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FICHA RESUMEN

La asignatura Mecéanica de Suelos | — CIV 219 corresponde al sexto semestre de la Carrera
de Ingenieria Civil de la Universidad Mayor de San Simén.

En los ultimos tiempos, la Universidad Mayor de San Simon ha establecido la necesidad de
mejorar el proceso de aprendizaje, a traves de la realizacion de textos que permitan mejorar
y apoyar el desempefio del alumno. Es por tal razon, que la elaboracion de este texto
referido a la materia de “Mecénica de Suelos I” surge como respuesta a la necesidad del
estudiante de poder disponer de un texto adecuado, en un lenguaje simple y que cumpla
cabalmente con las exigencias del contenido de la materia.

El presente documento es el producto de la investigacion de abundante bibliografia
sintetizada en un volumen que engloba lo mas importante y Gtil para el aprendizaje de la
materia.

El texto se divide en siete capitulos. EIl primer capitulo desarrolla las propiedades indice de
los suelos. En el segundo capitulo se exponen los sistemas mas usados para la clasificacion
de suelos en laboratorio. El tercer capitulo desarrolla el sistema de clasificacién de suelos
por medio de métodos visuales y manuales, el cual consiste en describir el suelo para poder
posteriormente identificarlo. En el cuarto capitulo se desarrolla el flujo de agua en los
suelos ya sea en una, dos y tres dimensiones. En el quinto capitulo se desarrolla el concepto
de los esfuerzos efectivos actuantes en el interior de una masa de suelo. El sexto capitulo
comprende la resistencia al corte que ofrece un suelo, al ser sometido a cambios de
esfuerzos. Finalmente en el séptimo capitulo se desarrolla la compactacion de los suelos

para el uso en obras civiles.



PREFACIO

Todas las obras de ingenieria civil descansan de una u otra forma sobre el suelo y
muchas de ellas utilizan el suelo como elemento de construccion como es el caso de
terraplenes, diques y rellenos en general; por lo que, en consecuencia su estabilidad,
comportamiento funcional y estético estan regidos, entre otros factores, por la conducta del
material de asiento situado dentro de las profundidades de influencia de los esfuerzos que
se generan, o por el suelo utilizado para conformar los rellenos. Si se sobrepasan los limites
de la capacidad resistente del suelo, o si aun sin llegar a ellos las deformaciones en el suelo
son considerables, se pueden producir esfuerzos secundarios en los miembros estructurales
no hayan sido considerados en el disefio, lo que produce importantes consecuencias en la
estructura como ser fisuras, grietas, alabeo o desplomos que pueden producir, en casos
extremos el colapso de la obra o su inutilizacion y abandono de la misma. En consecuencia,
las condiciones del suelo como elemento de sustentacion, construccion y las del cimiento
como dispositivo de transicion entre aquél y la superestructura, han de ser siempre
observados, aunque esto se haga en proyectos pequefios fundados sobre suelos normales a
la vista de datos estadisticos y experiencias locales y en proyectos de mediana a gran
importancia o en suelos dudosos, infaliblemente, a través de una correcta investigacion con
la mecanica de suelos.

Durante los Gltimos afios se han estado empleando cada vez mas los vocablos geotecnia
y geomecanica para significar la asociacion de las disciplinas que estudian la corteza
terrestre desde el interés de la ingenieria civil, concurriendo a este vasto campo ciencias
como la geologia con sus diversas ramas y la geofisica con su division, la sismologia. A la
vista de los tres materiales sélidos naturales que ocupan nuestra atencion, puede dividirse la
geotecnia en: mecanica de suelos, mecéanica de rocas y mecanicas de nieves, todas
presentadas en orden de aparicion dentro de las cuales la ultima no tiene cabida en un
medio subtropical. La més utilizada es la mecénica de suelos donde se considera al suelo
como un material heterogéneo, distinto de particula a particula, donde su contenido de
humedad que puede ser variable con el tiempo ejerce una importante influencia sobre su

comportamiento; debiendo aplicarse los conocimientos fisicos-matematicos para evaluar y



