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RESUMEN

Andlisis de interaccidn suelo-estructura de un sistema de entibado con puntales rigidos que
reaccionan sobre los pilotes de la cimentacidn. El estudio consiste en determinar como el
suelo interactia con la tablestaca enterrada considerando los efectos de flujo
hidrodinamico bajo la punta de la tablestaca. El andlisis estara vinculado a una estratigrafia
tipica del sector de la Puntilla de Samboronddn.

Adicionalmente se incorporaran las disposiciones de la normativa NEC-14 para estructuras
de contencidn temporal y se discutird sobre la magnitud de la fuerza sismica recomendada
por NEC-14 en comparacion con las utilizadas por los estandares internacionales de riesgo
sismico.

Palabras claves: Andlisis de interaccion suelo-tablestaca en entibados apuntalados sobre
pilotes
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INTRODUCCION

El incremento de la poblacién y la alta demanda de construcciones en areas comerciales de la
ciudad de Guayaquil y la Puntilla de Samboronddn, ha impulsado la construccién de edificios
de mads de 3 pisos. Debido a la baja resistencia del suelo en estas zonas, las cimentaciones con
sotanos resultan una opcién viable para las edificaciones de 4 o mdas pisos. Los sdtanos,
ademas de mejorar el empotramiento de la estructura dentro del suelo; pueden ser
aprovechados para cubrir la demanda de parqueaderos en zonas densamente pobladas donde
existe escasez de dreas de estacionamiento sobre la superficie.

En las areas comerciales con mayor densidad de trafico y uso de suelos, la demanda de
parqueos es cada vez mayor, y por tal razdn, resulta cada vez mas rentable la construccion de
dos subsuelos para estacionamiento vehicular, en lugar de uno solo.

Generalmente, la construccién de un sétano o subsuelo, no requiere de entibados temporales
robustos y costosos. Dado que las excavaciones son poco profundas (< 4 m), se pueden
construir cortes verticales a cielo abierto, combinados con taludes o con entibados de escasa
profundidad, que usan tablestacas de poca longitud (< 6 m) y una estructura de
apuntalamiento econémica que moviliza fuerzas pequefias a sus puntos de anclaje o reaccién.

Para la construcciéon de dos sdtanos o subsuelos, se requiere de una excavacidon profunda
(hasta 8 m) que para su estabilizacion usa tablestacas de mayor longitud (> 12 m tipico) que se
hincan varios metros dentro del suelo y se deben apuntalar en varias posiciones de su altura,
contra una estructura robusta (rigida y resistente). Por la profundidad de la excavacion,
generalmente es inviable el uso de taludes a cielo abierto (especialmente en areas
densamente pobladas con construcciones y calles adyacentes a la excavacion).

Las estructuras de entibado temporal que sostienen los cortes verticales de las excavaciones
profundas de dos sétanos, deben resistir fuerzas de empuje del suelo y agua mucho mayores a
las producidas en las excavaciones poco profundas de un sdtano. Por ejemplo, si el nivel
freatico esta a 2 m de profundidad, la presién hidrostatica a 8 metros de profundidad es tres
veces mayor que la correspondiente a 4 metros de profundidad.

Por consideraciones econdmicas, para el anclaje o reaccién de las estructuras de
apuntalamiento de los entibados de las excavaciones profundas, se pueden usar los pilotes,
zapatas y losas que se construyen como parte de la cimentacién de la edificacién. Asi, las
estructuras de apuntalamiento de los entibados, se conectan en uno de sus extremos a las
tablestacas del entibado en varios puntos de su altura, y en otro de sus extremos se conectan a
los pilotes, zapatas y losas de la cimentacidn de la estructura; proporcionando estos ultimos,
puntos de reaccidn para restriccion del deslizamiento y rotacién del tablestacado y su
estructura de apuntalamiento.

Sin embargo, las fuerzas de reaccién aplicada sobre los pilotes (producto del empuje del suelo
y del agua sobre el tablestacado), pueden resultar lo suficientemente grandes como para
ocasionar el agrietamiento del hormigén o incluso la fluencia del acero de refuerzo de los
pilotes; motivo por el cual, dichas fuerzas de reaccidn y sus desplazamientos horizontales
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asociados producidos en la cabeza de los pilotes), deben ser evaluados matematicamente, asi
como medidos y controlados durante el proceso de construcciéon de las excavaciones, para
precautelar la integridad estructural de los pilotes.

JUSTIFICACION

Dado que es creciente el numero de edificaciones en las que se utiliza a los pilotes de la
edificacién como puntos para anclaje o reaccién de la estructura de apuntalamiento del
entibado temporal de una excavacion para construccién de dos sétanos; el primer justificativo
de este Trabajo de Grado es la necesidad de evaluar matematicamente las fuerzas y
deformaciones que se producen sobre los elementos que componen el sistema de entibado
temporal de dicha excavacidén profunda.

El segundo justificativo de este Trabajo de Grado es la necesidad de formular
recomendaciones técnicas que sirvan para prevenir dafio estructural en los pilotes que son
utilizados para la estabilizacion de la estructura del tablestacado.

Adicionalmente, como tercer justificativo de este Trabajo de Grado se tiene la necesidad de
estudiar y aplicar los cambios normativos introducidos por la Norma Ecuatoriana de la
Construccion (NEC-14) recientemente expedida. Cambios, en los que se exige incorporar los
efectos de las fuerzas dindmicas originadas en la accidon de los sismos, sobre las estructuras
temporales de contencién de suelos (excavaciones).

Antes de la expedicién de NEC-14, el Cédigo Ecuatoriano de la Construccidon (CEC-02) no
especificaba la consideracion de los efectos sismicos sobre las estructuras temporales de
contencion o retencién de suelos; y, estos podian ser despreciados o considerados a discrecién
del disefiador estructural.

En el desarrollo, calculos y modelos matematicos de este Trabajo de Grado, se estudiaran las
disposiciones NEC-14 vigentes para el analisis y disefio sismico de estructuras temporales de
contencidn o retencién de suelos (entibados para estabilizacidon de excavaciones), se evaluara
el impacto de las especificaciones NEC-14 en la seguridad de estas estructuras y se haran
recomendaciones para futuros ajustes a la norma NEC-14.

OBJETIVOS

e Evaluar matematicamente las fuerzas y deformaciones que se producen en
los elementos que componen el sistema de entibado temporal de una
excavacion profunda para dos soOtanos, que utiliza a los pilotes de la
edificacibn como puntos para anclaje o reaccion de la estructura de

apuntalamiento del entibado temporal de dicha excavacion.
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Incorporar en los analisis matematicos los requerimientos de la norma
NEC-14 para el analisis y disefio sismico de estructuras temporales de
contencién o retencion de suelos; y, estudiar los efectos de los cambios
introducidos por NEC-14 en la seguridad estructural del entibado para

estabilizacion de una excavacion profunda.

Formular recomendaciones técnicas que sirvan para prevenir dafio

estructural en los pilotes de la estructura y la estructura del tablestacado.

Recomendar cambios a la norma NEC-14, con la finalidad de unificar o
estandarizar el nivel de riesgo sismico definido para las estructuras
temporales de contencién o retencion de suelos, con el nivel de riesgo
sismico requerido para la edificacibn que se construye con un entibado

temporal para estabilizacién de una excavacion profunda para dos sétanos.

ALCANCE

Para cumplir con los objetivos propuestos, se define el siguiente alcance:

Para la evaluacion mateméatica de las fuerzas y deformaciones que se
producen en los elementos del sistema de entibado, se hara un andlisis de
la interaccion suelo-estructura. En los andlisis se usara un modelo
matematico que permita la interaccién de los esfuerzos y deformaciones
producidos en el suelo (variacion del empuje pasivo con el desplazamiento
horizontal del tablestacado), la rigidez elastica de las estructuras del
entibado (tablestacado y estructura de apuntalamiento) y la rigidez elastica
de los pilotes (material y suelo resistente con empuje pasivo) usados como

elementos de anclaje y reaccion para la estructura del tablestacado.

Se usara un entibado compuesto por tablestacas de acero cuya
profundidad de enterramiento o hincado a partir del fondo de la excavacion
sera definida mediante un analisis de red de flujo hidrodinamico, para
sustentar que la profundidad de enterramiento de la punta de la tablestaca
es suficiente para prevenir falla por levantamiento del fondo de la
excavacion. El fondo de la excavacion se fija a 8 metros de profundidad.
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VI.

Se propone un método para modelar la pérdida de la rigidez lateral del
suelo originado en el incremento de la presién de poros asociada con el
flujo hidrodinamico y el gradiente hidraulico disipado desde la punta de la
tablestaca hasta el nivel del fondo de la excavacion, sitio donde también se
define abatido mediante bombeo al nivel freatico dentro de la excavacion.

Definir mediante un andlisis de segundo orden, las rigideces de los resortes
gue permiten modelar la resistencia pasiva del suelo y la reaccion de los
pilotes; tomando en consideracion la geometria deformada del tablestacado
y el desplazamiento lateral experimentado por los pilotes. La resistencia
pasiva del suelo actia sobre la porcién del tablestacado enterrado en el
suelo y por debajo del fondo de la excavacion. En este andlisis lineal
elastico de segundo orden, la rigidez de la estructura del entibado
(tablestacas y sistema de apuntalamiento) interactia con las funciones de
esfuerzos y deformaciones del suelo; luego en funcion del desplazamiento
de la punta del tablestacado y usando aproximaciones sucesivas se define
equilibrio de fuerzas para el tamafio o magnitud de las deformaciones

producidas por el sistema en interaccion suelo-tablestacado.

Modelar la magnitud y accion de las fuerzas sismicas de acuerdo con los
requerimientos de la norma NEC-14 y adicionalmente con el criterio de
riesgo unificado o estandarizado. Este Ultimo criterio implica calcular las
fuerzas sismicas actuantes sobre las estructuras temporales del
tablestacado para un evento de la misma Probabilidad de Excedencia (PE
= 10%) que el evento o sismo de disefio de la edificacion; considerandose
el ajuste requerido por las diferencias en Vida Util o tiempo de exposicion al
riesgo sismico (50 afios para la edificacion versus 1 afio para el

tablestacado).

