un procedimiento tan efectivo que su consideracién es siempre recomendable.

En cada caso particular y en funcion de las condiciones concretas de cada lugar, se conseguirdn unos u otros
efectos beneficiosos. El estudio de las precargas permitira hacer una estimacién razonable de estos efectos.

En la Tabla 3.9.1 se indican, sélo con fines ilustrativos, unas ideas sobre las mejoras que podrian inducir las
precargas en dos tipos de suelo.

Ejemplo de posibles mejoras producitlas por precargas

Antes de la precarga Después de la precarga

Suelos Cohesivos Blandos

Peso especifico seco, Yd (kN/m3) 12 15
Modulo de deformacién (edométrico), Em (MPa) 2 10
Resistencia al corte sin drenaje, sy (kPa) 10 20

Suelos Arenosos Flojos

Densidad relativa, Dy (%) 40 70
Médulo de elasticidad, E (MPa) 10 30
Angulo de rozamiento interno, @ 28 32

3.9.2.2 Tipos de precargas

La precarga mas clasica consiste en colocar tierras sobre los rellenos artificiales o suelos naturales blandos
que se quieren mejorar, de manera que se produzcan asientos al consolidar el suelo bajo el peso de las tierras.
Las tierras se retiran después total o parcialmente.

La precarga puede conseguirse por otros procedimientos, entre ellos:

L1 Acopio de bloques de hormigén o de mercancias pesadas.
[]  Cargas de agua en recintos estancos (depositos).
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[] Rebajando artificial y temporalmente el nivel freatico.
L] Mediante gatos y anclajes en zonas localizadas.

La aceleracién del proceso de consolidaciéon mediante drenes artificiales es adecuada en aquellos casos en
que los tiempos de consolidacién son importantes.

Los drenes que cominmente se utilizan son bandas drenantes prefabricadas. En el pasado se utilizaron dre-
nes cilindricos de arena que hoy parecen menos eficaces, aunque pueden tener algin otro efecto secundario
beneficioso como elemento de refuerzo.

3.9.2.3 Reconocimientos previos

Antes de proyectar una precarga es preciso reconocer el terreno para determinar su estratigrafia, asi como
sus caracteristicas geotécnicas. El reconocimiento geotécnico previo con ensayos de penetracién estatica conti-
nuos, especialmente midiendo las presiones intersticiales (piezocono o ensayo CPTU), es especialmente indica-
do. En particular es necesario conocer, de cada estrato o nivel:

[l Densidad y humedad natural.
[1  Médulos de deformacién.
[l Coeficiente de consolidacion.

Estos datos se pueden obtener directamente mediante ensayos edométricos realizados con muestras inalte-
radas. Pueden obtenerse también indirectamente mediante correlaciéon con otros ensayos.

También es necesario investigar la resistencia al corte del terreno natural, no sélo para compararla con la
resistencia correspondiente después del tratamiento, sino también para analizar los problemas de estabilidad que
pueden provocar las precargas. Cargas de tierra altas en zonas de suelos blandos pueden provocar la rotura del
terreno a corto plazo. Este problema debe ser considerado ya que, de ocurrir, significaria el hundimiento de la
zona precargada, particularmente en sus bordes.

Los ensayos de molinete (vane test) o los ensayos de penetracion estatica son especialmente interesantes
para conocer la resistencia en estos casos. Los ensayos triaxiales de laboratorio pueden ser también necesarios
cuando el problema de la resistencia resulta critico.

Es de especial importancia, en aquellos casos en los que se pretende acelerar la consolidacién incluyendo
drenes artificiales, considerar la anisotropia del suelo en cuanto a su coeficiente de consolidacion, Cy» ya que éste
suele ser, en muchos suelos naturales, varias veces mayor en la direccién horizontal que en la direccién vertical
que es la que cominmente se ensaya en laboratorio. Esa consideracién puede hacerse via empirica, por compa-
racién con experiencias similares o mediante ensayos especiales de laboratorio con flujo horizontal.

El ensayo de penetracion estatica con medida de presiones intersticiales (piezocono), realizando paradas
esporadicas para analizar la consolidacion del exceso de presiones intersticiales provocado por la hinca del cono,
es especialmente indicado a este respecto.

3.9.2.4 Proyecto de precargas

La intensidad de la precarga debe ser tanto mayor cuanto mayor sea el efecto pretendido. El limite superior
de la intensidad de la precarga estd marcado, aparte de los motivos econémicos, por la propia estabilidad del
terreno.

Al decidir la intensidad de la precarga (altura de terraplén en el caso usual de precarga con tierras), debe

comprobarse que el terraplén creado es estable y que los movimientos que provoca no inducen efectos nocivos
en estructuras proximas.
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El grado de consolidacién alcanzado con una determinada precarga se puede estimar aplicando la teoria de
la consolidaciéon unidimensional, cuando no se dispone drenaje artificial suplementario (ver apartado 3.4.8 de esta
ROM).

Para el caso particular de precargas verticales sobre estratos horizontales de suelos en los que se dis-
pone un drenaje artificial, se puede calcular el grado de consolidacién alcanzado con la férmula indicada en
la Fig. 3.9.1.

Estimacion del grado de consolidacion de precargas con drenaje acelerado
CAPA DRENANTE

/ PRECARGA DETIERRAS E

\
RENES ARTIFICIALES

t ZZ L NN % 7.
ZONA A CONSOLIDAR TERRENO FIRME
A=s?
GRADO DE CONSOLIDACION
U=1-eprlatl)
o \ donde: H
< U = Grado de consolidacién
MALLA CUADRADA ¢, = Coeficiente de consolidacién (para flujo horizontal)
d d = Separacion equivalente entre drenes = \/ % A
A = Area asignada a cada dren o Area total dividida por el nimero de drenes
L A=sd p = Coeficiente adimensional dado por la expresion:
bn=t(9d)-075
s by
¢,= Diametro equivalente del dren. Para drenes planos:
_ 2(b+te)
¢d_ b
\ : b = Ancho del dren
DISPOSICION AL TRESBOLILLO e = Espesor del dren

Esa expresién analitica u otros calculos numéricos mas complejos pueden permitir la estimacién del grado
de consolidacién alcanzado cuando se mantiene la precarga un cierto tiempo «t» y por lo tanto cudl es, en ese
momento, la densidad y la resistencia del terreno.

En ocasiones el proceso de flujo vertical tiene cierta importancia, aunque se dispongan drenes para acelerar
la consolidacion. Su efecto beneficioso puede contabilizarse calculando, separadamente, el grado de consolidacion
que se hubiera alcanzado en caso de no existir drenes. Ese célculo puede hacerse utilizando la teoria de la con-
solidacion unidimensional para flujo vertical que se expone en el apartado 3.4.8.
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El grado de consolidacion conjunto, U, debido al drenaje radial horizontal y debido al flujo vertical, puede cal-
cularse con la expresion:

I-U=(-U)(l-U)
donde U, y U, son los grados de consolidacién que producirian cada uno de esos dos flujos separadamente.

Es usual y recomendable dejar las sobrecargas hasta que los grados de consolidacién alcanzados sean del
orden del 75% o mayores. En esas situaciones la retirada total o parcial de las precargas suele producir entume-
cimientos que son Unicamente una pequefa fraccion del asiento producido.

En cualquier caso, la determinacién del coeficiente de consolidacion c;, para flujo horizontal suele ser poco
precisa y Unicamente la observacién detallada del proceso de consolidacién puede permitir una cierta evaluacién
del beneficio obtenido con las precargas en suelos poco permeables.

3.9.2.5 Observacién del tratamiento

La observacién del tratamiento con precargas es siempre necesaria y debe dirigirse hacia tres aspectos fun-
damentales:

[]  Altura de tierras o intensidad de las cargas, que puede hacerse por procedimientos sencillos. En el caso
de tierras, mediante control de su densidad aparente y nivelaciones topogrificas.

] Asientos del terreno, que pueden controlarse mediante placas de asiento colocadas en la superficie del
terreno natural. Conviene controlar también asientos a distintas profundidades, bien con extensémetros
de suelos colocados verticalmente o mediante tubos telescépicos de medida de asientos.

L1 Presiones intersticiales, mediante piezometros (neumaticos o de cuerda vibrante) introducidos en el
terreno a distintas profundidades e intercalados entre los drenes artificiales, a la mayor distancia posi-
ble de ellos y con un replanteo cuidadoso de su ubicacién exacta.

Estas u otras herramientas permitirdn conocer la evolucién del proceso de consolidacion y decidir el
momento en que debe darse por concluida una determinada mejora.

El reconocimiento geotécnico posterior, con procedimientos iguales o similares a los utilizados para recono-
cer el terreno antes del tratamiento, indicara la mejora obtenida y permitira proyectar debidamente las estruc-
turas y/o pavimentos a construir sobre el terreno tratado.

3.9.3 Vibracion profunda

La vibracion de los suelos granulares flojos induce una densificacion que mejora su resistencia y disminuye
su deformabilidad. Con esa idea se han vibrado, en ocasiones, depositos arenosos flojos con técnicas muy varia-
das que se podrian denominar vibrocompactacion.

En la Fig. 3.9.2 se incluyen, esquematicamente, dos tipos de vibradores que han sido utilizados con éxito en
nuestro pais para tratar terrenos arenosos hasta profundidades de unos |5 m. Esa profundidad de tratamiento,
o algunos metros mas, parece ser el limite practico de la experiencia actual.

La vibracién transmitida al terreno provoca la inestabilidad de su estructura, induciendo una licuefaccién par-
cial y provocando asientos en superficie.

El radio de accién de la vibracion depende de la potencia del equipo y del tipo de terreno. En la practica

usual, se suele hacer el tratamiento con una columna de vibrado por cada 3 a 5 m2 Con esa densidad se pueden
obtener mejoras medias de densidad muy apreciables.
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3.9.3.1 Tipos de tratamiento

Para que el terreno se liclie con la vibracion es preciso que su contenido en finos (limos mas arcillas) sea
practicamente nulo. De otra forma no se produciria la licuefaccion. Con contenidos de finos casi nulos (< 5%
aprox.), se pueden provocar densificaciones simplemente vibrando los torpedos que se introducen en el terre-
no. Ese tratamiento se suele denominar vibroflotacién.

Cuando el contenido en suelos finos aumenta (rango del 5 al 20% aprox.), la vibracion del torpedo densifi-
ca parcialmente los suelos de alrededor de la vertical en la que se introduce y deja un cilindro hueco, que se va
rellenando con un material granular de aportacion. Este procedimiento mixto de vibracion e inclusion de un
material mas rigido se suele denominar vibrosustitucion.

Con contenidos de finos superiores al 20 6 25% la vibracion no ayuda a compactar el suelo circundante v,
de utilizarse este procedimiento, resultaria ya un tratamiento de inclusiones rigidas (columnas de grava, por ejem-
plo), de las que se hablara mas adelante.

En cualquier caso estos tratamientos dejan la parte superior del terreno poco compactada. Por eso es nece-
sario un tratamiento final de compactacion con rodillos vibrantes en superficie.

En rellenos sumergidos no es facil recompactar la superficie del terreno después del tratamiento vibratorio.
Esto hace que esta técnica no sea recomendable en esas ocasiones, particularmente si el espesor es reducido. En

caso de aplicarse este tratamiento, el procedimiento debe completarse con alglin sistema que resuelva el proble-
ma apuntado.

Esquema del tratamiento de vibrocompactacion

W///////éﬁ VIBRADOR ﬁ?ﬂ'ﬁf@gﬁmﬁﬁ'ﬂg APORTACION

VASTAGO — ' —
U AP S Lee=20-30m
S8 - qF - L s=15a3m

5 R R e %=0a08m

ROTULA CILINDRO METALICO - ~ 11 - JF -

MOTOR EXCENTRICO el

(ANZA DEAGUA TERRENO COMPACTADO

VIBRACION EN PUNTA  VIBRACION EN CABEZA ENTRE COLUMNAS

3.9.3.2 Mejoras alcanzables

Con la vibracién profunda se pueden alcanzar densidades relativas altas (D, = 75%) y resistencias a la pene-
tracion dinamica (N del SPT) del orden de N = 25 o superior, o resistencias a la penetracién estatica (q. del cono
holandés) superiores a 10 MPa.

El grado de densificacion obtenido puede ser bastante homogéneo y, por lo tanto, esas medidas de densidad
pueden diferir poco cuando se hacen a diferentes distancias de las verticales del tratamiento. Dentro de la colum-
na de material de aportacién (en el caso de la vibrosustitucién) las densidades relativas y las resistencias a la hinca
(estatica o dindmica) pueden ser mayores.
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En depdsitos arenosos flojos, es posible mejorar el suelo de manera que se elimine la necesidad de realizar
las cimentaciones profundas que en otro caso hubieran sido necesarias. Esto, que en general es cierto para
estructuras ligeras, necesita una comprobacién especial para el caso de grandes cargas.