predecir su comportamiento. El caso es distinto para con otros materiales de construccion
tales como el acero y el hormigén, donde las cualidades fisicas son claras y comprensibles,
con relativa facilidad a través de procesos metalirgicos que ofrecen una amplia gama de
productos finales, en el primer caso, y mediante disefios de mezclas en el segundo, todo en
armonia con las necesidades de un proyecto dado.
Sin embargo, esta rama de la ciencia ha tenido un desarrollo esforzado y acelerado en los
ultimos afos, pese a la utilizacion de teorias e hipotesis de cumplimiento parcial o entre
rangos determinados. Al suelo se aplican leyes como las de Hooke y Navier que
presuponen al hormigdn como un cuerpo perfectamente elastico donde las secciones planas,
antes de la deformacién, contintan siendo planas durante y después de la deformacion,
distantes de ser exactas; aceptandose como buenos y validos los resultados obtenidos de su
aplicacion.

Terzaghi defini6 que la mecanica de suelos es la aplicacion de las leyes de la mecéanica
y la hidrdulica a los problemas de ingenieria que tratan con sedimentos y otras
acumulaciones no consolidadas de particulas sélidas, producidas por la desintegracién
mecanica o la descomposicion quimica de las rocas, independientemente de que tengan o

no materia organica. La mecanica de suelos incluye:

a. Teorias sobre el comportamiento de los suelos sujetos a cargas, basadas en
simplificaciones necesarias dado el estado actual de la teoria.
b. Investigacidn de las propiedades fisicas de los suelos.

c. Aplicacion del conocimiento teérico y empirico de los problemas practicos.

Los métodos de investigacion de laboratorio son parte de la mecéanica de suelos. En los
suelos se tiene no solo los problemas que se presentan en el acero y concreto (modulo de
elasticidad y resistencia a la ruptura), sino otros como su tremenda variabilidad
(uniformidad, homogeneidad, isotropicidad, etc.) ademas de que todos los procesos
naturales que originan la formacién de los suelos estan fuera del control del ingeniero.

En la mecanica de suelos es importante el tratamiento de las muestras (inalteradas —
alteradas). La mecénica de suelos desarrollo los sistemas de clasificacion de suelos — color,

olor, texturas, distribucion de tamafios, plasticidad (A. Casagrande). ElI muestreo y la
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clasificacion de los suelos son dos requisitos previos indispensables para la aplicacion de la
mecénica de suelos a los problemas de disefio.

Problemas planteados por el terreno en la ingenieria civil.

En su trabajo préactico el ingeniero civil ha de enfrentarse con muy diversos e importantes
problemas planteados por el terreno. Practicamente todas las estructuras de ingenieria civil,
edificios, puentes, carreteras, taneles, muros, torres, canales o presas, deben cimentarse
sobre la superficie de la tierra o dentro de ella. Para que una estructura se comporte
satisfactoriamente debe poseer una cimentacién adecuada.

Cuando el terreno firme esta proximo a la superficie, una forma viable de transmitir al
terreno las cargas concentradas de los muros o pilares de un edificio es mediante zapatas.
Un sistema de zapatas se denomina cimentacion superficial. Cuando el terreno firme no
esta proximo a la superficie, un sistema habitual para transmitir el peso de una estructura al
terreno es mediante elementos verticales como pilotes.

El suelo es el material de construccion mas abundante del mundo y en muchas zonas
constituye, de hecho, el Unico material disponible localmente. Cuando el ingeniero emplea
el suelo como material de construccion debe seleccionar el tipo adecuado de suelo, asi
como el método de colocacion vy, luego, controlar su colocacion en obra. Ejemplos de
suelos como material de construccion son las presas en tierra, rellenos para urbanizaciones
o terraplenes para las carreteras y ferrocarriles.

Otro problema comun es cuando la superficie del terreno no es horizontal y existe un
componente del peso que tiende a provocar el deslizamiento del suelo. Si a lo largo de una
superficie potencial de deslizamiento, los esfuerzos tangenciales debidos al peso o
cualquier otra causa (como agua de filtracién, peso de una estructura o de un terremoto)
superan la resistencia al corte del suelo, se produce el deslizamiento de una parte del
terreno.