Hacer recomendaciones para prevenir dafios en los pilotes y la estructura
del tablestacado, a partir del estudio de dos modos de falla

preponderantes:
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a) Falla del tablestacado en su conexion entre la porcion inferior del
tablestacado enterrada dentro del suelo y la porcion superior
apuntalada contra los pilotes.

b) Falla de los pilotes por flexion y deformaciones laterales

excesivas

En los analisis se considerard que el sistema de apuntalamiento es infinitamente rigido

(apuntalamiento rigido), con la finalidad de enfocar los andlisis del estudio al comportamiento
del tablestacado (pantalla vertical) y los pilotes usados como reaccion del sistema de
apuntalamiento rigido.

METODOLOGIA

Para llegar a las metas definidas dentro del Alcance antes propuesto, se define la siguiente

metodologia:

Se selecciona arbitrariamente un perfil estratigrafico del suelo de un sitio
localizado en la Puntila de Samborondon. EI perfil estratigrafico
seleccionado contiene estratos con caracteristicas geotécnicas y
propiedades mecanicas frecuentemente encontrados en el sector de la
Puntilla de Samborondon.

Para los analisis en este Trabajo de Grado, la profundidad del nivel freatico
se fija en 2 m y la profundidad de la excavacién en 8 metros; profundidad
necesaria y suficiente para la construccion de dos soétanos enterrados

completamente.

El tipo de sistema estructural que se utilizara en este estudio, es un sistema
de pantalla flexible con tablestacas de acero, que se apoyan 0 conectan a
una cercha o marco con puntales axialmente indeformables (apuntalamiento
de rigidez axial infinita) que reacciona sobre los pilotes de la cimentacion de
la edificacion. Como se mencion6 anteriormente, este sistema se usa por
consideraciones economicas, cuando los tablestacados se hincan en suelos
muy blandos y no existen otros puntos para la reaccion de los puntales del

entibado que no sean los pilotes de la cimentacion de la edificacion.

16



VI.

VII.

VIII.

A partir de la teoria de las redes de flujo y comportamiento del movimiento
del agua en el suelo, se hara el analisis matematico de una red de flujo
hidrodinamico para el sub-suelo y se definira la profundidad de hincado de la
tablestaca, suficiente para prevenir fallas por levantamiento del fondo de la
excavacion. Se asumird bombeo continuo, con posicion del nivel del agua
dentro de la excavacion, de forma permanente en el mismo nivel del fondo

de la excavacion.

Una vez definidos los parametros geotécnicos de los estratos, se usard la

teoria de Rankine para calcular el empuje activo en condiciones estaticas.

Para hallar la magnitud del empuje dinamico correspondiente a la accion
sismica y su efecto en el sistema de entibado se recurrira a la teoria de
Mononobe-Okabe. Se modelaran las fuerzas siguiendo las especificaciones
NEC-14 y también usando el criterio de riesgo unificado o estandarizado a la

ocurrencia de un sismo con Probabilidad de Excedencia P.E. = 10%.

Con la herramienta computacional LPILE se definird tanto las leyes
constitutivas de esfuerzo-deformacion para modelar el empuje pasivo de los
estratos adyacentes a la porcion de la tablestaca enterrada en el suelo bajo
el fondo de la excavacion; como la relacion esfuerzo-deformacion de los
resortes que modelaran la accion de los pilotes usados como puntos de

reaccion o anclaje para el sistema de apuntalamiento rigido del entibado.

Utilizando el programa de analisis elastico SAP 2000 se realizara el analisis
de interaccidn suelo-estructura para el sistema de entibado (tablestacado y
sistema de apuntalamiento rigido sobre pilotes), modelandose para los
distintos estados de esfuerzos y deformaciones del suelo, la variacién de los
empujes pasivos y los estados de esfuerzos y deformaciones dentro de los
elementos estructurales del sistema de entibado (tablestacado y pilotes).
Mediante aproximaciones sucesivas de un analisis de segundo orden, se
definird equilibrio de fuerzas al nivel de deformaciones experimentadas por
el sistema en interaccion suelo-estructura. Mediante dicho analisis de

segundo orden que toma en cuenta la geometria deformada de la estructura,
17



el comportamiento no lineal del suelo sera considerado dentro de un modelo

de analisis lineal paso-a-paso.

IX. Con los resultados obtenidos de los analisis, se elaboraran
recomendaciones para el disefio y construccion de este tipo de sistemas de
entibado, a fin de obtener estructuras mas seguras en las que la integridad
de los pilotes sea preservada después de su uso temporal como puntos de

reaccion de la estructura de entibado.

CAPITULO 1

Fundamentos del comportamiento de

la mecanica de los suelos

18



1.1 PROPIEDADES MECANICAS DE LOS SUELOS

A Los suelos se los puede clasificar de acuerdo a muchas variables, pero en
la ingenieria civil y en la geotecnia se los clasifica de acuerdo a sus
propiedades mecanicas.

Existen numerosas pruebas de laboratorio que permiten identificar a los
suelos como los ensayos de granulometria, contenido de humedad, limites
de Atterberg, etc.

En Ecuador a los suelos se los clasifica utilizando el sistema Americano
conocido como SUCS vy se los puede dividir en tres grandes categorias que
son:

e Suelos granulares
e Suelos cohesivos
e Suelos organicos

Para los suelos gruesos como las gravas y arenas se los puede identificar mediante un ensayo
de granulometria donde se obtienen los porcentajes retenidos en los diferentes tamices.
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Para los suelos finos como los limos y arcillas se los puede identificar mediante los ensayos de
Atterberg, donde se puede establecer sus propiedades como el limite liquido, limite plastico e
indice de plasticidad y por medio de la CARTA DE CASAGRANDE se puede establecer el tipo de
suelo cohesivo al que corresponde como: CL, Ch, ML O MH.

En el siguiente cuadro se puede apreciar la clasificacién de los suelos de acuerdo al criterio
SUCS, donde por medio de sus caracteristicas como la granulometria, contenido de humedad y
plasticidad se los cataloga dentro de un grupo.

SIMBOLO CATEGORIAS CARACTERISITICAS DENOMINACION

GW Grava bien gradada
LIMPIAS
GP GRAVAS >50% finos<5% Grava mal gradada
Retenido en el
GM tamiz #4 Grava limosa
GC CON FINOS finos>12% | Grava arcillosa
Sw Arena bien gradada
LIMPIAS
SP ARENAS <50% finos<5% Arena mal gradada
Retenido en el
SM tamiz #4 Arena limosa
CON FINOS
SC finos>12% Arena arcillosa
ML Baja plasticidad LL<50% Limo de baja plasticidad
LIMOS
MH Alta plasticidad LL>50% Limo de alta plasticidad
CL Baja plasticidad LL<50% Arcilla de baja plasticidad
ARCILLAS

CH Alta plasticidad LL>50% Arcilla de alta plasticidad
oL ORGANICO Baja plasticidad LL<50% Suelo organico de baja
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plasticidad

Suelo organico de alta

OH Alta plasticidad LL>50% plasticidad

B TURBA suelo altamente organico

TABLA 1: Clasificacion SUCS
1.1.1 PARAMETROS GEOTECNICOS

Existen numerosos parametros geotécnicos y su uso depende del propdsito del andlisis que se
lleva a cabo, para este trabajo de grado, se requiere conocer el comportamiento de los
empujes y la rigidez del suelo por lo que es necesario establecer lo siguiente:

e Cohesion

e Angulo de friccion del suelo

Existen dos formas para poder estimar los pardmetros geotécnicos mencionados, que pueden
ser:

1.1.1.1 ENSAYOS DE LABORATORIO

Se toma una muestra inalterada de suelo en un tubo SHELBY y mediante ensayos de
laboratorio se realizan una o varias de las siguientes pruebas:

e Corte directo
e Compresion sin confinamiento

e Ensayo triaxial

Este método es directo ya que se obtiene los resultados ensayando la muestra donde se
relacionan esfuerzo versus deformacion.

1.1.1.2 METODO INDIRECTO

Los métodos indirectos se los realiza in-situ, se los llama asi ya que se obtiene resultados por
medios empiricos utilizando correlaciones. EI mas comun es el ensayo SPT por sus siglas en
inglés, que mide el nimero de golpes necesarios para enterrar un toma-muestra 60 cm.

Los resultados del test nos permiten correlacionar ciertos parametros del suelo como su
densidad relativa, angulo de friccién interna y la resistencia a compresién no confinada por
medio del nimero de golpes.
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1.1.1.2.1 CORRELACIONES PARA EL ENSAYO SPT

v" DENSIDAD RELATIVA

La densidad relativa es una propiedad de los suelos muy util que nos permite conocer la
consistencia y por medio de ensayos SPT se puede establecer su correlacién.

Mediante la correlacién empiricas determinadas por Kulhawy y Mayne se puede relacionar el
numero de golpes con la densidad relativa mediante la siguiente expresion:

e

e
D, = ,'_i 1']?? % 100% i4.3)
N ColiCacn
| Cp=60+ 25log Dy | (4.4}
I
o= 1.2+ 0051 : (4,
| s og ( lm) (4.5)
Cog = OCR™™ i4.6)

Whers:
I = relative density (in decimal form)
(4 1g = SPT N value comected for fleld proceduses and overburden siress

Cp= prain-size corsection facbor

£y = nging comection factar
Cpep = overconsolidaton correction factor
Dy = proam size at which 50 percent of the soil is finer (mim}

r= nge of soil (time since deposition) (years)
OCE = everconsolidation ratio

FIGURA 1: Correlacion numero de golpes SPT con densidad relativa (Coduto, 2001)

v ANGULO DE FRICCION

El angulo de friccion interna se puede estimar con el ensayo SPT con mucha exactitud para
suelos granulares, mientras que para suelos cohesivos puede existir mucha incertidumbre:

Mediante los dbacos elaborados por diferentes autores se puede correlacionar el angulo con el
numero de golpes SPT.

v RESISTENCIA A COMPRESION NO CONFINADA
Por medio del ensayo SPT cuando se tiene suelos cohesivos se puede determinar la resistencia

a compresién no confinada de una manera muy aproximada mediante correlaciones en
estudios realizados por diferentes autores.
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1.2 EMPUJE DE TIERRAS

Para poder disefar una estructura de contencién es necesario conocer las fuerzas que actuan

sobre ella, en este caso son los empujes ejercidos por el suelo.