En términos generales, la calificacion de la aplicabilidad de estos métodos a los distintos tipos de terreno se
resume en la Tabla 3.9.2.

Aplicabilidad de los tratamientos de vibracion profunda a los distintos tipos de terrenos

Tipo de terreno Vibroflotacién Vibrosustitucion
Arenas limpias (¥) Excelente No es aplicable
Arenas limosas Regular Excelente

Fangos Mala Buena o regular
Arcillas No es aplicable Buena
Rellenos vertidos Depende del tipo de material Buena

Vertidos de inertes No es aplicable No es aplicable

* Menos del 5% de finos.

3.9.3.3 Procedimientos de control
El control de una mejora de terreno mediante vibracion profunda es siempre necesario.

Antes de proyectar el tratamiento se debe conocer con detalle el terreno. El proyecto del tratamiento debe
incluir un pronéstico detallado de la mejora que se pretende obtener. Ese pronéstico debe expresarse en térmi-
nos de la variacién esperada de los parametros mas representativos (densidad relativa, indice N del SPT, resis-
tencia a la penetracion estitica, etc.).

La mejora que se puede obtener puede conocerse en funcién de experiencias previas. En el apartado ante-
rior se han indicado algunos valores tipicos de arenas mejoradas por vibracion profunda.

La realizacion de un tratamiento de vibracién profunda, sea con o sin material de aporte, exige un control
geométrico (puntos de tratamiento y nivelacidn superficial), asi como de los consumos de material de apor-
tacion.

Para evaluar la eficacia del tratamiento, deben repetirse los ensayos de reconocimiento geotécnico realiza-
dos antes del tratamiento. Son especialmente indicados en estos casos los ensayos SPT, los ensayos de penetra-
cién dinamica continuos y los ensayos de penetracion estatica.

Los ensayos geofisicos y particularmente los ensayos de sismica de refraccion realizados en sondeos (cross-
hole o sus variantes) pueden resultar utiles en la investigacién de la mejora del terreno.

La evaluacion de la capacidad de carga y la estimacion de médulos de deformacion pueden requerir la reali-
zacion de ensayos de carga “in situ”, ya sea mediante placas de carga en calicatas mas o menos profundas o
mediante ensayos presiométricos en sondeos.

La experiencia indica que el paso del tiempo, después de finalizado el tratamiento, aumenta, en general, la
resistencia del terreno y disminuye su deformabilidad. Por eso los reconocimientos geotécnicos de evaluacién de
la mejora realizados inmediatamente después del tratamiento de vibracién pueden conducir a conclusiones pesi-
mistas. Investigaciones hechas unos meses después de finalizar el tratamiento pueden aportar una idea mas pre-
cisa del beneficio obtenido.
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3.9.4 Compactaciéon dinamica

La caida de grandes pesos desde gran altura provoca la rotura del suelo y su desplazamiento hacia los lados de la
zona de impacto. A mayores profundidades, se puede producir también una mejora debido a la onda de presién que
afecta a los granos del suelo y modifica sus uniones hacia una configuracién mas densa.Ver esquema de la Fig. 3.9.3.

Esquema de Ia compactacion dinamica

GRUA MOVIL 7

/ ALTURA DE CAIDA
H ¢—r HUELLAS DEL IMPACTO

D TERRENOATRATAR '~ / \ /

'

MOVIMIENTO DEL TERRENO

TERRENO FIRME

El tratamiento superficial de suelos de esta forma se ha llevado a cabo con mazas de entre | t y mas de 100
ty con alturas de caida de hasta 40 m.

El espaciamiento usual entre puntos de impacto suele estar comprendido entre los 2 6 3 m para las mazas
pequefias y mas de 10 m para las mazas pesadas.

El tratamiento suele realizarse en varias pasadas, ejecutando, en cada una de ellas, puntos de caida alterna-
dos en la malla final del tratamiento proyectado.

La profundidad de la zona densificada estd relacionada con la energia del golpe. La experiencia indica que esa
profundidad esta dada por la formula empirica:

D=alMMH

donde:

M = masa de la maza (t).

H = altura de caida (m).

D = profundidad efectiva del tratamiento (m).

o = factor dependiente del tipo de terreno y de las caracteristicas del tratamiento. El valor usual es pro-

ximo a 0,5 (m/t)'2, La presencia de un fondo rigido puede aumentar el valor de d.

Si existe, a una profundidad menor que D, un estrato rigido, se tomara como valor de D esa profundidad
menor.

Una vez que se eligen la masa de la maza y la altura de caida de manera que se pueda alcanzar una profun-

didad de tratamiento acorde con el problema que se quiere resolver, se debe decidir la intensidad del tratamien-
to, esto es el nimero de golpes de maza y su distribucidn espacial y temporal.
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A estos efectos, conviene definir un parametro de referencia que se denomina energia especifica o energia
aplicada por unidad de volumen de suelo tratado, que seria la siguiente:

2 AD
donde:
E, = energia especifica.
N = ndmero total de golpes.
M = masa de la maza.
V; = velocidad de impacto.
A = drea total en planta de la superficie tratada.
D = profundidad efectiva del tratamiento.

Existe una correlacion entre la energia especifica aplicada y el aumento medio de la densidad seca del terre-
no tratado. Pero esa relacién depende mucho del tipo de terreno. Para suelos arenosos saturados se puede supo-
ner que el aumento medio de densidad seca viene expresado por la siguiente relacién:

Ay, (%) = n(E>

donde:

Ay (%) aumento medio de la densidad seca expresado en tanto por ciento de la densidad seca exis-
tente antes del tratamiento.
E = energia especifica.

s
= constante cuyo valor tipico es del orden de 0,2 kPa"'’2.

Una forma de verificar en obra que se consigue el aumento deseado de densidad seca es el control del asien-
to de superficie, s, pues, de acuerdo con las definiciones hechas, se cumple:

s
Ay, (%) =100—
V(%) D

siendo:
s = asiento medio de la superficie del terreno, provocado por el tratamiento.
D = profundidad efectiva del tratamiento.

Las energias especificas de tratamientos usuales oscilan desde unos pocos cientos de kPa, en zonas de sue-
los blandos con poco espesor, hasta energia especifica de varios miles de kPa en tratamientos de grandes espe-
sores de suelos.

El numero total de golpes N se suele aplicar en varias fases (usualmente dos o tres) utilizando puntos de
caida dispuestos en planta segiin una malla rectangular o triangular con un punto de impacto cada 10 m?2 (aprox.).
En cada fase se golpea en el mismo punto varias veces seguidas (cuatro golpes es un nimero usual) y, al cambiar
de fase, se cambia de puntos de golpeos para intercalarlos entre los precedentes. Es conveniente establecer cier-
to plazo de espera entre dos fases consecutivas para facilitar la consolidacion del terreno.

Después de la compactacién dinamica, la superficie del terreno queda muy irregular. Puede ser preciso un
trabajo posterior de regularizacion y compactacién superficial, realizado con otros procedimientos.

Esta técnica se ha utilizado con éxito tanto en terrenos granulares como cohesivos blandos (en estos ulti-

mos los resultados son menos seguros) y parece particularmente indicada en el tratamiento de rellenos artificia-
les de naturaleza heterogénea, que son dificilmente mejorables con otros procedimientos.
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Este tratamiento puede hacerse también bajo el agua (con ciertas formas hidrodindmicas de las pesas).

La compactacién dindmica puede hacerse con cardcter local para mejorar la zona de apoyo de cimentacio-
nes individuales.

El efecto nocivo en las estructuras proximas (y el ruido) han de vigilarse, ya que la vibraciéon producida en el
terreno circundante puede ser importante, igual que ocurre con la hinca de grandes pilotes.

La evaluacion de la eficacia del tratamiento requiere, como en las otras técnicas, un reconocimiento geotéc-
nico posterior al tratamiento de mejora.
3.9.5 Compactacion con explosivos

La explosién de cargas explosivas en el interior del terreno provoca la rotura en el entorno de la carga, el
desplazamiento transitorio del terreno préximo y la vuelta hacia una situaciéon posterior en general mas estable

y mds densa.

La técnica ha sido utilizada en obras portuarias para desplazar fangos existentes bajo rellenos de mejor cali-
dad y para compactar rellenos vertidos.

En depdsitos de arenas finas, se puede provocar la licuefaccion y conseguir aumentos de densidad posterio-
res importantes. En algunos tratamientos se han medido asientos superficiales de mas de medio metro.

Normalmente, las cargas explosivas se colocan mediante perforaciones y se alojan a profundidades préximas
al centro de la zona a densificar o algo mas bajas. Ver Fig. 3.9.4.

Esquema del tratamiento con explosivos

PERFORACION PARA COLOCAR CARGAS

s
i ) SUELO BLANDO A MEJORAR
_ _ _ I

Lt e
CARGAS
TERRENO FIRME EXPLOSIVAS, Q

PARAMETROS TIPICOS

Cargas Q = De | a 10 Kg de dinamita,TNT o amonita

Separaciones s=De5a I5m

Consumo = De 10 a 30 gr por m’de suelo tratado
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En esa figura se indican algunos parametros tipicos de consumos y espaciamiento de cargas propios de sue-
los granulares. El tratamiento de otro tipo de suelos puede requerir mayores energias.

El control de vibraciones inducidas en estructuras préoximas es necesario, ya que este tipo de tratamientos
puede producir dafios a distancias considerables de la zona de explosion.

La evaluacion final del resultado obtenido puede y debe hacerse mediante la medicién de los asientos alcan-

zados y repitiendo las prospecciones geotécnicas previas al tratamiento encaminadas a la determinacién de la
compacidad del terreno tratado.

3.9.6 Inclusiones rigidas

La mejora del terreno mediante inclusiones rigidas es una técnica que puede ser considerada, mas que como
mejora, como técnica de ejecucién de elementos de cimentacion.

El tratamiento practico que se da normalmente a este tipo de soluciones tiene sin embargo cierta similitud
con el de otras técnicas de tratamiento de mejora del terreno, bien sea porque al terreno con inclusiones se lo
considera como un medio homogéneo, con unas propiedades equivalentes mejoradas, o bien porque el propio
suelo forma parte de la inclusién rigida. Desde ese punto de vista, a estas soluciones se las puede considerar
como procedimientos de mejora.

Las inclusiones rigidas mas usuales se ilustran en la Fig. 3.9.5 y son:

Esquemas de algunos tratamientos de mejora mediante inclusiones rigitdas
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Las columnas de grava, ejecutadas con las técnicas de vibrosustituciéon o con técnicas especificas.
Las columnas de suelo-cemento o suelo-cal que se suelen ejecutar con hélices que se hincan y remue-

ven el suelo natural y lo mezclan con la cal o el cemento. También pueden utilizarse otros materiales
aglomerantes.
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] Las barras de acero alojadas en perforaciones e inyectadas con lechada de cemento (soil nailing) o en
grupos de varias barras o tubos de acero alojados en perforaciones que se rellenan con lechada de
cemento o mortero (micropilotes). El refuerzo del terreno con pilotes de madera (eucaliptus, principal-
mente) es una practica habitual en zonas fangosas o de marisma.

Dentro de este tipo de refuerzo cabria también considerar las estructuras de tierra-armada bien sea con fle-
jes metalicos, con geomallas o con otros productos artificiales.

De cada uno de estos tipos de tratamiento se tiene una experiencia ya amplia y existen procedimien-
tos de proyecto especifico que permiten dimensionar adecuadamente los refuerzos requeridos en cada cir-
cunstancia.

En general, comparados con los procedimientos de mejora antes citados (precargas, vibrocompacta-
cién, compactacién dindmica y compactacion con explosivos), estos otros métodos de inclusiones rigidas
suelen ser de mayor coste, aunque éste puede ser menor que otros sistemas equivalentes de cimentacién
profunda.

3.9.6.1 Dimensionamiento de las inclusiones

Las inclusiones rigidas formadas por columnas de suelo-cemento o suelo-cal o por elementos similares a los
pilotes convencionales (barras o tubos de acero, madera, etc.) deben analizarse como si se tratasen de pilotes
pues su rigidez serd, en general, mucho mayor que la del suelo circundante no tratado.

Las columnas de grava, sin embargo, tienen una rigidez que se debe principalmente al confinamiento lateral
que produce el propio suelo que se quiere reforzar. Como consecuencia pueden resultar mas flexibles que otro
tipo de inclusiones. El reparto de cargas entre el suelo y las columnas puede realizarse siguiendo los siguientes
pasos:

a. En primer lugar ha de estimarse el asiento que experimentaria la superficie externa del terreno natural
en caso de no realizarse ningln tratamiento y debido al espesor de terreno H donde se insertaran las

columnas. Ese asiento se denominari s,

b. En segundo lugar se supondran unas determinadas caracteristicas del tratamiento. Los pardmetros que
deben definirse son:

[l Diametro de las columnas y su profundidad, D y H.
I Angulo de rozamiento de las gravas @.