Las otras estructuras muy ligadas a la mecénica de suelos son aquellas construidas bajo
la superficie del terreno como las alcantarillas y tuneles, entre otros, y que estan sometidas
a las fuerzas que ejerce el suelo en contacto con las mismas. Las estructuras de contencién

son otro problema a resolver con el apoyo de la mecanica de suelos entre las mas comunes
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estan los muros de gravedad, los tablestacados, las pantallas ancladas y los muros en tierra
armada.

Historia y desarrollo de la mecanica de suelos.

El suelo uno de los elementos mas abundantes en la naturaleza, ya sefialado por los
antiguos como uno de los cuatro basicos tomados como material de construccion. En su
manejo y utilizacion el analisis cientifico ha ido reemplazando, gradualmente, a las reglas
intuitivas, siendo el estado actual del conocimiento la suma de los aportes de diversos
cientificos, fisicos, matematicos e ingenieros, que desde el principio fueron forjando, sin
saberlo, una nueva ciencia, nutrida por sus investigaciones.

En la dinastia Chou, 1000 A. C, se dan recomendaciones para construir los caminos y
puentes. El siglo XVII trae las primeras contribuciones literarias sobre ingenieria de suelos
y el siglo XVI1I marca el comienzo de la Ingenieria Civil, cuando la ciencia se toma como

fundamento del disefo estructural.

Entre los principales contribuyentes literarios cabe destacar los nombres de:

C. A. de Coulomb (1736-1806)
Alexander Collin (1627-1694)
T. Telford (1757-1834)

J. V. Poncelet (1810-1894)

G. Rankine (1820-1872)

Karl Culmann (1821-1881)

O. Mohr (1835-1918)

J. V. Boussinesq (1842-1929)

Coulomb, Poncelet, Collin y Rankine aportaron valiosas experiencias en el analisis de

presiones de tierras. Las contribuciones del ingeniero militar francés Coulomb tienen

todavia vigencia, en friccion, electricidad y magnetismo.
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Poncelet ofrecié en 1840 un método grafico para la determinacion directa de la
superficie de falla y las presiones de tierra activa y pasiva.

Collin publicé en 1846 su trabajo "Recherches Expérimentales sur les Glissements
Spontanes des Terrains Argileux". Guillermo M. Rankine fue un ingeniero y fisico escoces
que se distinguio, también, por sus trabajos en termodindmica.

Culmann le dio una solucion gréfica a la teoria Coulomb - Poncelet, permitiendo la
resolucion de problemas complejos de presiones de tierras.

Tomas Telford fue un ingeniero inglés, constructor de puentes, puertos y canales,
primer presidente de la Asociacion Britanica de Ingenieros Civiles, en 1820. Sus
investigaciones le llevaron a desarrollar una modalidad de pavimentos.

Mohr ide6 un método grafico para representar esfuerzos normales y tangenciales
actuantes en planos inclinados, cuando el material se somete a esfuerzos biaxiales, de util
aplicacion en el campo de los suelos.

De Boissinesq se ha aprovechado sus ecuaciones para establecer los valores de las
componentes verticales de esfuerzos generados por la aplicacion de cargas.

Dos nombres no incluidos en la relacion de precursores antiguos y que merecen ser
citados son los G. G. Stokes, quien enunci6 una ley que rige el descenso de una esfera en
un liquido, fundamento del ensayo granulométrico por sedimentacion y el del fisico francés

H. Darcy autor, en 1856, de una ley basica para el estudio del flujo del agua en los suelos.

Entre los principales contribuyentes modernos se tiene a:

Karl Terzaghi (1883-1963)

A. Atterberg (1880-1947)
Wolmar Fellenius (1876-1957)
A. Casagrande (1902-1981)
Laurits Bjerrum (1918-1973)
A. W. Skempton (1914-)

En 1925, Terzagui, presenta en Viena el tratado ERDBAUMECHANIK que hace de la
Mecénica de Suelos una rama auténoma de la Ingenieria. El cientifico de Praga, Karl

Terzagui, es el padre de la Mecénica de Suelos.



En la Sede de Manizales cuando la entonces Facultad de Ingenieria creada en 1948,
hacia 1952 se dict6 por primera vez el curso de M de S por el Ingeniero Civil Julio Robledo
Isaza.