Los

para
empuje
sobre
de

se da

que

rotacion S *:

Comgresion B o

Ey

€=

= p

Rolajacion

deformacién como para producir un estado de ruptura.

calculos
obtener el
de tierras
estructuras
contencidn
bajo la
hipétesis de
existe
suficiente
o

Para el analisis de la tablaestaca utilizaremos la teoria de empujes de tierras de Rankine que se

detalla a continuacion.

1.2.1 EMPUJE ACTIVO

El empuje activo se da cuando el elemento de contencion se desplaza en el sentido de la
fuerza, produciendo una relajacion de esfuerzos en el lado del relleno que trata de virar al

sistema de entibado, como muestra la figura siguiente.

FIGURA 2: Desarrollo del empuje activo (Ortufio, 2010)
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Como podemos apreciar en la figura siguiente, el esfuerzo vertical ¢, se mantiene constante
y el esfuerzo horizontal ¢, va decreciendo hasta llegar a la falla y es ahi donde se moviliza el
total de empuje activo.

FIGURA 3: Estado de esfuerzos empuje activo (Ortufio, 2010)

1.2.1.1 DETERMINACION DEL COEFICIENTE DE EMPUJE ACTIVO

Por medio de la ecuacion
T=c+ o'tan ¢ podemos
hallar el plano de falla vy
disminuyendo

gradualmente el

esfuerzo horizontal
podemos llevarlo a la falla,
como se muestra a

continuacion:
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FIGURA 4: Coeficiente de empuje activo (Ortufio, 2010)
En la ecuacién
0o =kaxa'y, ec. 1

En el tridngulo OPC de la figura 7

Dividiendo para ¢”;,, en ec. 2 y reemplazando en ec. 1
0'ha 1—seng’

ka =——= ~
0'vo 1+sene

1.2.1.2 DETERMINACION DE LA DISTRIBUCION DE PRESIONES

La figura siguiente muestra como la presién horizontal tiene una variacion lineal

con respecto a la profundidad del punto de andlisis.
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FIGURA 5: Diagrama de presiones de empuje activo (Ortufio, 2010)

1.3 EMPUJE SISMICO

Mononobe y Okabe realizaron un método pseudoestatico para determinar las
presiones sobre el muro por accion de un sismo. El procedimiento es una
ampliacion del método de Coulomb para determinar el empuje de tierras en la

presencia de un movimiento teldrico.

Para el caso mas sencillo se presenta cuando la superficie del terreno es

horizontal y la pared del muro no tiene inclinacion.

K. w{"' I
K Wb

FIGURA 6: Mononobe — Okabe (Carlos. J, 2012)
1.3.1 PROCEDIMIENTO DE CALCULO

El método consiste en que la pared y el relleno estan siendo soportados por una base rigida
donde sufre un movimiento por accién de un sismo definido por ah = kh * g.

Si la pared se mueve lo suficiente las presiones del terreno sobre el muro se disminuyen hasta
gue se alcanzan un punto critico en donde la cufia del terreno se separa de la cuiia y se mueve
con el muro. En esta situacion se considera el fallo del sistema.
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El empuje sismico de acuerdo a este método se determina mediante la siguiente forma:

cos? (¢ — 6 — )

kae = 5

cos(P) * cos2(6) * cos(8 + 6 + ¢) * 1+ Sf:s((ﬁ o 52(2;(5 = ;p))

Mononobe — Okabe (Kramer, 1996)
Donde
kae: Coeficiente de empuje total dindmico
¢:angulo de fricciéon
0: angulo de inclinacion del muro
B:angulo de inclinacion de la superficie del terreno
Y:angulo incercial del sismo

§:angulo de friccion suelo — muro

1 = arctan(

1—kv)

En donde kh se puede tomar como la mitad del pico de aceleracién producido por el sismo de
disefo A de acuerdo a la zona que pertenezca., segun la normativa NEC-11.

Por otra parte a kv se lo puede tomar como las dos terceras partes de kh aunque es
conservador tomar kv = 0.

El empuje total PAE, esto es la suma entre el empuje activo mas el empuje dindmico se obtiene
de la siguiente forma:

PAE = %Kae * . h?
Donde

PAE = PA + APAE
PA: Empuje activo
APAE: Empuje por accién sismica

La componente estatica PA actla a un tercio de la base del muro, mientras que la componente
dindmica APAE actta a 0,6H.
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EMPUJE ACTIVO EMPUJE DINAMICO

B=Y HE{KAE-KA)

APAE

AE

G=""*H*KA

FIGURA 7: Distribucién de presiones (Tituafia, 2015)

1.4 HIDRAULICA DE LOS SUELOS

El andlisis de la hidrdulica en los suelos para la estabilidad de una tablaestaca es indispensable
ya que en el lado del relleno generalmente existe la presencia de nivel fredtico, que puede
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generar una carga hidrostatica importante; La presion intersticial que existe en un punto del
suelo con la presencia de agua, con frecuencia no es la que corresponde a las condiciones
hidrostaticas, sino aquella creada por el flujo de la misma a través de los poros del suelo.

En el caso de una tablaestaca el agua debido a la presiéon dada por al nivel fredtico viaja a
través del suelo hasta aguas abajo en el lado de la excavacidn como se muestra en la figura
siguiente.

!\;F

=
1:]11

Excavacién

Arena

FIGURA 8: Flujo hidrodinamico (Silvia. A, 2011)

La velocidad a la cual la presién intersticial se ajusta a los nuevos valores de equilibrio, durante
el flujo transitorio, depende del tipo de suelo. Las arenas y las gravas permiten un flujo rdpido
de agua y la presion intersticial es capaz de equilibrarse rdpidamente. Puede suponerse, por lo
tanto, que luego de cualquier cambio en las condiciones hidraulicas de borde, el flujo
estacionario para estos suelos se establece de manera instantdnea. Por el contrario, el flujo
estacionario en las arcillas es lento, puede demorar varios afios en establecerse y el periodo de
flujo transitorio tiene una particular importancia, principalmente, en el estudio de la
consolidaciéon y expansidn en estos suelos.

Estos flujos pueden producir que la tablaestaca pierda estabilidad por la pérdida de las
propiedades mecanicas del suelo, los tipos de falla que pueden ocurrir son los siguientes:

1.4.1 SIFONAMIENTO

EL sifonamiento se produce cuando el flujo de agua en el suelo posee una fuerza erosiva que
tiende a arrastrar las particulas de suelo. Se producira erosién cuando las fuerzas erosivas sean
mayores que las fuerzas resistentes del suelo.

Las fuerzas resistentes a la erosion del suelo dependen de la cohesion, la granulometria, la
compacidad y la densidad.
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FIGURA 8: Falla por sifonamiento (Silvia. A, 2011)

La fuerza de arrastre depende del gradiente hidraulico, este flujo ascendente de agua en el
suelo tiende a disminuir el esfuerzo efectivo entre las particulas de suelo, por lo que disminuye
la resistencia al esfuerzo cortante de la masa de suelo.

Para controlar el sifonamiento el gradiente hidraulico de salida no debe superar al gradiente
critico y debe cumplirse lo siguiente:

i
FS=<X>15

1.4.1.1 GRADIENTE DE SALIDA

Para calcular el gradiente de salida se deberd trazar las lineas de flujo de la tablaestaca;
teniendo en consideracidn lo siguiente:

e Fijar las condiciones de borde

e Trazar las lineas de tal forma que se traten de formar cuadrados
curvilineas

e Trazar todas las lineas de corriente recordando que deben empezar y
terminar con una tangente vertical, es decir, ser normales a las
superficies del terreno, tanto aguas abajo como aguas arriba. Dibujar

lineas equipotenciales y de flujo siempre completas.

Para calcular el gradiente de salida se aplica la siguiente férmula:

) Ah
=7
Donde:
Ah = h
= D

Ah:perdida de carga
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h: carga hidraulica
Df:nUmero de caidas equipotenciales

L:longirud po donde transita el flujo

Piezémetros

- ldh=Cte

L Agua

K

/

N\
e
\ X

Suelo
Permeable .

Base de Suelo Impermeable

FIGURA 9: Pérdidas de carga por efectos de flujo hidrodinamico (Silvia. A, 2011)

1.4.1.2 GRADIENTE CRITICO

El gradiente critico es el punto en donde el esfuerzo efectivo se anula, las particulas de suelo
se separan y quedan suspendidas en el agua intersticial, produciéndose la ebullicién de la masa
de suelo. En esta condicion el suelo se comporta como un liquido y pierde su resistencia al
corte.

Se la puede calcular de la siguiente manera:

— Ysat — Yw
¢ Yw

En la practica se toma el valor de la unidad.
1.4.2 LEVANTAMIENTO DEL FONDO

Normalmente el levantamiento de fondo se da en arcillas blandas a muy blandas o arcillas
limosas, siendo los suelos mds competentes menos propensos a este tipo de fallo. El problema
es andlogo a un fallo por capacidad portante, aunque en vez de aumentar las tensiones en este
caso disminuyen. El factor de seguridad contra levantamiento de fondo debe ser mayor que
1,20
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Para controlar el fallo por levantamiento del fondo se puede utilizar la siguiente expresion:

Pantalla de
Tablestacas

K%

h Agua
05d
NF

T

/ Suelo ’
+  Permeable | T Y |
FIGURA 10: Redes de flujo (Silvia. A, 2011)

L
Vsar >12
Ywh

FS =

Donde:
Ysat: PeSO especico del suelo saturado

Yw:Deso especifico del agua
L: longitud de de enterramiento desde el fondo de la excavacion de la tablaestaca
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CAPITULO 2

Fundamentos del comportamiento
mecanico de los tablestacados en

interaccion con los suelos

2.1 CAPACIDAD DE CARGA LATERAL DEL SUELO

Para hallar la capacidad lateral del suelo nos basaremos en el método P-Y propuestos por
Reese y Matlock en el que se emplean una serie de curvas para obtener el giro en la cabeza de
pilotes o pilas asi como la deflexién a lo largo de toda su longitud en funcién de la fuerza
aplicada.
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2.1.1 METODO P-Y

El andlisis considera la relacion no lineal entre la resistencia lateral y la deflexién, modela mas
exactamente el comportamiento verdadero de cimentaciones profundas lateralmente
cargadas. Sin embargo la implementacion de cada uno de estos métodos requiere datos de
ensayos para definir la naturaleza de los mismos y herramientas numéricas para realizar los
computos necesarios. Afortunadamente, estos obstaculos han sido superados durante las
décadas de los 70s y los 80s. Los ingenieros ahora tienen acceso a bastantes datos
experimentales y ordenadores para conducir andlisis no lineales en proyectos rutinarios del
disefo

El método p-y ha sido muy aceptado por el medio, porque ha sido calibrado por pruebas a
escala completa de carga y porque puede considerar muchas variables, incluyendo:

Cuando la carga lateral se aproxima a la capacidad lateral ultima, la curva p-y no lineal genera
grandes deflexiones, la deflexion calculada en los pilotes también llega a ser mds grande. Por lo
tanto el método p-y incluye implicitamente el andlisis de capacidad lateral uUltima. Asi no hay
necesidad de conducir un analisis separado.