[]  Separacion de las columnas de grava, asignando a cada columna un area de afeccién en planta A.

Con estos datos se puede definir el nimero adimensional “p” que mide el volumen de suelo que ocu-
pan las columnas respecto al total de suelo tratado en esa profundidad H.

_ nD?

P 4A

c. Cilculo del asiento con columnas de grava.
El hecho de construir las columnas de grava reduce el asiento s, antes calculado al asiento estimado:
s=0s,

Por via empirica y basdndose en mediciones realizadas en actuaciones de mejora de este tipo, se ha lle-
gado a relacionar 0 y p con el siguiente baremo.
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Correlacion aproximada entre o y p

Valores de p 0,1 0,2 0,3 0,4 0,5
Valores aproximados de o 0,8 0,65 0,47 0,35 0,25

d. Normalmente las columnas de grava se construyen para aumentar la capacidad portante del terreno. De
otra forma, si se utilizaran Unicamente para reducir asientos, no tendrian una ventaja clara sobre otros
procedimientos mas simples.

Para estimar la resistencia del terreno después de colocar las columnas de grava es preciso conocer la
tensidn vertical que actla sobre cada columna g,, que es mayor que la tension vertical, p, que actla sobre
el suelo natural en caso de no existir columnas de grava. Al ser la columna algo mas rigida que el terre-
no natural, el cociente 0,/p es mayor que la unidad y se denomina aqui 3.

Los valores (') de B dependen fundamentalmente de p y son tipicos los siguientes:

Correlacién aproximada entre  y p

Valores de p 0,1 0,2 0,3 0,4 0,5
Valores de 3 2,8 2,4 2,2 2,0 1,7

e. Para cilculos de estabilidad sin drenaje en el suelo natural (si hubiese necesidad de realizarlos), se puede
suponer que el conjunto del terreno (suelo natural y columnas) equivale a un terreno homogéneo con
los siguientes parametros:

Peso YEvi(-p)+v2-p
Cohesion c=s,(I-p)
Rozamiento g O=B-p-tgqQ

Cuando se ejecutan columnas de grava ubicadas en planta fuera de la zona cargada, el dngulo de roza-
miento equivalente del conjunto es claramente menor. Debe suponerse, en esa zona:

ge=ptg@, (fuera de la zona de carga)

La resistencia al corte sin drenaje del suelo natural es s,. El valor que debe usarse es el que correspon-
de a la situacion de calculo correspondiente. A veces se establecen plazos de espera para aplicar las car-
gas y conseguir cierto aumento de s,.

f. Para cdlculos en condiciones con drenaje se deben utilizar los siguientes parametros geotécnicos equi-
valentes para todo el conjunto.

Peso Y=Y (I-p) +vy-p
Cohesion c=c (I-p)

Rozamiento tg@=a (I-p) g @, + [B- plg @,

(19) Cuando se supone que la presencia de las columnas disminuye el asiento s, al valor O - so, se puede pensar que la carga que actta sobre
el suelo disminuye del valor p al valor a - p.
El equilibrio vertical se puede establecer sumando la carga que actta por unidad de area sobre las columnas (B-p-p) y sobre el suelo
a-p (I — p) eigualar la suma a la carga p. Con esto se obtiene:
Brpta(l-p=1I

Como consecuencia, el valor de 3 puede estimarse una vez que O y P son conocidos.
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Para las zonas de tratamiento que queden fuera de la vertical de la zona de carga el rozamiento sera:
Rozamiento (fuera de la zona de carga): tg @ = (I-p) tg ¥ + ptg @,

Las densidades equivalentes Y, del suelo Yy, y de las gravas Y,, consignadas en e) y f), serdn las corres-
pondientes a los valores aparentes, por encima del nivel fredtico. Para puntos situados por debajo
del nivel fredtico, esos valores son los correspondientes al estado sumergido (Y = VY, - Yy) de cada
material.

Los parametros resistentes del suelo natural en presiones efectivas se han denominado con las letras ¢’
(cohesion efectiva), que normalmente se tomard igual a cero en los suelos blandos no preconsolidados,

Y @, que es el angulo de rozamiento efectivo.

El dngulo de rozamiento @, es el que corresponde al material que conforma las columnas.

3.9.7 Inyecciones

La técnica de las inyecciones es especialmente util en la reduccién de la permeabilidad del terreno, aunque
también pueden utilizarse para otros fines, entre ellos reforzar su resistencia y disminuir su deformabilidad.

Las inyecciones son especialmente Utiles en el tratamiento de filtraciones hacia los sistemas de achique de
diques secos con solera drenada, ya que pueden reducir notablemente los caudales de bombeo necesarios para
mantener en seco el dique.

Las técnicas de inyeccion mas usuales se recogen en el esquema de la Fig. 3.9.6. Los efectos que se consi-
guen con ellas se indican a continuacioén.

3.9.7.1 Inyecciones de impregnacién

La técnica mas adecuada para reducir la permeabilidad del terreno consiste en forzar la entrada de lechadas
de cemento y agua (con ciertas adiciones de bentonita y otros aditivos) a través de los poros del suelo.

Estas lechadas se han hecho circular con presiones moderadas, sin llegar a romper el suelo, a través de sue-
los granulares que sean ampliamente permeables (K > 10°' cm/s, aprox.).

Utilizando cementos especialmente finos (microcemento) se han llegado a rellenar de lechada los poros de
arenas més finas (K = 10" a 102 cm/s).

Para suelos atin mas finos (K = 10-2a 10 cm/s) se puede inyectar, sin romper el suelo, otros productos (sili-
catos, resinas, etc) de mayor poder de penetracién.

Las inyecciones se suelen realizar con espaciamientos cortos (de | a 3 m) si se quiere conseguir cierta
estanqueidad. La permeabilidad de los terrenos tratados puede resultar bastante baja, del orden de 10~ cm/s o
inferior.

La resistencia del terreno y su deformabilidad también quedan mejoradas con estos tratamientos de inyec-
ciones de impregnacion. Su eficacia debe investigarse en cada aplicacién concreta.

3.9.7.2 Inyecciones de compactaciéon (Compaction-Grouting)

Esta técnica consiste en forzar un mortero de cemento y arena espeso en el fondo de un taladro vertical
obligando al terreno a desplazarse y reducir su volumen.

372 ¢ Capitulo Ill: Criterios Geotécnicos



ROM 0.5-03

Recomendaciones Geotécnicas para Obras Maritimas y Portuarias

Esquemas de algunos tipos de inyeccion usuales
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Esta técnica ha sido utilizada con éxito para compensar, con levantamientos del terreno, los asientos produ-

cidos por otras causas.

3.9.7.3 Inyecciones con tubos manguito (Claquage)

La inyeccién de lechada de cemento segun esta técnica se realiza a través de un tubo que tiene orificios regu-
larmente espaciados y protegidos por el exterior mediante unos manguitos flexibles.
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La inyeccion se hace por tramos, introduciendo lechada para que salga por uno o varios manguitos. Al aislar
un tramo de tubo y forzar dentro de él la presion de la lechada, el manguito cede y la lechada sale al exterior, rom-
piendo el suelo seglin planos que pueden tener diversas orientaciones en funcién de su estado tensional.

Las presiones que se utilizan para provocar la rotura (claquage) suelen ser de varias decenas de bares. Para
mantener el caudal de inyeccién, después de provocada la rotura, se utilizan presiones mas moderadas, del orden
de diez bares o inferiores.

Con esas presiones, la inyeccidn recorre las grietas abiertas y comprime el suelo. Como resultado, el terre-
no queda reforzado con una serie de lajas de inyeccién.

Esta técnica se ha aplicado con éxito en operaciones de recalce de edificios cimentados en losa. Con esa
tipologia de cimentacién se pueden producir levantamientos controlados.

3.9.7.4 Inyecciones de alta presion (Jet-Grouting)

El jet-grouting es una técnica destinada a tratamiento de suelos en profundidad para formar zonas de suelo
mejorado o para sustituir el suelo por otros productos.

El util principal del jet-grouting es una tuberia con orificios pequefos (toberas) que permite formar chorros
fluidos (jets) con velocidades muy altas y caudales de algunos litros por segundo.

El jet (o chorro) de corte del terreno puede estar formado por una lechada de cemento (Jet I), o por una
lechada de cemento envuelta en un chorro de aire (Jet Il), o bien por un chorro de agua envuelto en un chorro
de aire. En este ultimo caso, la lechada se inyecta a través de otras toberas suplementarias (Jet IlI).

Recientemente se utilizan dardos especialmente potentes para realizar columnas de gran tamafio; la técnica
correspondiente se conoce con el nombre “superjet”.

El tratamiento del terreno se realiza de abajo a arriba. Primero se introduce el util de la inyeccién hasta la
profundidad deseada mediante una perforaciéon previa y después se extrae a la velocidad conveniente rompien-
do el suelo y mezclandolo con la lechada. La cantidad de lechada a mezclar con el suelo se puede controlar
mediante la velocidad de extraccién del atil de jet-grouting.

Con este procedimiento se pueden obtener columnas (girando el chorro de corte) o pantallas planas de
lechada o mortero o de estos materiales mezclados con el suelo.

Su utilizacion en problemas de diversa indole esta muy extendida, dada la versatilidad y rapidez con que pue-
den realizarse los tratamientos.

Con esta técnica se consiguen columnas de suelo tratado de hasta 3 m de diametro (las mayores, en suelos
granulares) y con resistencias tan altas como las de los hormigones (las mas elevadas, en suelos granulares).

El control del producto obtenido es dificil y requiere reconocimientos complicados, ensayos de laboratorio,
pruebas de ejecuciodn previas e incluso ensayos de carga finales.

El procedimiento es aplicable a cualquier tipo de terreno, excepto en los excesivamente permeables (esco-

llerados o gravas muy limpias), en los que es preciso un tratamiento de cierre previo al jet-grouting. En suelos
con materia organica pueden existir dificultades para el fraguado del conjunto lechada-terreno.

3.9.8 Otros procedimientos

Sélo al objeto de completar la menciéon de las distintas técnicas de tratamiento del terreno, deben citarse las
siguientes:
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Electroé6smosis

La introduccién de barras de acero o de aluminio como anodos dentro del terreno y la de tubos de well-
point como catodos, en disposicion y con espaciamiento similar al descrito para los drenes de las precargas (apar-
tado 3.9.2), origina en el terreno un flujo de agua hacia los catodos cuando se establece, entre danodos y catodos,
una corriente continua.

El procedimiento puede completarse con aportes quimicos (silicatos por ejemplo) que son arrastrados por
el agua y retenidos por el terreno en su curso hacia los catodos.

Esta técnica permite acelerar la consolidacion de masas de suelo y su refuerzo con inyecciones quimicas y,
aunque es muy sugerente y tiene una teoria bien desarrollada, su aplicacién practica estd limitada debido al alto
consumo de energia.

Tratamientos térmicos

Los terrenos blandos y himedos pueden desecarse para que ganen resistencia mediante la combustién de
gasoleo u otros combustibles en pozos o sondeos practicados previamente en el terreno.

Esta técnica, que se sepa, no ha sido aln aplicada en Espafa. El coste energético es muy elevado.

La generacién de bajas temperaturas mediante nieve carbénica (CO,), o mediante la expansién de nitroge-
no liquido en circuitos cerrados a través de tuberias dentro del terreno, o en circuitos abiertos en perforacio-
nes previas, permite congelar el terreno dotdndole de una gran resistencia temporal, que permite realizar cier-
tas labores de contencién en excavaciones. La técnica, de coste elevado, se ha utilizado con éxito en varias obras
en nuestro pais.

3.10 EFECTOS DINAMICOS
3.10.1 Consideraciones generales

Algunas acciones climaticas como las producidas por las oscilaciones del mar o el viento, los movimientos
sismicos, las acciones debidas a la operatividad del buque, entre otras causas, hacen que el terreno pueda que-
dar solicitado por tensiones variables de tipo ciclico o impulsivo, cuyo valor depende de complejos fenémenos
de interaccién o de respuesta dindmica conjunta de las estructuras y del terreno de apoyo al ser solicitados por
dichas acciones.

Los efectos dinamicos en las obras maritimas y portuarias pueden ser especialmente importantes. Por ejem-
plo, los esfuerzos sobre los diques de abrigo verticales producidos por la accién del oleaje pueden amplificarse
dependiendo de las caracteristicas dindmicas del dique y de su cimiento.

El comportamiento del terreno frente a las acciones dinamicas tiene unos rasgos tipicos que el ingeniero
debe conocer. Los procedimientos de ensayo para la determinacién de los pardametros del terreno que se deben
utilizar en los estudios dinamicos asi como los procesos de caracterizacién del terreno son diferentes, en algu-
nos aspectos, a los correspondientes a condiciones estéticas.