Karl Terzaghi, el padre indiscutible de la mecéanica de suelos, naci6 en Praga,
Checoslovaquia, y murid en los Estados Unidos de Norteamérica, a los ochenta (80) afios
de edad. Trabajo en Austria, Hungria y Rusia, de 1915 a 1911. Fue profesor del Robert
College de Constantinopla, de 1915 a 1925. Ensefid ingenieria de fundaciones en el
Instituto Tecnoldgico de Massachusetts, entre 1925 a 1929, dedicandose simultaneamente a
la préctica consultiva en Norte y Centro América. Catedratico en Viena, de 1929 a 1938,
comenzé a laborar a partir de este Gltimo afio con la Universidad de Harvard. Su obra
"Erdbaumechanik”, publicada en 1925, en Viena y en idioma aleman, marco el nacimiento
de una nueva disciplina.

A. Atterberg, sueco, establecié una serie de ensayos para determinar el comportamiento
plastico de los suelos cohesivos, de amplia difusion mundial, hoy en dia, en cuyos
resultados estan basados todos los sistemas de clasificacion ideados.

Fellenius, trabajando para la Comision Geotécnica de los Ferrocarriles del Estado
Sueco, cred un método para analizar y disefiar taludes que se designa con su apellido o es
denominado "Método Sueco", el cual se ha convertido en el procedimiento indispensable
para el estudio de taludes de presas, carreteras o de cualquier otro tipo.

Arthur Casagrande, aleman de origen, emigré a los EE.UU. en 1926. Alumno
sobresaliente y compafiero de Terzaghi, es después del maestro la figura mas relevante en
la mecéanica de suelos; siendo notables sus contribuciones en equipos y sistemas al estudio
de la plasticidad, consolidacion y clasificacion de los suelos. Organizo junto al Dr. Terzaghi
el Primer Congreso de Mecéanica de Suelos y Fundaciones, celebrado en la Universidad de
Harvard, Cambridge, Massachusetts, en el afio de 1936, habiendo sido presidente de la
Sociedad Internacional de Mecanica de Suelos y Cimentaciones.

Bjerrum nacid y estudio en Dinamarca. Trabajo en Suiza y en su pais natal, siendo el
primer director, en 1951, del Instituto Geotécnico Noruego. De esa época son sus valiosas
investigaciones en torno a la resistencia al corte de los suelos y de modo especial sobre la

sensibilidad de las arcillas.



Skempton, nacido en Inglaterra, es profesor del colegio Imperial de la Universidad de
Londres, donde introdujo la ensefianza de la mecénica de suelos. Ha sido presidente de la
Sociedad Internacional de Mecanica de Suelos y Fundaciones. Sus contribuciones han
discurrido sobre presiones efectivas, capacidad de carga y estabilidad de taludes.

Es oportuno sefialar que la Sociedad Internacional de Mecéanica de Suelos e Ingenieria
de Fundaciones, organizada por Terzaghi y con asiento en Londres, tiene como miembros
componentes a sociedades nacionales de igual naturaleza constituidas en casi todos los
paises del mundo. Esta sociedad auspicia cada cuatro (4) afios, como suceso principal,
congresos mundiales que hasta el momento presente han sido celebrados en las ciudades y

afnos indicados a continuacion:

Primero Cambridge 1936
Segundo Rotterdam 1948
Tercero Zurich 1953

Cuarto Londres 1957

Quinto Paris 1961

Sexto Montreal 1965

Séptimo Ciudad de México 1969
Octavo Moscu 1973

Noveno Tokio 1977

Décimo Estocolmo 1981

De igual modo tienen lugar eventos regionales dentro de los cuales nos tocan directamente
los congresos panamericanos. El primero de ellos tuvo lugar en la Ciudad de México en el
afo 1959.

Casos mundiales en los que hizo falta la aplicacion de la mecénica de suelos.
Dos de las obras de construccion de caracter monumental en el &mbito mundial donde se

hizo patética la ausencia de los postulados de la mecénica de suelos moderna son la Torre

de Pisa y el canal de Panama.