Monlinear
Springa

FIGURA 11: Descripcidn del comportamiento a carga lateral (Coduto, 2011)
2.1.2 DESARROLLO MATEMATICO
En la practica el andlisis p-y debe considerar los cambios en la relacién p-y con la profundidad.

Podemos lograr esto usando un andlisis de elementos finitos que divida al pilote en n
intervalos, como se muestra en la siguiente figura. Asignando una curva p-y y una rigidez del
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pilote o tablaestaca El para cada intervalo, asi se puede formar un modelo matematico de la
cimentacién y su interaccion lateral con el suelo.
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FIGURA 12: Modelo estructural método p-y (Coduto,2011)

También es necesario aplicar apropiadamente las condiciones de borde. Las condiciones de
borde en la cabeza dependen de las siguientes restricciones:

e Para la condicién de cabeza libre, las cargas aplicadas de corte y de
momento, V y M respectivamente, son conocidas. Existe también
rotacion y deflexion en el cabezal.

e Para la condicion de cabeza restringida, el cortante aplicado, y la
deflexion son conocidas. Normalmente la deflexion es cero, pero podria
tener cualquier valor fijo.

e Para la condicion de momento puro, el momento aplicado M, es
conocido, el cortante aplicado, es cero y la deflexion lateral en el cabezal

es cero. Sin embargo hay rotacion en el cabezal y no es cero.

2.2 LAS TABLESTACAS COMO SISTEMAS ESTRUCTURALES

La construccién de tablestacas es una técnica que se utiliza desde hace ya varias décadas en el
campo de las obras maritimas y es aplicable también a la construccion de entibados para
excavacion de sdtanos con edificaciones y otras estructuras. Los avances tecnoldgicos han
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permitido que se empleen cada vez mas en nuevos campos de aplicacion como, por ejemplo,
muros de contencion de tierra, estribos de puentes de carretera, tuneles, vias subterraneas,
etc. Esto se debe, entre otras cosas, al desarrollo de métodos de cdlculo de esfuerzos y
desplazamientos que permiten predecir el comportamiento estructural teniendo en cuenta el
proceso constructivo y las interacciones entre los distintos elementos.

Los sistemas de tablestacas se clasifican en 3 tipos basicos: en voladizo, ancladas y con
apuntalamientos

2.2.1 TABLESTACAS EN VOLADIZO

Este tipo de tablestacas en voladizo son ideales hasta alturas de 5 metros ya que a una mayor
altura medida desde la linea de dragado o fondo de excavacidon se necesitaria una mayor
profundidad de empotramiento pudiendo encarecer el proyecto.

Estas estructuras se comportan como una viga en voladizo perfectamente empotrada donde
se supone que no existen desplazamientos en la base y el suelo es el que reacciona al cortante
y momento producto del empuje activo del suelo.

Para empotrar la tablestaca en el suelo se necesitaria al menos de 3 veces la altura de la
excavacidon para que se comporte como un sistema de empotramiento perfecto, por lo que
muchas veces se hace poco rentable su aplicacién en excavaciones profundas.

En la siguiente figura se muestra un esquema de su comportamiento mecdnica y como es la
distribucidn de presiones debido al empuje de tierras.
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FIGURA 13: Diagramas de distribucidn de presiones en arenas y en arcillas (Principio de Ingenieria de
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Cimentaciones Braja M. Das)

En el gréfico (a) se puede apreciar la deformada de la tablestaca, en el grafico (b) la

distribucién real de presiones y finalmente en el grafico (c) la distribucién simplificada de
presiones.

Para su desarrollo matematico del método consultar “Principios de Ingenieria de
Cimentaciones” de Braja M. Das, en la seccién 8.7

2.2.2 TABLESTACAS ANCLADAS

Cuando la altura del material de relleno detras de un muro de tablestaca en voladizo excede
aproximadamente 5m, resulta mas econémico conectar la parte superior de la tablestaca a

placas de anclaje, muros de anclajes o pilotes de anclaje, denomindandose tablestaca anclada.

Las anclas minimizan la profundidad de penetracion requerida para la tablestaca y también
reducen el momento de disefio y son mas seguras que las tablestacas en voladizo por ser
estructuras hiperestaticas. Ademas reducen el area de seccion transversal y pesos de las
tablestacas necesarias, resultando en disefios mas econémicos del tablestacado.
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Para este sistema existen dos formas de disefio de tablestacas ancladas que son: (a) método
de apoyo libre y (b) apoyo empotrado como muestra la siguiente figura:

Tirears o anci

Nivel

fredtico = Ij Momen

1 Mo
Linea de dragado|

—

Tablaestaca
simplemente apoyada

T

Momento

! M,

Deflexién ;J

I
Linea de dragado

en su extremo inferior

J- Tablaestaca empotrada

FIGURA 14: Variacion de la deflexion y momento en tablestacas ancladas (Principio de Ingenieria de
Cimentaciones Braja M. Das)

La profundidad de enterramiento de la punta de la tablestaca de este sistema de contencion es
aproximadamente la altura de excavacion.

Para su desarrollo matematico consultar “Principio de Ingenieria de Cimentaciones” de Braja
M Das, en la seccion 8.8

2.2.3 TABLESTACAS APUNTALADAS

El uso de este tipo de sistema de contencidn generalmente se utiliza para la construccién de
sotanos, en lugares donde el espacio es reducido, la estabilidad estructural depende de los
apuntalamientos.

Para disefar cortes verticales con sistemas de tablestacas con apuntalamiento es necesario
estimar correctamente los empujes que serdn sometidos.

Para determinar el empuje activo se puede utilizar la teoria general de cuias, sin embargo,
dicho andlisis no proporciona las relaciones para estimar la variacidn de la presion lateral con
la profundidad, ya que es una funcién de algunos factores como el tipo de suelo, maquinaria,
experiencia de especialistas en excavaciones, etc. Por este motivo en la practica se utilizan
envolventes de presion.
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FIGURA 15: Tablestacas con apuntalamientos (Principio de Ingenieria de Cimentaciones Braja M. Das)

El desarrollo de cdlculo para cortes apuntalados se amplia en el libro “Principio de la Ingenieria
de Cimentaciones” de Braja M. Das en la seccion 8.20

En el desarrollo de esta investigacion, para estos sistemas de contencién la profundidad de
enterramiento de la punta de la tablestaca dependera del analisis de flujo hidrodinamico.
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CAPITULO 3

Requerimientos de norma NEC-14 para

estructuras temporales de contencion

3.1 GENERALIDADES DE LA NORMA

El Ministerio de Desarrollo Urbano y Vivienda mediante Acuerdo Ministerial nimero 0047 del
10 de enero de 2015, publicado en el Registro Oficial N°413, dispuso la aplicacién obligatoria
en todo el pais de 10 capitulos de la Norma Ecuatoriana de la Construccion, NEC.
Los 10 capitulos de la NEC fueron elaborados mediante el Convenio de Cooperacién
Interinstitucional  suscrito en el 2008 entre el MIDUVI 'y  CAMICON.
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En este trabajo participaron profesionales, investigadores, docentes de varios Centros de
Educacién Superior del pais, consultores nacionales y extranjeros, Instituto Geofisico de la
Escuela Politécnica Nacional y Organismos Internacionales,

Luego de la actualizacion de los seis capitulos que estuvieron vigentes en el aio anterior y la
inclusion de cuatro adicionales, entran en aplicacion obligatoria los siguientes:

i.  Cargas (No sismicas)
ii. Cargas Sismicas y Disefio Sismo resistente
ii.  Rehabilitacion sismica de estructuras
iv.  Estructuras de Hormigdn Armado
v.  Estructuras de Mamposteria Estructural
vi.  Geotécnia y Cimentaciones
vii.  Estructuras de Acero
viii.  Estructuras de Madera
ix. Vidrio

X.  Viviendas de hasta dos pisos con luces de hasta 5m

Esta normativa representa para el Ecuador, un medio idéneo para mejorar la calidad de las
edificaciones y sobre todo para proteger la vida de las personas. Su aplicaciéon incidird en el
impulso al desarrollo tecnoldgico.

3.2 DISPOSICIONES DE LA NORMA NEC-14 PARA ESTRUCTURAS
TEMPORALES DE CONTENCION

Para estructuras de contencién temporal, en cumplimiento con la normativa vigente se debe
incluir un porcentaje de la aceleracidn producto del sismo de disefio.

Zona sismica I 11 11 v A\ V1
Valor factor £ 0.15 0.25 0.30 0.35 0.40 =0.50
Caracterizacion de| Intermedia | Alta Alta Alta Alta Muy Alta

la amenaza sismica

TABLA 2: Aceleracidn en roca de las diferentes zonas sismicas (NEC-14)

El valor de Z de cada zona representa la aceleracion maxima en roca esperada para el sismo de
diseio, expresada como fraccidn de la aceleracion de la gravedad.