La diferencia principal que se observa al considerar el comportamiento del suelo frente a solicitaciones de
cardcter ciclico o alternativo es la generacién de presiones intersticiales en algunos suelos saturados. En proce-
sos de carga mondétonos la presion intersticial crece de acuerdo con ciertas leyes. En un ciclo de carga-descar-
ga la presion intersticial puede ser diferente en la fase de carga que en la de descarga y, como consecuencia, aun-
que la presién total afiadida sea nula al final del ciclo, puede quedar una presion intersticial remanente. Nuevos
ciclos de carga-descarga pueden provocar sucesivos incrementos de presién intersticial que, en caso de no dre-
narse, podrian debilitar la capacidad de carga o capacidad resistente del terreno.
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Otro aspecto esencial que se observa en el comportamiento del terreno frente a cargas alternativas es la
capacidad de disipacién de energia. Esta cualidad, conocida como amortiguamiento, es de tipo histerético, dentro
de un amplio rango de frecuencias de excitacion (I a 10 Hz, por ejemplo).

A su vez, la capacidad resistente de los suelos sometidos a cargas ciclicas depende, no sélo del nivel y grado
de variaciéon de las tensiones producidas, sino también de la capacidad de drenaje del suelo. Por esta causa pue-
den producirse en algunos suelos aumentos transitorios de las presiones intersticiales y, consiguientemente,
reducciones de la capacidad resistente del suelo. En suelos granulares dilatantes este fenédmeno puede ser inver-
so, dando lugar a una disminucién de las presiones intersticiales y, consiguientemente, a aumentos de la capaci-
dad resistente del suelo.

Frente a la actuacién de cargas ciclicas puede considerarse que un suelo saturado se comporta en condicio-
nes drenadas, parcialmente drenadas o no drenadas dependiendo del grado de similitud entre la escala de tiem-
pos necesarios para la completa consolidacién del suelo ante la actuacién de la carga (tyjo0%)) (es decir, para dre-
nar el exceso de presién intersticial) y la de separacién entre ciclos de la carga (t.), equivalente al semiperiodo
de la misma (t. =T/2) o a la duracién de una carga impulsiva.

De esta forma, si:

L1 ty(ioo) << t. puede considerarse que la accién, a los efectos del comportamiento del suelo, es estética
y que éste se encuentra en condiciones totalmente drenadas.

"l ty(ioo) = tc puede considerarse que la accién, a los efectos del comportamiento del suelo, es ciclica y
que éste se encuentra en condiciones parcialmente drenadas.

"1 ty(ioo) >> t. puede considerarse que la accion, a los efectos del comportamiento del suelo, es ciclica y
que éste se encuentra en condiciones no drenadas

A estos efectos, de acuerdo con lo sefialado en el apartado 3.4.8 de esta Recomendacion, puede aproximar-
se el valor de ty(jooz) por:

Lgoon) = H/c,

siendo H la distancia mas larga hasta el drenaje, es decir, el espesor del estrato menos permeable si este drena por una
cara o la mitad si drena por ambas, o, si resultase menor que el espesor mencionado, la mitad del ancho de cimenta-
cién cuando la carga se transmite a través de una estructura monolitica; y ¢, el coeficiente de consolidacion del suelo.

De esta forma, el comportamiento del suelo frente a la accion del oleaje en condiciones de no rotura (perio-
do T en el rango entre 5 y 20 s) serd en general en condiciones no drenadas para suelos saturados, tanto cohesi-
vos como granulares finos. Las arenas medias podran considerarse en condiciones parcialmente drenadas y las are-
nas gruesas, gravas y escolleras en condiciones drenadas.

Por otra parte, el comportamiento del suelo frente a la accién del oleaje en condiciones de rotura, a las
acciones impulsivas producidas por el oleaje en estructuras monoliticas (t. en el rango entre 0,01 y 0,05 s) o del
sismo (t. en el rango entre 0,05 s y 0,5 s) sera en general en condiciones no drenadas para la mayoria de suelos
y algunos rellenos de todo-uno.

Para estudiar el comportamiento del terreno frente a las solicitaciones de carga alternativas o ciclicas o para
el estudio de problemas de interaccién suelo-estructura, el ingeniero debera examinar en primer lugar el tipo de
drenaje esperado. El procedimiento de andlisis mas adecuado, que después habra de proseguirse, depende de las
condiciones de drenaje.

3.10.2 Comportamiento dinamico sin drenaje

El comportamiento de los suelos en laboratorio, y presumiblemente también en el campo, sometidos a ciclos
de carga uniformes y sin permitir el drenaje, puede representarse mediante un modelo elastico lineal viscoso
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equivalente donde, ademds, se impone cierto crecimiento de las presiones intersticiales dependiente del nime-
ro de ciclos y de su intensidad. Los pardmetros de uso mas frecuentes y los ensayos de laboratorio que suelen
realizarse para determinarlos son los que se indican a continuacién.

3.10.2.1 Generacién de presiones intersticiales

Cuando no existe drenaje, los ciclos de carga generan presiones intersticiales que pueden ajustarse, en gene-
ral, mediante una expresién del siguiente tipo:

donde

n = numero de ciclos de carga realizados.

N = ndmero de ciclos de carga que han de realizarse para alcanzar la rotura.
u, = presion intersticial acumulada al final del ciclo numero n.

0'y, = presion efectiva vertical al comienzo del ensayo.

® = parametro del modelo. Un valor tipico es 8 = 0,7.

Los ensayos de laboratorio permiten, para un determinado suelo y un determinado tipo de carga ciclica,
determinar los valores de N y 6, que son los parametros de este modelo.

Superpuesta a esa ley de generacién de presiones residuales al final del ciclo, durante cada ciclo se produce
un cambio de presién intersticial:

siendo A O, Y A T, los cambios ciclicos de las tensiones octaédricas y a y B parametros a determinar. Para sue-
los elasticos saturados se cumple que B = | y a = 0. En general B y a han de medirse en laboratorio y pueden
resultar dependientes del nimero de ciclos previos.

oct oct

Au = iB(|A0

+ a|AT

Existen muchas otras expresiones numéricas que pueden representar la variaciéon de presiones intersticiales
durante estos procesos de carga-descarga. Por ese motivo, el ingeniero debe consultar la literatura técnica espe-
cializada.

El conocimiento de las presiones intersticiales generadas por la accién del oleaje u otras oscilaciones del mar,
asi como por el sismo, en condiciones no drenadas es de particular importancia para la verificacion de la estabili-
dad de muchas estructuras portuarias (diques en talud, banquetas de cimentacion de diques verticales...). Para
resolver este problema no existen soluciones tabuladas o formulas analiticas sencillas generales, debiéndose recu-
rrir para cada caso a la literatura técnica especializada o a la utilizacién de modelos. Para algunos casos concretos,
en esta ROM se recogen soluciones aproximadas en el apartado 3.4.11 en lo que respecta a las presiones intersti-
ciales generadas por el oleaje y otras oscilaciones del mar,y en el apartado 3.10.4 en lo que respecta al sismo.

En muchas ocasiones, el célculo geotécnico dindmico de las situaciones sin drenaje se realiza en presiones
totales. En esos casos la definicion del proceso de generacion de presiones intersticiales puede obviarse.

3.10.2.2 Resistencia dinamica sin drenaje

La forma de caracterizar la resistencia dinamica de los suelos es, en general, mediante los parametros de
resistencia al corte definidos en condiciones estaticas y en término de presiones efectivas afiadiendo a esa defi-
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nicién la ley de crecimiento de las presiones intersticiales que generan las alternancias de la carga. En general,
todos los terrenos pueden suponerse con iguales parametros efectivos de resistencia al corte en condiciones
dindmicas que en las estaticas.

Generalmente, los esfuerzos de corte alternativos no generan presiones intersticiales importantes, excepto
en las arenas finas saturadas con densidades relativas moderadas o bajas, asi como en limos y arcillas y, de mane-
ra muy acusada, en otros suelos muy flojos o con estructura metaestable (quick clays, que no existen en los puer-
tos espafoles).

La alternancia de las cargas produce, en las arenas saturadas poco densas, aumentos de la presién intersti-
cial, que puede llegar a crecer monétonamente. El crecimiento de la presién intersticial debilita la resistencia del
suelo y puede, eventualmente, provocar su rotura.

La rotura se manifiesta (al menos en los ensayos de laboratorio) mediante un ablandamiento general. El suelo
parece comportarse como un liquido. El nombre de licuacién, o licuefaccion, se suele utilizar para definir este
tipo de rotura del terreno.

Normalmente se entiende que se ha alcanzado la rotura (licuefaccion) cuando la deformacion de corte acu-
mulada iguala o supera el valor del 5%.

Es factible, también, caracterizar la resistencia al corte sin drenaje de un suelo mediante la definicién del
nimero de ciclos de carga que lo rompe en ensayos de laboratorio no drenados. Ese nimero de ciclos de carga
sera funcién de las caracteristicas del terreno, de su estado tensional previo y de la intensidad de la carga dina-
mica.

En cada procedimiento de analisis dindmico, se utilizard una u otra metodologia para caracterizar la resisten-
cia dindmica. Los procedimientos de andlisis no estdn bien establecidos y, por ese motivo, no se pueden dar reco-
mendaciones de tipo general sobre la forma de caracterizar la resistencia.

La resistencia dindmica de un suelo Nimero de ciclos, I, necesarios para causar una
puede investigarse en el laboratorio deformacion tangencial del 5%
mediante ensayos de corte simple cicli-

cos no drenados, cuyos resultados pue-
den expresarse tal como se indica en el
grafico de la Fig. 3.10.1 y que podria
corresponder a una arena fina limo-arci-
llosa normalmente consolidada.

Los ensayos de corte simple cicli-
cos estan particularmente indicados, At
pues representan el comportamiento G,
frente al tipo de solicitacion que resul-
ta ser mas critico: la alternancia de
esfuerzos de corte con presién vertical
constante.

Los ensayos triaxiales ciclicos pue-
den utilizarse también, con las debidas
precauciones, para medir la resistencia,
en caso de cimentaciones de estructu-
ras sometidas a esfuerzos dindmicos.

En aquellos casos en que las tensio-
nes de corte iniciales puedan suponerse nulas (consolidacién isétropa), los diagramas de resistencia del suelo
frente a la actuacion de acciones dinamicas pueden simplificarse tal como se indica en la Fig. 3.10.2. Dicha figura
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corresponde a un ensayo triaxial ciclico sin drenaje en el que las tensiones tangenciales previas a la carga dina-
mica son nulas.

La experiencia indica que la resistencia al corte ciclica sin drenaje es practicamente independiente de la fre-
cuencia de la excitacién (rango | a 10 Hz).

3.10.2.3 Deformaciones bajo la actuacién de cargas ciclicas, sin drenaje

Las deformaciones volumétricas de los suelos cuando se calculan en condiciones no drenadas suelen supo-
nerse nulas, pues la compresibilidad del agua generalmente es muy pequefia cuando se compara con la del pro-
pio suelo.

El calculo geotécnico de deformaciones con volumen constante puede realizarse en términos de presiones
totales o en término de tensiones efectivas. Generalmente se utiliza el primer método, célculo tensodeformacio-
nal utilizando las tensiones totales como incognita, cuando la condicién de calculo es “sin drenaje”.

En el célculo en presiones totales, la relacién tensién-deformacion que debe usarse ha de conducir a un
modelo de rigidez transversal, G, idéntico al que se utiliza en presiones efectivas y del que se habla en el aparta-
do que sigue.

La condicién de constancia de volumen puede conseguirse con valores equivalentes o aparentes del médu-
lo de Poisson préoximos a 0,50. El médulo de Poisson real del esqueleto del suelo no interviene en estos calcu-
los en presiones totales.

Ejemplo tipico de resistencia de una arena saturada frente a Ia actuacion de cargas dinamicas
(suelos arenosos del Puerto de Motril)

NUMERO DE CICLOS
1 2 3

06 I 10 10 10
Sl
8 05
z
o
(%)
P4
= 04
w
Q
=< 4 O~_|0
\é 0,3 ..D\\:\‘::j
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= s o DENSIDADES SECAS ENTRE 13,1 - 16,0 kN/m®
8 T e
3 2 B g 100 kN/m? PRESIQN DE CONSOLIDACIQN
o o 150 kN/m? PRESION DE CONSOLIDACION

& 200 kN/m? PRESION DE CONSOLIDACION
0,/ + 250 kN/m? PRESION DE CONSOLIDACION

Nota: Figura tomada de la tesis doctoral de C. Olalla “Problemas Geotécnicos y Comportamiento Dinamico de los Fondos Costeros Arenosos”. Universidad
Politécnica de Madrid. Junio 1992.

Para realizar cilculos sin drenaje en presiones efectivas pueden utilizarse las leyes de tension deformacion
que se indican mas adelante y leyes de generacion de presiones intersticiales acordes de forma que el volumen
permanezca constante.
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El valor del amortiguamiento viscoso equivalente que puede usarse en los cdlculos no depende de las con-
diciones de drenaje, es sélo funcién de las deformaciones resultantes y no del tipo de célculo que se realice. Los
valores del amortiguamiento se indican en el apartado que sigue.