Xi



La llamada Torre Inclinada de Pisa fue comenzada por Bonno Pisano en el 1174 y
terminada en la segunda mitad del Siglo XIV. Con una altura de cuarenta y cinco metros y
un peso total de 14500 toneladas, su cimentacion anular transmite presiones al subsuelo del
orden de 5 Kg/cm2 Fundada sobre capas alternadas de arena y arcilla, su inclinacién
comenzo a producirse desde la época de su construccion como consecuencia de presiones
diferenciales de los suelos afectados, observandose en la actualidad una separacion entre la
vertical y el eje longitudinal de la torre de 4.90 m en su parte mas alta.

Una estructura parecida construida en Venecia, de 100 m de altura, se desplomé en
1902 cuando su inclinacion era de apenas 0.8%. Una nueva torre, existente, fue erigida en
el lugar de la antigua, con una cimentacion mas grande.

El primer intento por construir un canal artificial que uniese los océanos Atlantico y
Pacifico fue realizado por el Ing. Francés Fernando de Lesseps, en el 1881, quien antes
habia llevado a cabo el Canal de Suez. Pero no fue hasta el afio 1914 que el canal de
navegacion solucionado por los norteamericanos mediante un sistema de esclusas pudo ser
puesto en servicios, después de lograr el saneamiento de la zona de la fiebre amarilla y la
malaria. El costo final de la obra fue de 380 millones de ddlares, suma superior a la
estimada en el presupuesto. Se excavaron 315 millones de metros clibicos de material, en
los 82.5 Km. de longitud del canal, de los cuales 129 millones correspondieron al corte de
Gaillard. La construccion de caracterizd por grandes deslizamientos en las formaciones
denominadas "culebra™ y "cucaracha", estando constituida esta Gltima por arenisca arcillosa
estructuralmente débil. Las fallas se siguieron produciendo afios después de la inauguracion
del canal provocando el cierre temporal por periodos mas o menos largos. La estabilidad
actual de las laderas del canal plantea un problema de resistencia a largo tiempo, donde las

respuestas hay que buscarlas en la asociacion de la geologia y la mecanica de suelos.
Ciudades notorias por sus hundimientos

A nivel universal hay ciudades grandes y populosas caracterizadas por hundimientos

importantes, pudiéndose citar entre ellas a las siguientes urbes:

Ciudad de México

Venecia

xii



Roma
Tokio
Shangha
Bangkok
Madrés

Bombay

Ciudad de México fue fundada por los Aztecas en el afio 1325, en una isla sobre el lago de
Texcoco. La parte colonial de ciudad, ubicada encima del fondo del depdsito de agua, tiene
uno de los subsuelos de cimentacion mas criticos del mundo, constituido por gruesos
depdsitos de arcillas volcanicas, lacustres, altamente compresibles, habiéndose perforado
hasta 2000 pies de profundidad sin haber encontrado roca. Presenta contenidos medio de
humedad del orden de 200% con valores esporadicos de hasta 600%. Existen alli capas
alternadas de arena de pequefio tamafio, consecuencia todo del origen sedimentario del
area. A unos treinta y tres (33) metros de profundidad esta localizado un manto de arena
densa y espesor de mas o menos cinco (5) metros en la cual estd cimentada la Torre
Latinoamericana, de cuarenta y tres (43) pisos de altura, uno de los edificios méas elevados
construidos en la America hispana

El hundimiento de la ciudad es debido al secado de los antiguos lagos del Valle de
México, acrecentado por la extraccion de agua del subsuelo en la medida del crecimiento
demogréfico. En la Catedral se llegaron a medir velocidades de hundimiento de hasta
cuarenta (40) centimetros anuales, pudiendo observarse un plano de curvas con iguales
hundimientos correspondientes a observaciones efectuadas dentro del lapso 1891-1956. En
los ultimos tiempos se ha logrado reducir la compresion de los suelos, controlandose la
explotacion de los acuiferos de la zona urbana, sustituyéndose por fuentes alejadas de la
metrépoli que aunque subterraneas parecen pertenecer a cuencas hidraulicas
independientes.