En el capitulo 9 del NEC-11 en la seccion de estructuras de contencidn establece lo siguiente:

Estas estructuras deberan disefiarse de tal forma que no se rebasen los siguientes estados
limite de falla: volteo, desplazamiento del muro, falla de la cimentacion del mismo o del talud
que lo soporta, o bien rotura estructural. Ademas, se revisaran los estados limite de servicio,
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como asentamiento, giro o deformacidon excesiva del muro. Los empujes se estimaran
tomando en cuenta la flexibilidad del muro, el tipo de material por contener y el método de
colocacién del mismo. Los valores del factor de seguridad indirecto para las diversas
verificaciones de comportamiento deben ser, como minimo, las indicadas en el cuadro

siguiente:
Tabla 9.4.4. Factores de seguridad indirectos minimos
CONDICION CONSTRUCCION | ESTATICO SISMO PSRUIDO
ESTATICO
Deslizamiento 1.60 1.60 Disefio 1.05
Volcamiento: el que resulte mas critico de
Momento Resistente/Momento Actuante = 3.00 23.00 Disefio =2.00
Excentricidad en el sentido del momento (e/B) <1/6 <1/6 Disefio <1/4
Capacidad Portante Ver Tabla 9.4.1
Estabilidad general del sistema:
Permanente o de Larga duracidn { > 6 meses) 1.20 1.50 Disefio 1.05
Temporal o de Corta duracién { < & meses) 1.20 1.30 5% de Disefio 1.00

TABLA 3: Solicitaciones sismicas (NEC-14)

El efecto de las cargas dinamicas y sismicas en estas estructuras puede analizarse mediante el
método de Mononobe-Okabe u otro similar y /o de mayor detalle.

3.3 ANALISIS DE PELIGRO SISMICO DE ESTRUCTURAS DE
CONTENCION EN LA PUNTILLA DE SAMBORONDON

En el sector de la Puntilla de Samborondén encontramos suelos blandos y de muy mala calidad
donde realizar excavaciones de gran profundidad se ha convertido en un reto para los
constructores del medio, siendo las estructuras de contencidn como las tablestacas de gran
ayuda para lograr este objetivo.
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Para la construccidn de sétanos generalmente se utiliza estructuras de contenciéon temporales
que son aquellas que Unicamente cumplirdn una funcién durante el proceso constructivo; por
esta razdén las tablestacas tienen un periodo de vida util corta, que puede estar entre los 6
meses a un afio.

Las nuevas disposiciones del cddigo ecuatoriano de la construccién NEC-14 establecen que
para estructuras de contencion temporal se debe considerar empujes por accidn sismica que
corresponden al 50% del sismo de disefio. Esta disposicion tendra efectos en la economia de
los proyectos que estan gobernadas por suelos secos y excavaciones de gran profundidad, por
otro lado las estructuras en suelos blandos y saturados en excavaciones no muy profundas no
tendran mucha repercusién, ya que éstas estan gobernadas por los empujes hidrostaticos.

Las nuevas consideraciones del cédigo segun las nuevas reformas, para muchos especialistas
en el tema pueden sonar un tanto exageradas; por esta razon, realizaremos un analisis de
peligro sismico para poder concluir si dichas fuerzas obedecen o no a estandares
internaciones de riesgo sismico.

3.3.1 ESTANDARES INTERNACIONALES DE RIESGO SISMICO

Las estructuras en el Ecuador y en el resto del mundo se deben disefiar sismicamente para
diferentes estados (elastico e ineldstico), que dependen de la probabilidad de excedencia que
ocurra el terremoto previsto o uno de mayor intensidad.

Las estructuras estaran expuestas a la ocurrencia de diferentes niveles de intensidad de
fuerzas sismicas durante su vida util; la filosofia de disefio debe cumplir con lo siguiente:

Comportamiento Elastico

Prevenir dafios en elementos no estructurales y estructurales, ante terremotos pequefios y
frecuentes, que pueden ocurrir durante la vida util de la estructura.

Probabilidad de excedencia > 50% en 50 afios vida util
Comportamiento Inelastico

Prevenir dafios estructurales graves y controlar dafios no estructurales, ante terremotos
moderados y poco frecuentes, que pueden ocurrir durante la vida util de la estructura.

10% > Probabilidad de excedencia > 50 % en 50 afios vida util

Evitar el colapso ante terremotos severos que pueden ocurrir rara vez durante la vida util de la
estructura, procurando salvaguardar la vida de sus ocupantes

2% > Probabilidad de excedencia > 10% en 50 afios vida util
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Probabilidad Probabilidad de Numero Eventos Numero Promedio de | Periodo de Retomo| (Caracteristicas
Excedencia PE(%) | No Ocurrendia (%) durante 50 afios Eventos Anuales "Y" anos "Tr" de laFrecuencia
- —- ,

durante 50 afios durante 50 afios E=-In {1 PBJ P jﬁﬁ L= 1}]’ del Sismo
2% 98% 0.020202707 0.000404054 2,475 Muy Raro
10% 0% 0.105360516 0.00210721 475 Raro
39% 61% 0.500050551 0.010001011 100 Dcasional
63% 37% 1.002393431 0.020047869 50 Ocasional
87% 14% 2002480501 0.04004961 25 Frecuente

TABLA 4: Probabilidad de excedencia para diferentes periodos de retorno (Argudo, 2011)

3.3.2 OBSERVACIONES DE LA NORMA

Las estructuras se disefian para un periodo de 50 afios de vida atil y para un sismo de disefio
que tiene un periodo de retorno de 475 afios. La probabilidad de excedencia que ocurra este
sismo o uno mayor es del 10% segun los estandares internaciones de riesgo sismico.

Por razones metodolégicas y de interés para la investigacién de este trabajo, utilizaremos la
curva de peligro sismico de la ciudad de Guayaquil obtenida de la norma NEC-14 en el capitulo
2.

Curvas de Peligro Sismico para GUAYAQUIL (-2.17; —79.91) a
diferentes Periodos Estructurales
1s

U8

O2s

0.01

0.001}. ...

TASA ANUAL DE EXCEDENCIA

5 | I
1079 0.4 0.6
ACELERACION (g)

FIGURA 16: Curva de peligro sismico (NEC-14)

1.0

La probabilidad anual de excedencia para una estructura es de:

PE; gio = 5o =0.002

Mediante la curva de peligro sismico de Guayaquil podemos observar que para una
probabilidad de excedencia de 0.002 la aceleracién maxima en roca esperada es de 0,4 g.
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Ahora si realizamos el analisis para el disefio de una estructuras de contencién para una
aceleracién de 0.2 g que corresponde al 50% de la aceleracién en roca para Guayaquil
obtenemos una probabilidad anual de excedencia de 0.01.

Lo que nos da un numero de eventos de:
#E = —In(1 — PE) = —In(1 - 0.01) = 0.01

Que corresponde a un periodo de retorno de:

1
PR = — =100 afos
H#E
La relacidn del periodo de retorno de una estructura de 50 afios de vida util es de:

Periodo de retorno _ 475 _

vida til ~ 50 9:5

Mientras que para una estructura de 1 afo de vida Util que corresponde a un periodo normal
de una tablestaca temporal es de:

Periodo de retorno _ 100
vida 1til 1

=100

Mediante el analisis realizado, podemos apreciar que una estructura que va a estar 50 afios su
periodo de retornos es 475 afios que es 9,5 veces mas el tiempo del que estard sirviendo;
mientras que para una estructura temporal que estara sirviendo en un periodo de 6 meses a
un afio tiene un periodo de retorno de 100 afios que es 100 veces el tiempo que estara en pie

Para que exista una comparaciéon en igualdad de condiciones el periodo de retorno de una
estructura de contencién deberia ser aproximadamente de 10 afios, que corresponden a 9.5
veces lavida util de un estructura que estara operativa 50 afios.

Ahora, si analizamos el riesgo con la dptica del periodo de retorno, podemos llegar a lo
siguiente:

Para un periodo de retorno de 10 afios el nimero de eventos es de:

Lo que nos da una probabilidad de excedencia de:

1

Para una probabilidad de excedencia de 0.1 en la curva de peligro sismico de Guayaquil
obtenemos una aceleracion en roca de 0.1 g que corresponde al 25% de la aceleracién del
sismo de disefio.
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CAPITULO 4

Analisis del sistema en interaccion

suelo-estructura
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4.1 GENERALIDADES

En el siguiente esquema se muestra el problema de andlisis que servird como procedimiento
metodoldgico; donde se resolvié que la profundidad de excavaciéon es de 8 metros, que
corresponde a la altura necesaria para construir dos sdtanos. El sistema de contencion
empleado estd definido por una tablestaca con apuntalamientos rigidos que reaccionan sobre
los pilotes de la edificaciédn que son los mas apropiados para la construccién de sétanos.

Las caracteristicas del suelo que se adoptd pertenecen al sector de la Puntilla de Samborondén
que esta conformado en su mayoria por suelos blando cuyo nivel fredtico esta en un rango de
1 a 2 metros de profundidad.

00 —— TABLAESTACA
————————— ! -~ DEFORMABLE
+ FEEROONOSD! -~
AN
MF LMo
2,00 $—F= i
S0
. ———————— SSTEMADE
] ¢ _ xy
ARCLLA ARENOSA
- oL
- a4 -
4 .
L & Fl B
i “4 ) F
-8,00 — S —y
: 1
. |
A w . i
9,00 —t ERNLE 4
— — — _1
| ARENA LMOSA- —
- TR — -j
12,00 8% - "';
ARCILLA ARENOSA i
cr i
413,008 b Les)

FIGURA 17: Esquema del sistema de entibado (Tituafa, 2015)
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4.2 PERFIL DEL SUELO Y PARAMETROS GEOTECNICOS

Las caracteristicas de los suelos del sector de la Puntilla de Samborondon
presentan las siguientes caracteristicas en su gran mayoria, con estratos de
estratigrafia que se utilizara

limos y arcillas de pobre resistencia. La

presenta en la siguiente figura:

DESCRIPCION

PROF | SIMBOLO

RELLENO

IMO SOBRECONSOLIDAD

ARCILLAARENOSA

ARENALIMOSA

ARCILLAARENOSA

LIMO ARENOSO

LIMITES DE ATTERBERG

% LL

% IP

SUCs

PROPIEDADES FISICAS

Y
Tons/m3

qu
Tons/m2

N 60

2

25

>50%

<14%

MH

19

12

<50%

<14%

CL

1,7

SM

17

<50%

>14%

CL

17

<50%

<14%

ML

19

40

25

NOMENCLATURA

Y:  PESOUNITARIO  Ton/m3
N60: NUMERO DE GOLPES S.P.T
Qu":RESISTENCIA AL CORTE Ton/m2

se

FIGURA 18: Clasificacidn del suelo (Tituafia, 2015)

Mediante la estratigrafia que se adoptd en la zona propuesta; en primer
lugar se debera determinar los parametros geotécnicos del suelo para cada

estrato.