3.10.3 Comportamiento dinamico con drenaje

En una primera aproximacién, el comportamiento deformacional de los suelos bajo cargas dindmicas, se
puede asimilar al de un sélido elastico lineal con amortiguamiento viscoso. Los parametros que definirian, en ese
caso, el comportamiento tensodeformacional serian:

G = modulo de rigidez transversal.
\Y modulo de Poisson.
D amortiguamiento relativo.

Estos parametros dependen de la amplitud de la deformacién angular. Para deformaciones angulares muy
pequenas (en el rango 10~ a 10%), los pardmetros correspondientes G, (también llamado G, en muchos tex-
tos) y V, pueden obtenerse mediante reconocimientos geofisicos (ver apartado 2.6 de esta Recomendacién). En
ellos se pueden medir las velocidades de propagacion de las ondas de compresién, v, y de las ondas de corte,
Vs, Y de esos dos datos deducir:

Go = pap WZ
I-2a
V,=———
2(-a)
donde:
a=b%

2
Yp
Pqp = densidad aparente del terreno

Para deformaciones mayores, el médulo de rigidez transversal G es mas pequefio, mientras que el valor del
médulo de Poisson, v, cambia poco o aumenta.

Para conocer el valor de estos pardametros en otro rango de deformaciones, es preciso hacer ensayos espe-
cificos de laboratorio. El ensayo mas adecuado es el de la columna de resonancia. En la Fig. 3.10.3 se reproducen
unos resultados tipicos de estos ensayos realizados en unas arenas limosas.

Ademas, el médulo de rigidez transversal G, para pequefias deformaciones, depende de la presion de con-
finamiento. Esa relacion ha de establecerse ensayando muestras bajo distintas presiones.

El amortiguamiento relativo, D, que generalmente aumenta con la amplitud del movimiento, puede obtener-
se también de ese ensayo, con resultados tipicos como los indicados en la misma Fig. 3.10.3.

Para la mayoria de los casos la representacién del terreno mediante su resistencia al corte y los parametros
G, D y v (dependientes de la amplitud de la deformacién) sera, en general, suficientemente precisa. En problemas
dindmicos especiales (plataformas off-shore, por ejemplo) pueden ser necesarios modelos de comportamiento
del suelo mas complejos.

Las cargas dinamicas alternativas y las vibraciones pueden inducir en los suelos no saturados, particularmen-

te si son arenosos, una densificacion. Ese aspecto puede ser investigado en laboratorio. En este fendmeno se
basan varios de los procedimientos de mejora del terreno definidos en el apartado 3.9.
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Ejemplo tipico de parametros de comportamiento deformacional de un suelo bajo Ia actuacion de
cargas ciclicas (suelos arenosos del Puerto de Motril)
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Nota: Figuras tomadas de la tesis doctoral de C. Olalla “Problemas Geotécnicos y Comportamiento Dindmico de los Fondos Costeros Arenosos”. Universidad
Politécnica de Madrid. Junio 1992.

Cuando los suelos estan saturados el proceso de densificacion requiere la expulsién de parte del agua inters-
ticial. Ese proceso de consolidacion retrasara la posible densificacion.

Como consecuencia de la densificacion, se pueden producir asientos importantes. Seran tanto mayores cuan-
to mayor sea el nimero de alternancias de la carga y cuanto mayor sea su amplitud.

Si la solicitacién dinamica fuera de caracter ciclico, con un valor medio definido y con una oscilacién sobre
ese valor medio de amplitud constante, la deformacién volumétrica permanente, €, se podria aproximar median-
te una expresién del siguiente tipo:

&, =& INY @xpé
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donde:

€, = deformacién volumétrica causada por una carga estatica igual al valor maximo de la carga dinamica.
N = ndmero de ciclos.

F = relacién entre la amplitud de la oscilacién de la carga que provocaria la rotura del terreno en un
solo ciclo y la amplitud que realmente actla. Es equivalente a un coeficiente de seguridad local.
parametros adimensionales que pueden obtenerse de ensayos de laboratorio.

o, pB

Los valores tipicos de “0” oscilan entre menos de 0,05 y mas de 0,15, dependiendo de la sensibilidad del
suelo a las alternancias de carga. Los valores tipicos de “[3”, por ese mismo motivo, oscilan entre | y 10, aproxi-
madamente.

Si la solicitacion dindmica no es ciclica, sino de tipo irregular, siempre es posible, en primera aproximacion,
representarla por otra ciclica equivalente que produjera una deformacién permanente semejante.

La resistencia de los suelos drenados en condiciones dindmicas puede suponerse en general igual que la
correspondiente a condiciones estaticas. Los pardmetros resistentes obtenidos en los ensayos estdticos conven-
cionales drenados son de aplicaciéon también al caso de cargas dindmicas.

Cuando el drenaje no es completo, habra de hacerse alguna consideracién relativa a las presiones intersti-
ciales que puedan generarse.

El conocimiento de las variaciones de las presiones intersticiales generadas en el terreno como consecuen-
cia de vibraciones, de acciones sismicas o por la accién del oleaje o el viento, bien directamente o transmitidas
a través de estructuras resistentes, en los fondos marinos en situaciones de drenaje parcial es muy complicado
y asociado a importantes incertidumbres. Podria estimarse mediante la integracién conjunta de las ecuaciones de
la hidrdulica y la elastodindmica sin olvidar la compresibilidad del agua y del esqueleto del suelo, tomando como
condiciones en el contorno las variaciones de las tensiones totales causadas por la accién en cuestion. Estos cél-
culos son complejos y su consideracion se sale del alcance de esta ROM (Ver ROM I.1. en lo que respecta a las
debidas a la accién del oleaje). La mejor forma de conocerlas para cada caso concreto es mediante su observa-
cién en prototipo mediante técnicas de auscultacion.

Un significativo caracter no elastico del comportamiento de algunos suelos en los que se produce una varia-
cion importante de presiones intersticiales al cambiar los esfuerzos de corte (p.e. suelos granulares dilatantes)
puede alterar de forma notable los resultados correspondientes a calculos basados en la simplificacion de com-
portamiento elastico respecto a las leyes de presiones intersticiales que se generan.

Dada la complejidad del problema, se recomienda especialmente para estos casos disponer en obra de sis-
temas efectivos de observacion (auscultacion) que permitan contrastar con la realidad los célculos teéricos que
se hubieran realizado y que permita tomar, en su caso, las decisiones necesarias para la estabilidad de la obra.

3.10.4 Comportamiento del suelo frente al sismo

Los movimientos sismicos son una de las acciones mas importantes capaces de producir efectos dinamicos
significativos en el conjunto suelo-estructura, asi como de variar el comportamiento del suelo, tanto en lo que
respecta a su capacidad resistente como a su comportamiento deformacional.

De acuerdo con lo sefialado en el apartado 3.10.1 de esta Recomendacion, el comportamiento del suelo
frente a la accidn sismica sera, en general, en condiciones parcialmente drenadas o no drenadas para todo tipo
de suelos y rellenos, incluso podria darse en rellenos de todo-uno de escollera, dando lugar, especialmente en los
suelos granulares flojos saturados, a crecimientos importantes de las presiones intersticiales y a la pérdida de su
capacidad resistente frente a las solicitaciones de corte. Este fenomeno, denominado licuefaccion, es una de las
principales causas de fallo a tomar en consideracién en el proyecto de obras maritimas y portuarias en zonas sis-
micas.
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Por tanto y con caracter general, los parametros de resistencia y de deformacién del suelo a considerar en
los célculos cuando se considere la actuacién de la accién sismica, serdn los correspondientes a comportamien-
to no drenado para suelos situados bajo el nivel fredtico, considerando ademas la degradacion de los parametros
resistentes del suelo debido a la actuacién de cargas dindmicas.

Dentro del Programa ROM esta previsto dedicar una Recomendacién especifica a los efectos sismicos en las
obras maritimas y portuarias. Provisionalmente, en este apartado se adelantan algunas ideas bésicas para ayudar

al ingeniero en el estudio de estos efectos.

3.10.4.1 Caracterizaciéon del movimiento sismico

Los factores principales que caracterizan un determinado terremoto son la magnitud, la intensidad, la acele-
racion del terreno y el espectro de respuesta. A continuacién se incluyen algunas ideas basicas sobre estos cua-

tro factores.

3.10.4.1.1 MaGNITUD

La energia total liberada por un sismo puede
medirse, al menos conceptualmente, registrando
los movimientos de la superficie terrestre que tie-
nen lugar durante el terremoto. También puede
estimarse mediante consideraciones energéticas
aplicadas a la zona de rotura (momento sismico).

Coexisten varias definiciones de magnitud, con
los siguientes nombres:

M. = magnitud local o de Richter.

M, = magnitud de las ondas de superficie.

m, = magnitud de las ondas internas de
periodo corto.

mg = magnitud de las ondas internas de
periodo largo.

M; = magnitud definida por la Agencia
Meteoroldgica Japonesa.

M,, = magnitud basada en el momento sis-
mico.

Actualmente se suelen utilizar mas los valores
de M,

En cada caso concreto en el que haya de utilizar-
se este concepto conviene asegurar cudl es su defi-
nicion pues existen algunas diferencias que pueden
ser de hasta una unidad para terremotos grandes.

3.10.4.1.2 INTENSIDAD

La intensidad causada por un sismo puede
valorarse de manera algo objetiva mediante esca-
las de dafio previamente establecidas. En Europa se
ha convenido la redaccién de la Escala Macrosismi-

Isosistas del terremoto de Lishoa
de 1755

—== -7 0 100km

50 [E

% Epicentro aproximado
VI Intensidad MSK observada
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ca Europea, EMS, que es muy similar a la original MSK de Medvedey, Sponheuer y Karnik y que basicamente coin-
cide (escala de doce grados) con la escala Mercalli Modificada (o Rossi-Forell) que se suele utilizar en América.
En Japdn se utiliza una escala propia de diez grados.

Cada terremoto produce intensidades de dafio generalmente decreciente con la distancia al epicentro. Tras
el censado de los dafios causados por un determinado terremoto se puede preparar el mapa de “atenuacion”,
también llamado mapa de isosistas, correspondiente. En la Fig. 3.10.4 se incluye el mapa de isosistas del terre-
moto de Lisboa de 1755, el mayor de los que se conocen que hayan afectado a la peninsula Ibérica.

La intensidad epicentral, |,,, tiene cierta relacién con la magnitud del terremoto. En esa relacién intervienen facto-
res tales como la profundidad focal, la estructura geoldgica, el mecanismo focal, el recubrimiento de suelos, etc.

3.10.4.1.3 ACELERACION DEL TERRENO

La aceleracién del terreno durante un movimiento sismico puede definirse, en cada punto (tres coordena-
das), mediante un vector (tres componentes). El registro continuo de una componente en un determinado lugar
permite definir un acelerograma del sismo.

Los acelerogramas correspondientes a puntos ubicados en la superficie del terreno son diferentes depen-
diendo en la naturaleza del suelo que pueda recubrir la roca en el punto en cuestion.

Para una determinada zona, se suele definir el valor de la aceleracion maxima, a,,,,, también llamada acelera-
cion de pico, PGA (Peak Ground Acceleration), que representa el mayor valor de la componente horizontal de
la aceleracién y que, ademads, suele referirse a las condiciones de “suelo firme” o roca.

El valor de a,,,,, correspondiente a determinados periodos de retorno estd incluido en la mayoria de los cédi-
gos o0 normas sismicas como parametro definitorio de la accion sismica.

En Espana estd actualmente en vigor la Norma de Construccion Sismorresistente: parte general y edificacion
(NCSE-02) cuyas prescripciones de indole general son de aplicacion obligatoria a las obras portuarias. En dicha
norma se incluye, bajo la denominacién de aceleracién sismica bdsica, ap, un valor caracteristico de la aceleracién
horizontal maxima, asociado a un periodo de retorno del orden de 500 afios, correspondiente a cada municipio
espanol. En la Fig. 3.10.5. se incluye el mapa de peligrosidad sismica de dicha Norma que suministra simplificada-
mente el valor de dicho parametro.

3.10.4.1.4 ESPECTRO DE RESPUESTA

La accion del sismo sobre un moévil de un grado de libertad, con frecuencia de vibracion natural

K
w, = M (K = contante de rigidez, M =masa)

y amortiguamiento viscoso de constante C, puede calcularse, de manera inmediata, mediante la expresion:

x(t) = wLJ'ote'“’" DD [gos [wd (t- T)] (&, (1) [dT
d

donde :
x (t) = desplazamiento relativo del mévil respecto al terreno.
a,(T) = aceleracién del terreno (acelerograma).
w, = frecuencia natural del mévil.