Los parametros geotécnicos seran determinados con ayuda de los diferentes
abacos indicados en el capitulo 1 en la seccidon de caracteristicas del suelo
de este trabajo.
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PARAMETROS DEL SUELO
DESCRIPCION  [PROF| ¥ ® c
m tons/m3 Tons/m2
RELLENO 0 2 30

1,2

L IMO SOBRECONSOLIDAD] NF2 | 1,9 10 6
3

ARCILLAARENOSA 1,7 5 2
9

ARENALIMOSA 1,7 25 0,5
12

ARCILLAARENOSA 1,7 7 3,5
21

LIMO ARENOSO 1,9 15 20
24

TABLA 5: Parametros del suelo (Tituafa, 2015)

4.3 PROFUNIDIDAD DE HINCADO DE LA TABLESTACA

En el sistema de tablestacado con apuntalamientos rigidos, la profundidad de enterramiento
de la tablestaca depende de las consideraciones del andlisis de flujo hidrodindmico donde se
debe controlar la falla por sifonamiento y por levantamiento del fondo de la excavacién.

4.3.1 FALLA POR LEVANTAMIENTO DEL FONDO

Datos:

Tons

Ysvero = 1.7 m3

Tons
Yagua = 1.0 m3

H=6m

_ YsueLo * D

FS =
Yacua * H

6
D>12%1%—3>423
= et iryg =
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Dasumido = 5 metros
4.3.2 FALLA POR SIFONAMIENTO

Lineas de flujo

L L EEEEEEEEEEEEEE, TABLAESTACA

—— FONDODE
LA EXCAVACION

FIGURA 18: Red de flujo (Tituafia, 2015)

La punta inferior de la tablestaca se encuentra en la cuarta caida equipotencial

Df=6
a=2 %y
=57~

AHye cgiga =4 *AH =41 =4 mca

Gradiente de salida

AH

lg = F = 0.80

ul|

Gradiente critico

ic = Vsuelo — Yagua = 1.7-1=0.7

Factor de seguridad
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i 0.70
FS==X= 080 0.875 < 1.5 penalizar rigidez lateral del suelo
ig .
Cuando el factor de seguridad es inferior a la unidad los efectos de flujo hidrodinamico
provocan cambios en el comportamiento mecdnico del suelo, produciendo una pérdida de su
rigidez, por esta razén, es necesario penalizar con un factor que reduzca a los valores de

rigidez calculados.

4.4 EMPUJES DE TIERRA'Y AGUA

Para poder estimar los empujes de tierras se realizara un promedio ponderado de los
diferentes pardmetros geotécnicos.

PONDERAMIENTO DE PARAMETROS GEOTECNICOS

ESTRATO ESPESOR (0} Y C CURVAP-Y AUTOR
(m) tons/m3|Tons/m2

Relleno 1,2 30 2

MH 1,8 10 1,9

CL 6 5 1,7 2| SOFT CLAY MATLOCK (1970)

SM 3 25 1,7 0,5 SAND REESE (1974)

CL 9 7 1,7 3,5] SOFT CLAY MATLOCK (1970)

ML 3 15 1,9

Long. Tablestaca 13,00 m
Prof. Hinca 5,00 m

® ponderado 12,77 Grados 0,22 rad
Y ponderado 1,76 Tons/m3
C “ponderado 1,4 Tons/m2

4.41 EMPUJE ACTIVO

Por medio de la teoria de Rankin podremos estimar el empuje activo.

COEFICIENTE DE EMPUJE ACTIVO

1 —sen¢

Ka=———
4 1+ seng

1—sen(12.77)

Ka = =
@ 1+ sen(12.77)
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COEFICIENTE DE EMPUIJE SiISMICO (Mononobe-okabe)

ZONA A max NEC 11 Estructuras temporales de contencién
| 0,15 50% del sismo de disefio
Il 0,25
1] 0,3 ZONA Vv
1% 0,35
\Y 0,4 Kh= 0,2 kv=0

Angulo inercial del sismo

¢:tg_1< kh )
1—kv

W= 11,31

cosZ(p—86 — )
kae = Z
Isen(p + 6) = sen(p — § — )

cos(s) = cos?(f) =cos(6+ 6 + @) = |1 + ».Jl cos(6 + 6 + @)  cos(f — )

Y= 11,31 Grados 0,20 rad

= 12,77 Grados 0,22 rad

6= 0 Grados 0,00 rad

= 0 Grados 0,00 rad

= 0 Grados 0,00 rad
Kae =0.9

DETERMINACION DE EMPUIJES TOTALES
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Z Y suelo Y agua E. Activo |E. Sismico Hidroi'tatico TOTAL
(m) (Tons/m3) (Tons/m3) (Tons/m2) | (Tons/m2) (Tons/m2) (Tons/m2)

0 1,76 0 0,00 3,73 3,73
1 1,76 0 1,12 3,26 4,38

2 1,76 0 2,25 2,79 0 5,04
3 1,76 1 2,73 2,33 1 6,06
4 1,76 1 3,22 1,86 2 7,08
5 1,76 1 3,70 1,40 3 8,10
6 1,76 1 4,19 0,93 4 9,12

7 1,76 1 4,67 0,47 5 10,14
8 1,76 1 5,15 0,00 6 11,15
9 1,76 1 5,64 6 11,64
10 1,76 1 6,12 6 12,12
11 1,76 1 6,61 6 12,61
12 1,76 1 7,09 6 13,09
13 1,76 1 7,58 6 13,58

TABLA 6: Empujes actuantes (Tituafia, 2015)
DIAGRAMA DE EMPUIJES
2m | Byt e e
—— FONDO DE
LA EXCAVACION
i P JE _ETons'm2 _
L | y 55Tonsim2. — — - — — _ _ETons/m2 _ _|

FIGURA 19: Esquema de empujes (Tituafia, 2015)

4.5 CALCULO DE LA RIGIDEZ DEL SUELO (condiciones estaticas)

Con la herramienta computacional LPILE se definira tanto las leyes constitutivas de esfuerzo-
deformacién para modelar el empuje pasivo de los estratos adyacentes a la porcidén de la
tablestaca enterrada en el suelo bajo el fondo de la excavacién; como la relacién esfuerzo-
deformacién de los resortes que modelardn la accién de los pilotes usados como puntos de
reaccion o anclaje para el sistema de apuntalamiento rigido del entibado.
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El programa LPILE es usado para modelar pilotes con carga lateral, sin embargo para
propdsitos de esta investigacion Unicamente extraeremos los datos de las curvas P-Y
incorporadas en el software.

Conocidas estas curvas a diferentes profundidades podremos definir la rigidez del suelo y por
medio de un sistema de resortes y en base a los criterios de degradaciéon expuestos
anteriormente por efectos de filtraciones podremos desarrollar un analisis estructural de
segundo orden de la tablaestaca en SAP2000.

CURVAS ESFUERZO-DEFORMACION (LPILE)

Para determinar las curvas p-y se utilizaron los pardmetros geotécnicos de cohesién, peso
especifico y numero de golpes SPT. Para los suelos blandos se utilizd las curvas de arcillas de
Matlock y para arenas las curvas de Reese.

Parametros utilizados en LPILE para obtener curvas p-y

esTrATO| ESPESOR | Y C CURVA P-Y AUTOR
(m) tons/m3]Tons/m2

Relleno 1,2 30 2

MH 1,8 10 1,9

CL 6 5 1,7 2| SOFT CLAY MATLOCK (1970)

SM 3 25 1,7 0,5 SAND REESE (1974)

CL 9 7 1,7 3,5 SOFT CLAY MATLOCK (1970)

ML 3 15 1,9

TABLA 7: Pardmetros geotécnicos para la obtencién de curvas p-y (Tituafia, 2015)

CURVAS P-Y
Soft Clay Matlock Sand Reese Soft Clay Matlock
z=0,5m z=1,5m z=2,5m z=3,5m z=4,5m
Y P Y P P P Y P
(m) (Tons/m) (m) (Tons/m) | (Tons/m) | (Tons/m) (m) (Tons/m)

0,00000 0,00000 0,00000 0,00000 0,00000 0,00000 0,00000 0,00000
0,06250 3,95877 0,00833 9,21880 14,87395 17,03052 0,03125 14,01729
0,07500 4,20682 0,00972 10,75527 15,94668 18,35611 0,03750 14,89559
0,08750 4,42864 0,01111 11,97068 16,72189 19,58751 0,04375 15,68099
0,10000 4,63021 0,01250 12,42014 17,43690 20,74208 0,05000 16,39472
0,11250 4,81561 0,01389 12,83647 18,10236 21,83241 0,05625 17,05120
0,12500 4,98774 0,01528 13,22509 18,72620 22,86804 0,06250 17,66068
0,13750 5,14875 0,01667 13,59014 19,31448 23,85633 0,06875 18,23077
0,15000 5,30027 0,02708 16,24815 23,60571 31,10641 0,07500 18,76727
0,40000 7,35000 0,03750 18,90617 27,89695 38,35650 0,20000 26,02500
0,75000 7,35000 1,03750 18,90617 27,89695 38,35650 0,37500 26,02500
1,00000 7,35000 2,03750 18,90617 27,89695 38,35650 0,50000 26,02500

TABLA 7: Curvas p-y obtenidas del programa LPILE
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CURVAS P-Y

45,00
40,00
35,00
30,00
25,00 —_— 705
P m
Tons/m —7=15m
20,00
/=2.5m
15,00 —7=35m
Z=45m
10,00

0,0

0,1 0,2

y
m/m

5"00 ////i
0,00

0,2 03 03

0,4 0,4

0,5 0,5

FIGURA 20: Grafico de curvas p-y

RIGIDECES DEL SUELO

Para determinar las rigideces del suelo a diferentes profundidades asumimos que el suelo se

comporta linealmente dentro de un cierto rango de deformaciones.

RIGIDEZ LATERAL DEL SUELO
D K

(m) Y P (Tons/im?) (r)r:)

0,50 0,0620 3,9500| 63,71 <0,15
1,50 0,0083 9,2100|1109,64| <0,04
2,50 0,0083 14,8700|1791,57| <0,04
3,50 0,0083 17,0000|2048,19| <0,04
450 0,0310 14,0000| 451,61 | <0,05

TABLA 8: Rigideces del suelo de los diferentes estratos (Tituafia, 2015)

4.6 METODO PAR EL MODELAMIENTO DEL CAMBIO DE RIGIDEZ DEL

SUELO

La reduccion de la capacidad de la resistencia lateral del suelo se puede producir por accion del
sifinamiento, esta se genera por un gradiente hidraulico superior al critico lo que puede incluso
ocasionar tubificacion o arrastre de particulas y por ende un deterioro en las propiedades

mecanicas del suelo.
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Las medidas adoptadas para prevenir fallas por sifonamiento y levantamiento del fondo de la
excavacidon no garantizan que la rigidez del suelo no sufra degradacién, por esta razén es
conveniente que por medio de una funcién se pueda establecer qué porcentaje de la rigidez
del suelo se pierde en funcién de la profundidad de enterramiento de la tablaestaca.

Hipétesis para determinar la rigidez del suelo

Para el analisis que se llevara a cabo y al no tener acceso a alguna informacion de estudios de
la variacién de la rigidez del suelo con respecto a efectos de filtracidon, asumimos que el
comportamiento del suelo es analogo a la variacién de la resistencia al corte en funcién de la
profundidad de enterramiento de la tablaestaca. El método descrito tiene como hipdtesis lo
siguiente:

e El suelo tendr4 el 100% de su rigidez cuando sea analizado bajo
condiciones estéticas.

e Se calculara un coeficiente que denominaremos factor de rigidez

e La variacion del esfuerzo cortante en funcion de la profundidad de
enterramiento de la tablaestaca es lineal al igual que la funcion del factor
de rigidez.

e Factor de rigidez siempre tiene que ser menor que uno y mayor que
cero.

e Larigidez actuante es el resultado de la rigidez en condiciones bajo flujo

estatico por el factor de rigidez obtenido.

4.6.1 PROCEDIMIENTO DE CALCULO DEL FACTOR DE RIGIDEZ

Las filtraciones ocasionan una pérdida de resistencia al esfuerzo cortante por un incremento
en la presiéon de poros producida por un gradiente hidraulico en condiciones de flujo
hidrodindmico, esto se puede representar de la siguiente forma:

T=c+o'tag ¢

T=C+ (Vsqr *d —u) tag ¢
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h S —— FONDO DE
LA EXCAVACION

FIGURA 21: Red de flujo (Tituafia, 2015)
u=y,(h—Ah+d)=ha
T=C+ Ysar *d — Vw(h — AR+ d)) tag ¢
t=c+[d* (Vsae = Yw) = ¥w * (h = BW)] tag ¢

Si la expresidn siguiente cumple con la condicidn dada el esfuerzo efectivo se habra anulado
por completo y se producirad sifonamiento, quedando la cohesién como el Unico parametro de
aportacién de resistencia al corte.

d * (Vsat = Yw) < Yw * (h = Ah)
Donde:
Ysat: PESO especifico saturado del suelo
Yw:peso especifico del agua
h: carga hidrostatica
Ah:perdidas de carga por accion de la filtracion
d:profundidad de enterramiento de la tablaestaca
T:esfuerzo cortante
c: cohesién

¢:angulo de friccion del suelo
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FIGURA 22: Variacion de la rigidez del suelo (Tituafia, 2015)
En el punto A del grafico mostrado se tendria el siguiente esfuerzo cortante:
Ta =+ [d* (Vsat —Yw) —Yw * (h —DR)| tag ¢
En el punto B del grafico mostrado se obtendria el siguiente esfuerzo cortante.
d=0
Tg =Cc— Yy * (h—Ah) tag ¢

Si asumimos que para que no exista degradacién en la rigidez pasiva del suelo, el esfuerzo
efectivo deberd ser analizado en condiciones de flujo estatico, es decir, con presién de poros
producido por la carga hidrostatica.

T=C+ (Vsqr *d —u) tag ¢
Donde
u=yw(h)

Se puede trazar un diagrama de esfuerzo de corte de la masa de suelo en funcién de la
profundidad de enterramiento de la tablaestaca y relacionarlo con la rigidez del suelo en
condiciones de flujo estatico a través de un factor de rigidez, que nos indicara que porcentaje
del total de rigidez actta sobre la longitud de tablaestaca enterrada.

El factor de rigidez en el punto A seria el siguiente

Ta
FR, = —
A7 ¢
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EL factor de rigidez en el punto B seria el siguiente:

Tp
FRg = —
B= ¢

4.6.2 CALCULO DEL FACTOR DE RIGIDEZ DEL SUELO (condiciones de

flujo dinamico)

Determinacion del esfuerzo cortante en condiciones de flujo estatico
T=C+ (Vsaqe *d —u) tag ¢

d = 5 metros

u =y, * h =6 metros

T =14+ (1.76 x5 — 6) tag (12.76)

tons
T=203——
m2

Determinacion del esfuerzo cortante en condiciones de flujo dindmico en la punta inferior de
la tablestaca

Tp = ¢+ [d* Vsat = Yw) —Yw * (h—Ah)] tag ¢
h = 6 metros
Ah = 4 m la punta de la tablestaca se encuentra en la 4° caida equipotencia

Ta=14+[5%(1.76 — 1) — 1% (6 — 4)] tag (12.76)

Determinacidon del esfuerzo cortante en condiciones de flujo dindmico en el fondo de la
excavacion

g = C—Yw * (h —Ah) tag ¢
tg=14—-1%x(6—6)tag ¢
g = 1.4 tons/m2

Determinacidn del factor de rigidez en la punta inferior de la tablestaca

FR. — 74 18
A7 17203
FR, = 0.89

Determinacion del factor de rigidez en la punta inferior de la tablestaca
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g 14

FRg = —=——
B ¢ 7203
FRp = 0.69
DETERMINACION DE LAS RIGIDECES DEL SUELO
KR =FR«K
RIGIDEZ DEL SUELO
Variacion del Rigidez Rigidez
factor de lateral del lateral
( D) rigidez suelo penalizada
m
FR K K*FR
' (Tons/m/m) [(Tons/m/m)
0,00 0,69
0,50 0,71 63,71 45,23
1,50 0,75 1109,64 832,23
2,50 0,79 1791,57 1415,34
3,50 0,83 2048,19 1700,00
4,50 0,87 451,61 392,90
5,00 0,89

TABLA 9: Rigidez del suelo penalizada por el factor de rigidez (Tituafia, 2015)

4.7 MODELO ESTRUCTURAL

60



Om
_1m “““““"-“““iSS-Tons'mQ
2mM | = = = = = — = 204Tonsm2
Bm |- o e A KP=6900 Tong
’f K1=45.23 Tons/m
,'f K2=832.23 Tons/m
; K3=1415.34 Tons/m
I' K4=1700 Tons/m
’ —
“13mL - _ [ K5=392.90 Tons/m
13.58 Tonsim2

FIGURA 23: Esquema del modelo estructural (Tituafia, 2015)

CAPITULO 5

RESULTADOS OBTENIDO
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6.1 RESULTADOS DEL ANALISIS DE INTERACCION SUELO-
ESTRUCTURAL

Modelo estructural en Sap2000

El modelo estructural realizado en Sap2000 considera una cercha con elementos estructurales
infinitamente rigidos que cumplen la funcion de apuntalar del sistema contra los puntos de
reaccion (grupo de pilotes), 5 resortes ubicados en la longitud de enterramiento de la
tablestaca que modelan el empuje pasivo del suelo y un resorte que modela la rigidez del
grupo de pilotes donde el sistema hara reaccién.

Los analisis efectuados se encuentran en el anexo de este trabajo donde se encontrard las
capturas de las imagenes obtenidas de Sap2000 de los diagramas de momentos y
configuracién de la deformada de cada caso, indicando los puntos donde se desarrollan los
mayores momentos y deformaciones. Si se requiera de una informacién mas amplia de las
corridas realizadas consultar el CD donde se encuentran los archivos Sap2000.
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FIGURA 24: Esquema del modelo estructural SAP 2000 (SAP2000)

Para poder estudiar el comportamiento de la interaccién suelo- estructura se analiza la
variacion de la deformacidn neta en la punta de la tablestaca (6ti- 6ts) en funcion del cambio
de rigidez en la tablestaca. Para cerchas o marcos con una rigidez infinita se cumple que
8p = GOps-

Donde:

8,: Desplazamiento de los pilotes

6;i: Desplazamiento de la punta de la tablestaca
6ts: Desplazamiento de la tablestaca

6t — Ots: Desplazamiento neto

Los resultados obtenidos del analisis en SAP2000 son los siguientes:
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FIGURA 25: Esquema de la configuracion de la deformada (Tituafia, 2015)

INERCIA M max Ots oti Oti-Ots
(cm4/m) | (Tons-m) (m) (m) (m)

1000,00] 10,76 0,0140 0,0520 0,0380
7178,00 11,30 0,0140 0,0340 0,0200
9363,00 11,80 0,0140 0,0320 0,0180
11235,00 12,07 0,0140 0,0300 0,0160
13108,00 12,30 0,0140 0,0290 0,0150
19700,00 12,74 0,0140 0,0280 0,0140
34200,00 13,39 0,0140 0,0250 0,0110
55510,00 13,78 0,0140 0,0240 0,0100
82800,00, 14,72 0,0140 0,0220 0,0080
115670,00 20,59 0,0140 0,0200 0,0060
300000,00 27,85 0,0140 0,0190 0,0050

TABLA 10: Resultados de las deformaciones y momentos maximos del modelo SAP 2000 (Tituafia, 2015)

6.2 RESUMEN E INTERPRETACION DE RESULTADOS

Con las diferentes rigideces del analisis anterior se pueden definir distintos niveles de factor de
seguridad para diferentes tablestacas tanto de produccidon nacional (Perfiles TB1) como
importadas (Perfiles AZ).