. : - _ 2
wy = frecuencia amortiguada del mévil; w,; = w,VI-D

. . . C

D = amortiguamiento relativo, D =

2vKM
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Figura 3.10.5. Mapa espanol de peligrosidad sismica (NCSE-02)

De esa expresion es posible obte-
ner la aceleracién maxima del mévil o
aceleracién espectral, SA. Normal-
mente se utiliza la expresion aproxi-
mada SA = ()2 Xax Y @ ese valor se le
denomina seudo-aceleracién absoluta,
que es funcién de su frecuencia natu-
ral w, (o del periodo correspondiente
T = 21Ww,) y de su amortiguamiento
relativo, D.

Se define como espectro de repues-
ta de aceleraciones absolutas de un
sismo a la funcién que relaciona el valor
de SA conT y D. En la Fig. 3.10.6 puede
verse un dibujo tipico de algunos espec-
tros de respuesta.

Para una determinada zona es
posible definir espectros de respuesta
estindar o envolventes de espectros
reales para su utilizacion en los pro-

Figura 3.10.6. Ejemplo de espectros de respuesta (amortiguamiento
D = 5%)
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yectos, correspondiente tanto a movimientos horizontales como verticales. La vigente Norma espariola (NCSE-
02) define espectros tipo en Espafia en funcion de las caracteristicas locales del terreno, de la ubicacién de la
zona (fundamentalmente la distancia a la falla Azores-Gibraltar que domina la actividad sismica peninsular) y del
amortiguamiento relativo de la estructura resistente.

3.10.4.2 Licuefaccion del suelo debido a la accién sismica

Muchos de los dafios producidos por terremotos en puertos han sido debidos a fendmenos de licuefaccion
del suelo. Un ejemplo claro es la destruccién practicamente completa de Puerto Valdez durante el terremoto de
Alaska (1964). Otros tipos de dafios en puertos debidos a terremotos que se encuentran documentados se reco-
gen en laTabla 3.10.1.

Para predecir la posibilidad de que se produzca el fenémeno de la licuefaccion en un suelo por la accién de
un sismo es hoy practicamente obligado seguir el procedimiento empirico que se describe a continuacion. Ade-
mas de este método el ingeniero puede y debe utilizar otros procedimientos o metodologias complementarias
que considere convenientes, sin que ello aconseje omitir el método que aqui se describe.

Ejemplos de daiios sismicos en puertos en Ias iltimas dos décadas
Afo Pais Puerto Dafios

1983 | Japdn Akita Dos muelles de tablestacas rotos. Colapso de gruas.

1984 Chile | San Antonio | Rotura muelles de bloques. Colapso de gruas

1985 | Grecia Patras Colapso de dique de abrigo en talud

1986 | Grecia Kalamota Rotura de muelle de bloques

1989 | Argelia Argel Rotura de muelle de bloques
1989 | EE.UU. Oakland Muelle de pilotes
1990 | Filipinas |San Fernando| Muelle de pilotes

1993 | Japdn Kushiro Muelles de cajones y tablestacas

1993 | Japén Hakodate | Muelle de tablestacas
1993 | EE.UU. Guam Muelle de tablestacas
1993 | Japdn Okushuri Dique de abrigo
1994 | EE.UU. | Los Angeles | Muelle de pilotes

1995 | Japdn Kobe Muelle de pilotes, duques de alba, muelle de recintos de tablestacas, dique de abrigo. Colapso de gruas

1999 | Turquia Devince Colapso de gruas

1999 | Taiwan Taichung Muelle de cajones

Lista basada en la informacién de la publicacion “Seismic Guidelines for Port Structures” PIANC. Editado por Balkema. 2001.

Reconocimiento geotécnico

En primer lugar, para evaluar la seguridad frente al fenémeno de la licuefaccion debe realizarse un reconoci-
miento geotécnico detallado del terreno considerado. Ese reconocimiento debe permitir la determinacion pre-
cisa de los siguientes pardmetros:

[]  Densidad seca, humedad y peso especifico de las particulas del suelo.

[1  Granulometria y, si hubiese componente arcillosa, plasticidad de la fraccién fina del suelo.

] indice N del ensayo SPT. Alternativamente se pueden realizar ensayos de penetracion continua CPTU
o ensayos penetrométricos dinamicos. En todo caso los ensayos SPT no deben omitirse y los resultados
de otros posibles ensayos deben traducirse a valores equivalentes del SPT mediante correlaciones loca-
les contrastadas.
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Adicionalmente, la calidad del estudio mejorara si se dispone de ensayos geofisicos (cross-hole o similar) que
permitan conocer la velocidad de propagacion de ondas de corte, v, a cada profundidad.

El conocimiento de la posibilidad de que se produzca el fenémeno de la licuefaccion sera también mas pre-
ciso si se dispone de ensayos dindmicos del suelo realizados en laboratorio, particularmente ensayos de colum-
na resonante o ensayos de corte simple ciclico que permitan conocer los pardmetros G, D y v antes menciona-
dos (apartado 3.10.2.3).

Valor de cdlculo del indice N del SPT. Valor (ﬁ)w

Conocidos los datos precedentes, la resistencia de un determinado nivel del suelo a la licuefaccion (capa situada
a una profundidad z) se define,a cada profundidad, en funcién del nimero (N),/ que es el valor medio del indice N del
SPT después de corregirlo por el efecto de la sobrecarga (1) y por el efecto de la energia de ensayo (2). Estas dos
correcciones pueden practicarse segln se indica en los apartados 3.5.4.3 (correccion 1) y 2.9.1 (correccion 2).

Valor de la resistencia a la licuefaccién. Parametro CRR

Para cada valor de (N),, se obtiene un valor del nimero adimensional CRR (Cyclic Resistance Ratio) que
mide la resistencia a la licuefaccion. Este nimero es diferente segiin el contenido en finos del terreno.

Los valores que en la actualidad se consideran mas adecuados para el parametro CRR se incluyen en la Tabla 3.10.2.

Valores del parametro CRR

Porcentaje de finos

(N < 5% 15% 30%
5 0,06 0,10 0,13
10 o1 0.16 018
5 0,16 023 026
20 022 029 0,40
25 029 >0,4 >0,5
30 >0,4

Esta misma informacién se resume de manera gréfica en la Fig. 3.10.7. Estos valores son empiricos y estan basa-
dos en datos de campo que van acumulandose. Es posible que sufran cierta modificacion con el paso del tiempo.

El valor de CRR indicado estd obtenido Unicamente para terremotos de magnitud M,, = 7,5. Cuando la magnitud
del terremoto sea diferente se deben multiplicar los valores de CRR por los factores de correccion siguientes.

Factor corrector del parametro CRR en funcion de la magnitud del sismo
(Youd e Idriss, 1997)

Magnitud M,, Factor de correccion

55 2,20 2 2,80
6 1,76 2 2,10
6,5 1,44 a 1,60
7 1,19 a 1,25
75 |

8 0,84
85 0,72
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El valor obtenido de la resistencia adi- Resistencia a Ia licuefaccion 29
mensional, CRR, después de considerar el
valor de (N)¢o, el porcentaje de finos y la 0,6 N 37
magnitud del terremoto, se debe comparar " Porcentaje de finos = B5 15 <|5 28
con la solicitacion que se describe en el i
subapartado siguiente. 0,5 : |

[
: bl
Solicitacién sismica. Parédmetro CSR \bi 04 ] N Sl
e 201 ]

A una determinada profundidad dentro 5 - CRR Curvas para 5,15 y B5 %
del depésito de suelos y con la informacién S de finos, respectivamente
geotécnica disponible, se puede calcular el § 03
nimero adimensional siguiente: 2

CSR =0,65—e. (fmax 3, §”
v, 8 &
CONTENIDO EN FINOS > 5%

donde: 0!

@3l
CSR = tensién de corte ciclica adimen-
sional (Cyclic Stress Ratio). 0 10 20 30 20 50
O,, = tension vertical total, antes del Valor de (N),,
terremoto.
O',, = tension vertical efectiva, antes
del terremoto.
amax = Valor de célculo de la aceleracion horizontal méaxima del terreno en el emplazamiento considerado,
equivalente a la aceleracién sismica de calculo obtenida a partir de la aceleracién sismica basica ay,
de acuerdo con lo previsto en la norma NCSR-02 (Ver Fig. 3.10.5).
g = aceleracién de la gravedad.
rq = factor de reduccién que depende principalmente de la profundidad.

El dltimo factor (ry) es siempre menor que la unidad y mide la reduccién del valor de a,,, con la profundi-
dad. Su determinacion requiere un célculo especifico de amplificacion (deconvolucién). Es también posible supo-

ner el siguiente valor aproximado:

rq=1-0,001-22

donde z es la profundidad de la zona cuya licuefaccion se investiga, expresada en metros.

Verificacién de la seguridad frente a la licuefaccién

La comparacion de resistencia, CRR, y solicitacién, CSR, permite definir el coeficiente en seguridad frente a

licuefaccién:

_CRR

CSR

(20) Figura preparada a partir de la informacién publicada por Youd, T.L. and Idriss .M. (2001). “Liquefaction Resistance of Soils: Summary
Report from the 1996 NCEER and NCEER/NSF Workshops on Evaluation of Liquefaction Resistance of Soils”. Journal of Geotechnical
and Geoenvironmental Engineering. ASCE. Apr. 2001.Vol. 127. N° 4.
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Cuando este coeficiente es préximo a la unidad (0,9 < F < 1,I) se debe entender que las posibilidades de
licuefaccién del suelo son altas. Aunque existen publicaciones que intentan cuantificar las posibilidades de licue-
faccion partiendo del valor de F, en la actualidad aiin no es posible dar validez a este procedimiento.

Cuando el coeficiente de seguridad a la licuefaccion no sea aceptable ha de procederse a cambiar la tipolo-
gia de la solucién o, en casos muy especificos, a proceder a un tratamiento o sustitucion del terreno, o a la colo-
cacién de drenes para facilitar la disipacion de las presiones intersticiales generadas. En Espafia, por este motivo,
se ha realizado un tratamiento masivo de densificacién mediante la técnica de vibrosustitucion (ver apartado
3.9.3) en las arenas de la bahia de Algeciras para construir las instalaciones de la Central Térmica de Los Barrios.

3.10.4.3 Acciones simicas transmitidas al terreno de cimentacién a través de la estructura
resistente

La respuesta dindmica del conjunto suelo-estructura, o movimiento de este conjunto al ser solicitado por
una accién sismica, serd tanto mas acusada cuando mds préximo sea el periodo propio de vibracién de dicho
conjunto suelo-estructura al periodo predominante del movimiento sismico.

Una gran parte de las estructuras portuarias, especialmente las de gravedad, tienen periodos propios de osci-
lacién similares a los periodos predominantes en los movimientos sismicos (0,2 s <T <2 s), por lo que en la mayor
parte de los casos se producird un importante comportamiento dindmico del conjunto suelo-estructura durante
el movimiento sismico, que dard lugar a la transmisién de cargas importantes al terreno de cimentacién.

Las acciones transmitidas al cimiento no son en este caso evidentes. Su determinacion exige previamente
realizar célculos de interaccién suelo-estructura.

El célculo de interaccién suelo-estructura bajo solicitaciéon sismica puede realizarse con metodologias muy
diversas o con procedimientos empiricos aproximados de caricter pseudoestatico.

En el apartado 3.10.5 de esta Recomendacion se definen los procedimientos mas comunes que han sido ava-
lados por cierta experiencia de uso.

3.10.5 Calculo dinamico del conjunto suelo-estructura

El cdlculo dindmico del conjunto suelo-estructura puede realizarse con metodologias muy diversas. Los pro-
cedimientos mds comunes son los siguientes:

Calculos con modelos numéricos con representacion completa del cimiento
a. Este célculo se realiza mediante los siguientes pasos

[° Definicion del modelo geométrico discreto (elementos finitos o diferencias finitas) que representa
una seccion plana del problema en estudio incluyendo tanto la estructura como una fraccién signi-
ficativa del cimiento. Los célculos dindmicos tridimensionales son también posibles, aunque requie-
ran un gran esfuerzo para la preparacion del modelo geométrico. En los contornos del modelo han
de incluirse muelles y amortiguadores que representen con cierta precisiéon el amortiguamiento de
radiacion.

2° Definicion de pardametros del modelo de comportamiento elemental. Normalmente, para facilitar
los célculos, el terreno se representa mediante un modelo eldstico lineal y viscoso en término de
tensiones totales. Los parametros que regulan la relacion tensién-deformacion (G, v y D) (ver apar-
tados 3.10.2 y 3.10.3) deben adecuarse al nivel de deformacién resultante, lo que requiere un cal-
culo iterativo hasta conseguir la precision suficiente en la representaciéon del comportamiento no
lineal.
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En lugar del modelo precedente, es también posible, aunque mas complejo, realizar calculos dindmi-
cos en presiones efectivas, incluyendo, en este caso, una doble formulacion acoplada: deformacion
(1), generacién-disipacion de presiones intersticiales (2). Estos calculos son muy sensibles a peque-
fios detalles y su utilizacién generalmente esta en la actualidad reservada a trabajos de investigacion.