El tipo de acero utilizado es el ASTM A328 con un esfuerzo de fluencia fy=36 KSI. Para el
calculo de la resistencia a flexion se utilizard un factor de 0.666fy.
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Perfil AZ (Coduto, 2011)

M max

pereies | B | B[ e | o [INERCA Y 2 et Y| M | ks | osservacion
(mm) |(mm) |(mm) |(mm)| cm4/m |(cm3/m) (ksi) |Tons-m| °

Tons-m
TB1 801,001196,00( 4,75 | 4,75 | 7178,00 | 402,62 11,30 36,00 6,70 10,59 FALLA
TB1 801,00/196,00( 6,00 | 6,00 | 9363,00 | 546,19 11,80 36,00 9,08 10,77 FALLA
TB1 801,00{196,00| 7,00 | 7,00 | 11235,00 | 667,92 12,07 36,00 11,11 10,92 FALLA
TB1 801,00/196,00( 8,00 | 8,00 | 13108,00 | 789,64 12,30 36,00 13,13 11,07 FALLA

AZ-13 670,00|303,00{ 9,50 | 9,50 | 19700,00 | 1300,00 | 12,74 36,00 | 21,62 1,70 OK

AZ-18 630,00{380,00| 9,50 | 9,50 | 34200,00 | 1800,00| 13,39 36,00 | 29,94 | 2,24 OK

AZ-26 630,00|427,00( 13,00 12,20 55510,00 | 2600,00 | 13,78 36,00 | 43,24 |3,14 OK

AZ-36 630,00{460,00| 18,00| 14,00 82800,00 | 3600,00 | 14,72 36,00 | 59,88 |4,07 OK

AZ-48 580,00]482,00] 19,00| 15,00] 115670,00| 4800,00 | 20,59 36,00 | 79,83 3,88 oK

TABLA 11: Comparacion entre momentos resistente vs momento actuantes de diferentes tipos de
tablestacas (Tituafia, 2015)

El uso de tablestacas tipo TB1 no es adecuado para este tipo de excavaciones ya que para el
perfil de tablestaca con una inercia de 13108 cm4 se obtiene un factor de seguridad muy bajo.

La tablestaca que tiene una mayor eficacia es la que tiene el perfil AZ-13 ya que su factor de

seguridad esta dentro del rango de la seguridad.

MOMENTO DE INERCIA VS DEFORMACION

110000
100000

90000

80000

70000

60000

INERCIA 50000
(cm4/m) 40000
30000

20000

10000

0
0,000 0,005 0,010 0,015 0,020 0,025 0,030 0,035 0,040

(5ti-65)
m

FIGURA 26: Variacion de la deformacion neta en la punta inferior de la tablestaca vs su momento de
inercia (Tituafia, 2015)

65



En el grafico mostrado se puede apreciar que usar momentos de inercias mayores a 20.0000
cm4 no se evidencia cambios sustancial en las deformaciones en la punta, por lo que no seria
eficaz usar tablestacas con momento de inercia mayores a 20.000 cm4.

6.3 RECOMENDACIONES PARA EL DISENO DE LOS PILOTES

El disefio de los pilotes estard sujeto a las necesidades de cada proyecto en donde se deben
definir las condiciones de borde y la cantidad requerida de pilotes. Dado que esta investigacidn
no pertenece a ningln proyecto en particular, las recomendaciones seran generales.

Para los suelos blandos investigados en este trabajo, se define a la profundidad de
enterramiento efectiva de los pilotes es cercana a 8 metros (argudo, 2014). A partir de esa
profundidad puede considerarse al pilote como totalmente empotrado, esto se ilustra en el
siguiente grafico:

Condicion de borde de
empotramiento
perfecto que modela
la presencia de una
losa de cimentacion

& mefros

Condicion de borde
que modela la

longitud efectiva del
pilote que se \
encuentra \

completamente

empotrado

FIGURA 27: Configuracién de la deformada de un pilote totalmente empotrado (Tituafa, 2015)

Para que no exista cedencia del acero de refuerzo el desplazamiento 6p producido como
reaccién al empuje activo del sistema de entibado sobre el grupo de pilotes no puede exceder
la expresion siguiente

op 1

<
L — 400

Dado que los pilotes se encuentran totalmente empotrados (con una longitud efectiva de 8
metros) el desplazamiento maximo permisible seria:
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op = 0.02 metros

" 400

Para los diferentes analisis realizados el desplazamiento obtenido para una rigidez asumida de
6900 tons/metros para un grupo de pilotes fue de 0.014 metros, lo cual, garantiza que los
pilotes no sufrirdn ningun tipo de dano estructural permanente (cedencia).

CAPITULO 6

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES
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7.1 CONCLUSIONES

Para el sistema de contencién analizado la tablestaca falla por flexion mucho antes que el
suelo exceda su capacidad. Por este motivo, es importante tener un factor de seguridad mayor
a 1.5 en la estructura que nos permita anticipar posibles variaciones en la rigidez del suelo que
podrian causar cambios en el estado de esfuerzos en el entibado a lo largo de su vida util.

Las disposiciones de la norma NEC-14 en cuanto a la magnitud de la fuerza sismica en
entibados temporales no es consistente con la de las estructuras disefiadas para una vida util
de 50 afos y con un periodo de retorno de 475 afios, ya que para el mismo nivel de riesgo
(PE=0.02), un entibado temporal de 1 afio deberia disefiarse para un sismo que tiene un
periodo de retorno de 100 afios (andlisis realizado en el capitulo 3). Por esta razén se
recomienda revisar las disposiciones de la norma NEC-14 para que la magnitud de carga por
efectos sismicos corresponda a un sismo con un periodo de retorno de 9.5 veces su vida util;
dando como resultado una fuerza equivalente al 25% del sismo de disefio

Para el sistema de tablestacado y las condiciones del suelo analizado en este trabajo, las
tablestacas producidas en el pais no son adecuadas para contener excavaciones de 8 metros
en adelante debido a que el factor de seguridad no se encuentra en el rango solicitado (mayor
o igual a 1.5). Por esta razdn, se requiere de tablestacas importadas cuyo rango de momentos
de inercias es de 20.000 cm4 en adelante, dando como resultado factores de seguridad
admisibles.

La tablestaca con el perfil AZ-13 es la mas adecuada para las condiciones presentadas en este
caso de andlisis y ademas garantiza un correcto desempefio de los pilotes ya que la

deformacién calculada a la cabeza fue de 1.4 cm lo que equivale a una distorsién de

A 1.4 1

1 L, . .
- = — = — < —deformacidn elastica que no produce cedencia en el acero de refuerzo
L~ 800 571 ~ 400

7.2 RECOMENDACIONES

Debido que este trabajo esta analizado Unicamente para una profundidad de enterramiento de
la punta de la tablestaca de 5 metros se recomienda realizar diferentes analisis aumentando
dicha profundidad, puesto que un metro de hinca implica un gran aumento en la resistencia
pasiva del suelo, esto pudiera resultar en entibados mas econédmicos.
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Para el cdlculo de la rigidez lateral del suelo se recomiendo realizar ensayos a escala real de
carga lateral a los suelos que son caracteristicos de Guayaquil, con el fin de obtener resultados
mas precisos en el comportamiento esfuerzo deformacién (p-y).

En la hipdtesis propuesta en este trabajo en cuanto a la variacién de la rigidez del suelo por
efectos de flujo dindmico se recomienda que mediante métodos cientificos y con la utilizacion
de prototipos se valide o no dicha hipétesis.

Se debe monitorear que las deformaciones laterales a la cabeza de los pilotes (6p) donde
reacciona el sistema de entibado no causen dafios estructurales como la cedencia del acero de
refuerzo de los pilotes que se genera con una deriva mayor al 0.5%; ya que esto podria
ocasionar una reduccidon de su rigidez crea deformaciones inelasticas permanentes y el
agrietamiento excesivo afecta la ductilidad del pilote. Dicho andlisis dependera de las
necesidades de cada proyecto y estd en funcién del nimero de pilotes disponibles.

Otra constante en el analisis de este trabajo es la consideracién de puntales infinitamente
rigidos lo cual hace que la deformacion &, = &;5. Se recomienda investigar el uso de sistemas
de entibados con apuntalamientos flexibles, ya que con estos sistemas las condiciones de
equilibrio y deformaciones se verian afectadas; previniéndose cambios en los momentos de
disefio de la porcidn de tablestaca enterrada.
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ANEXOS (Imégenes obtenidas de Sap2000)

Momento de inercia 1000 cm*
e Diagrama de momento flector
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e Configuracién de la deformada
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U1 = 0002
R2 =-02853

Pt Elm: 36
R3=10

Pt Obj: 36

Momento de inercia 7178 cm*
e Diagrama de momento flector

e Configuracion de la deformada
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Pt Obj: 36
Ft Elm: 36
U1l= 0002

Momento de inercia 9363 cm*
¢ Diagrama de momento flector
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e Configuracién de la deformada
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Ul = 0002
R2 =-00922

Pt Obj 36
PLEIm: 36

Momento de inercia 11235 cm*
e Diagrama de momento flector
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e Configuracién de la deformada
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R2 =-.0081

R3=10

Ul= .0002
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Pt Obj: 79
Pt Elm: 79
UZ= 0
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Momento de inercia 13108 cm*
¢ Diagrama de momento flector
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e Configuracion de la deformada
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e Configuracién de la deformada
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e
R2 = -.00615

0
R3=10

Ul= 0002

Pt Obj: 36
PtElm: 36
U2 =0
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Momento de inercia 34200 cm*
e Diagrama de momento flector
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e Configuracién de la deformada
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1 = 0002

Pt Obj: 36
PtEIm: 36

Momento de inercia 55510 cm*
¢ Diagrama de momento flector

e Configuracion de la deformada
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e Configuracién de la deformada
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Ul= 0002
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Pt Elm: 36
uz=10
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Momento de inercia 115670 cm*
¢ Diagrama de momento flector
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e Configuracion de la deformada
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R2 =-.00203

Pt Elm: 36
Ri=1
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Pt Obj: 36

Momento de inercia 300000 cm*
e Diagrama de momento flector
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e Configuracion de la deformada
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