Definicién de la accion. El calculo dinamico trata de representar el comportamiento del conjunto
estructura-terreno ante una situacién de cargas rapidamente variables. El caridcter dinamico pro-
viene del hecho diferencial, respecto a las condiciones estaticas, de producirse aceleraciones signifi-
cativas en la estructura y/o el terreno.

La accién dindmica puede representarse mediante la historia temporal de valores de los parametros
representativos correspondientes:

LI En el caso del oleaje seria una historia temporal de empujes o presiones causados por la serie
de alturas de ola.

[l En el caso sismico la forma de representar las acciones sismicas y la forma de representar el
problema (geometria y caracteristicas de los materiales) deben guardar entre si una cierta rela-
cién. Es decir, la acciéon sismica depende del modelo geométrico utilizado para representar el
problema.

Una de las formas de representarse es mediante un conjunto de fuerzas de inercia iguales a los
productos de las masas del modelo de calculo por las aceleraciones que se considera que afec-
tan a la base del modelo. Una vez definidas estas fuerzas, los célculos seran en todo semejantes
a los cdlculos dindmicos realizados para analizar los efectos de otras acciones dinamicas exter-
nas (oleaje, vientos, impactos, etc.). Como el movimiento sismico se especifica con caracter
general para el terreno firme, para obtenerlo en la base del modelo se requiere realizar calcu-
los previos de amplificacién (aumentos de las aceleraciones debido a suelos blandos situados
encima de terrenos firmes) y de deconvolucién (reducciones de las aceleraciones con la pro-
fundidad) a partir del movimiento especificado.

Proceso de integracion. Para realizar célculos dinamicos acoplados (presiones efectivas) es obligado
realizar la integracién del problema mediante un esquema explicito de diferencias finitas para la
variable tiempo.

Para los calculos en presiones totales, el proceso de integracién (resolucién) del problema dinami-
co puede realizarse mediante un esquema explicito de diferencias finitas en el dominio del tiempo
(alternativa 1) o mediante la aplicacién de la transformacion de Fourier para resolver el problema
para cada frecuencia y posterior integracién en ese dominio (alternativa 2) o mediante un analisis
modal espectral (alternativa 3). Aunque estos procedimientos son tedricamente equivalentes, el pri-
mero parece ofrecer cierta ventaja para tratar problemas no lineales.

b. Calculo con una representacién simplificada del cimiento

El cdlculo dindmico estructural mas extendido es aquél en que el cimiento queda representado por una
serie de resortes y amortiguadores equivalentes. El modelo estructural puede consistir en una particién
en elementos finitos o en un modelo de masas y resortes concentrados que representa la geometria, la
rigidez y la inercia de la estructura en estudio de manera suficientemente precisa.

Tanto el terreno como la estructura han de suponerse elasticos lineales. Un célculo iterativo permite
adecuar los parametros al nivel de deformaciones global.

El amortiguamiento del sistema ha de estimarse independientemente a partir de los resultados de los
ensayos dinamicos que se deben realizar a estos efectos. La accién dinamica se define normalmente
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mediante un sistema adecuado de fuerzas nodales. El proceso de integracion puede ser cualquiera de los
que se han indicado antes (subapartado a).

Las “constantes de resorte” son funcién de la amplitud de la deformacién y de las frecuencias de la accién.

Cuando el proceso de integracion se realiza en el dominio de las frecuencias no existe problema en la
especificacion de las “constantes de resorte” (relacion fuerza-deformacion) dependientes de este factor.
En otros casos es necesario hacer alguna simplificacion.

Como aproximacion, “las constantes de resorte” pueden deducirse con las férmulas de la estitica cita-
das en los apartados precedentes de esta ROM para cimentaciones superficiales (apartado 3.5) o pro-
fundas (apartado 3.6). En estas formulas deben utilizarse los coeficientes dinamicos deducidos como se
indica en el apartado 3.10. 3.

Para cdlculos sismicos preliminares, o para aquellos casos de célculos sismicos en los que éstos no necesi-

tan ser muy precisos, se puede suponer la siguiente relaciéon entre el valor medio del médulo de rigidez
transversal G que puede usarse y el modulo de rigidez transversal para pequeiias deformaciones, G,.

Intensidad Local MSK Relacién G/G,

Vi |

Vil 0,80
VI 0,50
IX 0,35

En estos calculos preliminares o aproximados, no se aplicaran estas reducciones del moédulo a aquellos
suelos cuya solicitacién esté lejos de aquélla que puede provocar su rotura. A falta de otras estimacio-
nes se podra suponer que G = G para:

Todos los suelos cuya velocidad de propagacion de ondas de corte, medida mediante ensayos geofisicos
“in situ”, sea:

vg > 300 m/s

a. Todos los suelos, cualquiera que sea su deformabilidad, que estén situados a mas de 20 m de profun-
didad.

b. En esos célculos se adoptara un valor del amortiguamiento relativo acorde con el médulo de rigidez
transversal correspondiente.

Cuando buena parte de la estructura estd enterrada y el terreno se representa mediante muelles y amor-
tiguadores, la definicion de la accion sismica en la base del modelo puede requerir unos calculos previos.
El movimiento al nivel de la unién entre la estructura y el cimiento es diferente del movimiento del terre-
no en campo libre (sin estructura) ain en el caso de que la estructura no tuviese inercia alguna. Este efec-
to adicional de interaccion, que se conoce como interaccion cinematica, sera preciso considerarlo, bien con
un calculo dindmico previo, o bien con alguna consideracién debidamente justificada. No obstante lo ante-
rior, es relativamente frecuente despreciar este efecto (valido en algunos casos teéricos) y suponer que la
accién sobre el modelo es, exclusivamente, un conjunto de fuerzas de inercia que actan sobre la estruc-
tura y cuyo valor se estima a partir de las aceleraciones sismicas al nivel del terreno de apoyo.

3.10.5.1 Calculo dinamico de la cimentacion

El célculo dindmico de la cimentacion puede realizarse conjuntamente con el calculo estructural cuando el
procedimiento (o la alternativa) elegida es la “a” antes mencionada. (Ver apartado 3.10.5). En otro caso (opcién
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“b”) es preciso realizar un modelo especifico del cimiento y someterlo a las acciones dindmicas que se obtienen
del célculo estructural.

En ambos casos (calculo conjunto o calculo dindmico independiente), como resultados del célculo de la
cimentacion se obtendra, en cada zona del cimiento, la informacion siguiente:

a. Evolucién (o historia temporal) de desplazamientos y de tensiones totales y efectivas (calculos acopla-
dos tension-deformacién-flujo).

b. Evolucién de desplazamientos y tensiones totales, cuando el cdlculo se realice en presiones totales sin
consideracién directa de las consecuencias del flujo de agua en el interior del terreno.

Con esta informacién podra juzgarse acerca del comportamiento del sistema. En el primer caso de manera
directa pues del calculo se obtienen desplazamientos y tensiones efectivas que permiten enjuiciar la seguridad de
la obra y la posible funcionalidad durante y después del evento (temporal u otra causa).

En el segundo caso (célculo en presiones totales) es preciso un proceso de interpretacion posterior para
obtener las presiones intersticiales generadas por la accién dindmica. La base de partida de esta interpretacion
sera la informacién sobre la resistencia dinamica del suelo obtenida en ensayos de laboratorio en tensiones tota-
les con historias de tensiones similares a las resultantes del calculo.

Si tras este proceso de evaluacion resultara que en ninguna zona significativa del cimiento se supera el umbral
de plastificacion o rotura (licuefaccion) en ningin momento, entonces la respuesta del cimiento podria conside-
rarse practicamente eldstica. Deberia concluirse que la situacién es aceptable.

Para acciones dindmicas importantes, sin embargo, es posible que el cimiento experimente roturas parciales
transitorias que podrian ser admisibles, pues no tendrian que significar necesariamente la ruina de la obra sino
un desplazamiento residual apreciable.

El calculo dindmico de desplazamientos en geotecnia ha sido practicado durante décadas y su aplicacién a
los problemas de rotura es adecuada y recomendable. Conceptualmente estriba en admitir la rotura instantdnea
segln el mecanismo que indica el célculo y postular una cierta ley de resistencia residual en ese momento.

Las leyes de la dindmica de bloques rigidos permitiran escribir las ecuaciones del movimiento de la parte
movil de ese mecanismo de rotura e integrarlas para conocer el desplazamiento que ocurre durante esa fase
parcial del movimiento. Este procedimiento de cdlculo estd bien establecido para el cilculo de movimientos de
muros Yy taludes y puede aplicarse de manera andloga también a las cimentaciones de obras maritimas y portua-
rias sometidas a la accion del oleaje.

3.10.5.2 Calculo pseudo-estatico de la cimentacién

El calculo dindmico de una cimentacion o en general de una construccién apoyada en el terreno (incluyen-
do excavaciones con o sin sostenimiento) puede abordarse con los procedimientos usuales de la estatica pero
afiadiendo fuerzas adicionales que representan a la accién dinamica.

Las acciones estdticas equivalentes que han de suponerse dependen fundamentalmente del tipo de proble-
ma en estudio, tal como se comenta a continuacion.
3.10.5.2.1 ACCIONES ESTATICAS EQUIVALENTES A LA ACCION DEL OLEAJE O DEL VIENTO

En los problemas de carga dindmica debida al oleaje, al viento sobre la estructura, etc., se pueden utilizar

métodos de cdlculo estdtico representando las acciones dindmicas mediante unas acciones estdticas equiva-
lentes.
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Las acciones del oleaje trasmitidas al terreno de cimentacién a través de una estructura resistente depen-
den del periodo y de la magnitud de la accién y, especialmente, de la respuesta del conjunto suelo-estructura o
movimiento del mismo al ser solicitado por dicha accioén.

Las estructuras portuarias como las obras de gravedad construidas con cajones, los espaldones y otras
estructuras monoliticas tienen periodos naturales de oscilacion en el rango entre 0,2 y 2 segundos (muy aleja-
dos de los periodos del oleaje), por lo que no son esperables amplificaciones dinamicas de las cargas transmiti-
das al terreno debidas a la accion del oleaje en condiciones de no rotura o a las oscilaciones del nivel del mar
por la accién de las mareas, pudiendo aceptarse que éstas se transmiten al terreno con igual periodo que la
accion actuante. En estos casos, la accion transmitida al cimiento podra obtenerse por medio de anilisis estati-
co, en los que no es necesario considerar a priori, la rigidez del conjunto suelo-estructura.

Por el contrario, son esperables amplificaciones dinamicas importantes en las cargas transmitidas al terreno
de cimentacién cuando estas estructuras estdn solicitadas por oleajes en condiciones de rotura, al tener estas
acciones periodos de oscilacion del orden de magnitud de los del conjunto suelo-estructura. En estos casos, las
acciones transmitidas al cimiento son de dificil evaluacion, siendo necesario un calculo dindmico especifico o un
procedimiento empirico aproximado alternativo (p.e. multiplicacién de la accion estatica por un factor dindmico
de carga) que permita definir la acciéon dindmica transmitida al cimiento para la estructura en cuestion.

El calculo dindmico del conjunto suelo-estructura puede realizarse con metodologias muy diversas. En el apar-
tado 3.10.5. se definen los procedimientos mds comunes, que han sido avalados por cierta experiencia de uso.

El proceso de obtencién de las acciones estaticas equivalentes a la accién del oleaje o del viento incluye la
consideracién de ciertos “factores dinamicos de carga” o directamente de fuerzas equivalentes obtenidas a par-
tir de formulaciones empiricas de base experimental, los cuales escapan del alcance de esta ROM.

En aquellos documentos ROM dedicados a las acciones del viento y del oleaje, asi como a las obras especi-
ficas, se definiran las fuerzas estaticas equivalentes asociadas al valor representativo adoptado en cada combina-
cién de acciones para el temporal de oleaje o viento.

Para evaluar el comportamiento frente a Estados Limite de Servicio puede hacerse una hipétesis semejante
pero para un temporal menos intenso (mas frecuente) segln se indica en el apartado 3.3 de este documento.

Las fuerzas estaticas equivalentes que actlan sobre el cimiento podran obtenerse a partir de un calculo
estructural estitico considerando la actuacién sobre la estructura de las acciones estdticas equivalentes a la
accién dindmica o adoptando la fuerza maxima transmitida al cimiento deducida de un calculo dindmico.

Para la evaluacién de la seguridad frente a los modos de fallo asociados a los Estados Limite Ultimos de las
cimentaciones superficiales y profundas, cuando se analizan mediante las formulas estaticas que se indican en los
apartados 3.4 y 3.5 de esta ROM, se recomienda no afadir, como accién dinamica debida a la inercia del suelo,
ninguna fuerza adicional.

3.10.5.2.2. ACCIONES ESTATICAS EQUIVALENTES A LA ACCION SiSMICA
Cuando, de forma aproximada, se verifiquen modos de fallo mediante formulaciones estaticas, la consideracién
del sismo podra realizarse a través de acciones estaticas equivalentes. Dichas acciones equivalentes dependen de la

tipologia de la estructura, de las caracteristicas de la interaccion suelo-estructura y del modo de fallo analizado.

En el documento ROM 0.6 dedicado a la accién sismica, asi como en aquellos documentos ROM dedicados
a las obras especificas, se definiran con detalle las fuerzas estaticas equivalentes a la accién sismica.

No obstante lo anterior, se ha considerado conveniente incluir en esta Recomendacién las fuerzas estaticas

equivalentes a la accion sismica necesarias para la verificacion de los modos de fallo geotécnicos mas usuales que
se presentan en las obras maritimas y portuarias.
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3.10.5.2.2.1 FUERZAS ESTATICAS EQUIVALENTES SOBRE LOS CIMIENTOS

Las fuerzas estaticas equivalentes que acttan sobre el cimiento podran obtenerse a partir de un célculo
estructural estdtico considerando la actuacién sobre la estructura de las acciones estaticas equivalentes a la
accién sismica o adoptando un porcentaje de la fuerza maxima transmitida al cimiento deducida de un calculo
dindmico. A falta de otra informacion, podra suponerse como fuerza estatica equivalente el 65% de dicho valor
maximo.

Si el calculo dindmico no incluye la masa del propio elemento de cimentacién (zapata o encepado), entonces
habra que afnadir una fuerza adicional que, a falta de otra indicacion mas precisa que pudiera darse en otro lugar
especifico (otros documentos ROM), sera el producto de su masa total (densidad emergida) por la aceleracién
horizontal, a;, definida en el apartado 3.10.5.2.2.2.

3.10.5.2.2.2 FUERZAS ESTATICAS EQUIVALENTES PARA LA VERIFICACION DE MODOS DE FALLO DE PERDIDA DE LA
ESTABILIDAD GLOBAL

Para comprobar el efecto de la accién sismica en el estudio de los problemas de estabilidad global controla-
dos por la resistencia del terreno, y a falta de un mejor procedimiento para realizar el calculo dinamico, se podra
suponer que la accion sismica equivale a unas fuerzas masicas de inercia definidas como el producto de la masa
por las aceleraciones siguientes:

Horizontal: a, = a [d,

Vertical: a, =—a,

N | —

Siendo a la aceleracion sismica de calculo en el emplazamiento, definida en la vigente Norma de Construc-
cion Sismorresistente (NCSE-02).

El factor “a” trata de evaluar la flexibilidad de la obra frente a los terremotos. Su valor debe ser tanto mas
alto cuanto mas coartado esté el movimiento.

Taludes exentos y muelles de gravedad sin coacciones, etc. a=0,5

Taludes con inclusiones rigidas (p.e. pilotes) o muros con

coacciones en cabeza, muelles de pantallas ancladas, etc. a=075al
3.10.5.2.3 EMPUJES DE TIERRA EQUIVALENTES SOBRE ESTRUCTURAS DE CONTENCION

La accioén sismica hace que el empuje sobre los muros aumente transitoriamente. El empuje activo en con-
diciones sismicas es mayor que el correspondiente a la situacién estética.

De forma similar, el empuje pasivo que pueden transmitir las estructuras de contencidn que se apoyan con-
tra el terreno puede reducirse notablemente durante los sismos. El empuje pasivo en condiciones sismicas es
menor que el correspondiente a la situacién estatica.

En la ROM 0.6 “Accion Sismica” se incluiran Recomendaciones detalladas sobre la metodologia que debe
seguirse para considerar el efecto sismico en el proyecto de las estructuras de contencion.

Provisionalmente, se avanza aqui un método sencillo para el calculo de empujes, cuya aplicacién es reco-
mendable en aquellos casos en los que la accién sismica sea de cardcter moderado. Esto es, que no condi-
cione de forma importante el proyecto. En otras circunstancias, el ingeniero debe usar métodos mas ade-
cuados.
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Esquema de empujes equivalentes sobre una estructura de contencion en condiciones sismicas
q

+ (T @ @ @
N NF -
d Ly N -
i o {:hw | =)
H z Kn-W E, «—— Ay
~ Ey~L]
h'  AE, Et «—— T N
@ 0.4 h : n
1 Empuje efectivo de las tierras, E,
2  Empuje debido a las sobrecargas, E
3 Exceso de empuje hidrostatico, E,,
4  Depresion hidrodinamica.
H
E, =J'Kad ag', dy Igual que en condiciones estaticas cambiando K, por K_4
E, =IKad [q dy Igual que en condiciones estdticas cambiando K, por K_4
H
:IA” [dy Igual que en condiciones estdticas

h
AE,, :Izﬁiyw 2 [h @z =y, B2
) 6 g 12 g
W = peso total del cajén o muro y de las tierras que lo pudieran cubrir

Para otros detalles, ver texto.

3.10.5.2.3.1 EMPUJE ACTIVO
a. Coeficiente de empuje activo en condiciones dinamicas

El coeficiente de empuje activo en condiciones dinamicas se puede suponer igual al definido por la expre-
sion:

cos(a +9) K

a

3" cos@ltosa

El coeficiente K," se obtendra con las férmulas que definen el coeficiente de empuje activo en condi-
ciones estaticas (apartado 3.7.5), empleando en ellas, en el lugar de @, el angulo (a + 0) y, en el lugar
de 3, el angulo (3 + 6).

El angulo B sera el definido por las expresiones siguientes:

6 = arctg %ﬁﬁ Caso |
-a,

6= arctg%ﬁ E'y—‘fg Caso 2
-a
= arctg%ﬁ Eys—at Caso 3
aV

Capitulo IlI: Criterios Geotécnicos ¢ 395



Recomendaciones Geotécnicas para Obras Maritimas y Portuarias

donde:

g aceleracién de la gravedad.
ap,a, = aceleraciones sismicas equivalentes horizontal y vertical. Los valores de estos parametros se
definen en el apartado 3.10.5.2.2.2.

El “caso |” corresponde a aquellos rellenos de trasdos que estén secos o parcialmente saturados, siem-
pre situados sobre el nivel fredtico.

El “caso 2” corresponde a rellenos situados bajo el nivel freatico y cuya naturaleza sea claramente dre-
nante, incluso en condiciones sismicas (escolleras, por ejemplo).

El “caso 3” corresponde a aquellos rellenos situados por debajo del nivel freatico que no sean claramen-
te drenantes.

Cuando en este proceso se emplean las formulas de Coulomb para el calculo del coeficiente de empu-
je activo, resultan las formulas de Mononobe-Okabe que se recogen en la parte superior de la Fig. 3.10.9.

Formulas de Mononobe-0Okabe

EMPUJE ACTIVO
|

2
Eatd= ) Y KadH

| seca - cos (¢ - a- 0)

cos 0
cos (a+3+0) + sen(0+8) sen (¢-B-0)
cos (a-B)
EMPUJE PASIVO
E rq= I 2
ptd= o Y KpgH
2
I seca - cos (¢p+a-0)

" cos B

cos (0.-3)

eos (ars-0) - \/ sen (0-5) sen ($-p-0)

Una vez calculado K4, el proceso de estimacién de empujes (empujes unitarios, efecto del agua, efecto
de la cohesidn, efecto de las sobrecargas, etc.) sera, en todo, semejante al proceso descrito en 3.7.5 para
el cdlculo de empujes activos, aunque deben tenerse en cuenta las consideraciones que se indican a con-
tinuacion.

Angulo de rozamiento tierras-muro

El dngulo de rozamiento tierras-muro puede disminuir notablemente durante los terremotos. Esto sig-
nificaria un aumento adicional del empuje activo.
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Esta reduccion de d serad tanto mayor cuanto mas sensible sea el material de relleno de trasdos al efec-
to de las vibraciones sismicas.

El ingeniero debe tener en cuenta esta circunstancia y reducir prudentemente el angulo “d” a utilizar en
los célculos. La hipétesis & = 0 es siempre conservadora.

Peso especifico a utilizar en los calculos

El célculo del empuje efectivo debido al peso de las tierras se realizard con unos pesos especificos del
terreno mayores que los reales.

El peso especifico del terreno se aumentars, tanto en la zona situada por encima del nivel fredtico, Y,,,
como en la zona situada por debajo de él, Y. En ambos casos el factor de amplificacién de esos pesos

especificos sera:

f=l+2
g

Empuje debido al agua intersticial

El empuje del agua intersticial del relleno del trasdds, en condiciones sismicas, se considerara igual que
el calculado en condiciones estaticas.

Efecto de la cohesion

El posible efecto beneficioso de la cohesion puede considerarse igual que el de la situacion estatica; esto
es, independiente de la accién sismica.

Efecto de las cargas y sobrecargas en el trasdés

El efecto de las cargas y sobrecargas que pudieran existir en la zona del trasdés puede evaluarse con los
mismos procedimientos de la estatica que se indican en el apartado 3.7.5.

La intensidad de las sobrecargas debera multiplicarse por el factor “f” definido en el subapartado c).

En las expresiones en las que aparezca el coeficiente de empuje activo, se debe utilizar el valor corres-
pondiente a la situacion dinamica, definido previamente.

Empuje del agua libre
Cuando existe agua libre en el intradés (como ocurre normalmente en los muelles portuarios), su empu-

je dinamico se debe considerar por algiin procedimiento adecuado. A estos efectos, y como primera
aproximacion, se admite la hipotesis de Westergaard:

AE, =+ 3y p2
12 g
donde:
AE,, = incremento de empuje de agua libre causado por el terremoto.
h = calado del agua libre.
= aceleracion de la gravedad.
Yw = peso especifico del agua.

El valor de la aceleracion sismica equivalente horizontal “a;,” se ha definido en el apartado 3.10.5.2.2.2.
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Este incremento de empuje puede suponerse aplicado a una profundidad 0,6 h, medida desde el nivel del
agua libre.

3.10.5.2.3.2 EMPUJE PASIVO

El empuje pasivo de los muros puede disminuir durante los terremotos. El estudio de esa reduccién puede
hacerse por un procedimiento semejante al indicado en los parrafos precedentes.

El coeficiente de empuje pasivo en condiciones dindamicas se puede obtener mediante la expresion:

cos(a - 9) N
P cosa [tos@ -

El angulo “0” seria el mismo que el definido para el caso del empuje activo pero se utilizaria para restarselo
a los angulos “a” y “B” en las férmulas que definen el coeficiente de empuje pasivo en condiciones estéticas que
se define en 3.7.7 y obtener asi el correspondiente valor de K.
P

Cuando este procedimiento simplificado se aplica al método de Coulomb se obtiene la férmula de Mono-
nobe-Okabe para empuje pasivo que se indica en la Fig. 3.10.9, parte inferior. Para angulos & o 3 grandes, esta
formula puede ser optimista.

El factor de correccién “f” utilizado para mayorar los pesos especificos se obtendria cambiando el signo de
la aceleracién vertical, obteniéndose asi valores de “f” menores que la unidad.

El d4ngulo de rozamiento tierras-muro debe reducirse prudentemente, atendiendo a los mismos criterios
indicados para el caso activo.

3.10.5.2.4 FUERZAS ESTATICAS EQUIVALENTES PARA LA VERIFICACION DE LA ESTABILIDAD DE TALUDES

El efecto sismico en los taludes se puede analizar de la manera simplificada que se expone a continuacion
Unicamente en los casos en que la accién sismica no condicione de manera importante el proyecto. De otra
forma seria necesario un estudio mas detallado, fuera del alcance de esta ROM.

El efecto sismico se considerara equivalente a unas fuerzas masicas iguales a:

. a , a
Fuerza horizontal = + 0. [y Fuerza vertical = + = [

donde “y” es el peso especifico del terreno y a;, y a, las aceleraciones sismicas equivalentes definidas en el apar-
tado 3.10.5.2.2.2.

Independientemente de que el cdlculo de estabilidad se haga con los pesos totales y descontando después
el efecto de la subpresion, o en término de pesos efectivos y sin subpresion (ver apartado 3.8.4), el valor de ya
utilizar en la expresion anterior sera el peso especifico aparente del terreno.

Cuando existe agua libre sumergiendo totalmente el talud, el cilculo debe realizarse por el método de los
pesos sumergidos por debajo del nivel de agua libre (ver apartado 3.8.4), ya que, de otra manera, se obtendrian
resultados que pueden ser excesivamente pesimistas.

En este procedimiento simplificado no se tendria en cuenta el efecto hidrodinamico del agua libre. El efecto
dindmico mds nocivo en la estabilidad global de la obra es, sin embargo, la debilitacién de la resistencia del terre-
no que pueden producir las alternancias de las cargas. La susceptibilidad de los suelos a esta disminucién de resis-
tencia, ya sea por crecimiento de las presiones intersticiales o por otros motivos, debera ser investigada. Los
parametros resistentes a utilizar en los calculos deberan tener en consideracién este efecto.
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