Venecia, construida sobre una serie de lagunas del Mar Adriatico, sufre hundimientos
estimados en 32 cm durante el presente siglo, mayores que en la centuria pasada. Las
inundaciones marinas, las actividades fabriles y la extraccion de agua subterranea parecen

ser las causas méas importantes del deterioro; habiendo preocupacién mundial por detener
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las anomalias y preservar los grandes tesoros artisticos de la ciudad, considerados
patrimonio universal. En el afio de 1973 el parlamento italiano aprobd un proyecto de obras
de proteccion a la ciudad, con financiamiento extranjero, por 500 millones de dolares.

Entre 1955 y 1970 Roma - La Ciudad Eterna - registr6 un hundimiento total de treinta
(30) centimetros. Para explicar el fendbmeno se ha dicho que las lluvias han ido elevando
paulatinamente el nivel de las aguas subterrdneas que reblandecen el suelo al no poder
escapar hacia el rio Tiber, por estar sus orillas revestidas con hormigon.

Sobre Tokio, una de las ciudades mas grandes del mundo, se ha dicho que desde la
Segunda Guerra Mundial el sector oriental de la gran capital se ha hundido méas de dos (2)
metros. Juzgandose que el problema tiene su origen en la explotacion de los mantos
acuiferos, los japoneses han implantado leyes severas contra el uso de las aguas
subterraneas.

Shanghai, la poblacion méas extendida de China, importante puerto y centro industrial -
comercial, es otra metropoli que experimenta problemas de descensos por la extraccion de
agua del subsuelo para fines domesticos e industriales. Un informe presentado por el
Servicio Geoldgico de la ciudad indica que en los 44 afios transcurridos entre 1921 y 1965
el hundimiento fue de 2.63 m.

Bangkok, capital de Tailandia, tiene una velocidad de hundimiento de 7 cm/afio. Las

ciudades de Madras y Bombay también se estan hundiendo aunque lentamente.
En muchas de las supradichas ciudades la explotacion de los depoésitos subterraneos de
agua, petroleo o gas se indica como causa de los problemas de grandes hundimientos,
aungue también se ha sustentado la tesis de que los movimientos tectonicos de los bloques
o0 placas que constituyen la corteza terrestre tienen responsabilidad en los fenémenos. (G.
Duque E. y C. E. Escobar)
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(a) Baja presidon de consolidacion,

(b) Alta presion de consolidacién. (Lambe, 1958)
Expansion de una muestra de arcilla arenosa
compactada estaticamente y por manipulacion.
Relacion entre la presion estatica de compactacion

(energia de compactacién)y la presion de expansién en una arcilla.

La contraccion como una funcion del contenido de agua

y tipo de compactacion. (Seed y Chan, 1959)

La resistencia como una funcion de la energia de compactacion,
y el contenido de agua del moldeado. (Seed y Chan, 1959)
La resistencia como medida del CBR

y la densidad seca versus el contenido de agua

para compactacion de impactos en laboratorio.

(Tumbull y Foster, 1956)

Conceptos de densidad relativa y compactacion relativa.
(Lee y Singh, 1971)

Densidad seca en funcion del contenido de humedad,
ilustrando la condicién mas eficiente

para la compactacion en campo. (Seed, 1964)

Algunos métodos para determinar la densidad en campo
(Holtz & Kovacs, 2000)

Procedimiento del método rapido de determinacion

del grado de compactacion del terraplén.

Densimetro nuclear en funcionamiento.

(ELE internacional, 1993)

Determinacion nuclear de la densidad y el contenido de humedad:
(a) Transmision directa,

(b) Dispersion trasera,

(c) Boquete de aire.

(Troxler electronic laboratorios, Inc.,

Research triangle park, North Carolina).

Comparacion entre las compactaciones en laboratorio y en campo,
(1) Compactacion estatica en laboratorio, 140 kg/cm?,

(2) Proctor modificado,

(3) Proctor estandar,

(4) Compactacion estatica en laboratorio a 14 kg/cm?,

(5) Compactacion en campo con seis pasadas

de un rodillo neumatico,

(6) Compactacion en campo con seis pasadas

de un rodillo pata de cabra.

Compactador con rodillos pata de cabra.
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CAPITULO 1 Incremento de esfuerzos en una masa de suelo

CAPITULO UNO
Incremento de esfuerzos en una masa de suelo

Todas las obras de ingenieria civil imparten cargas en el suelo donde son emplazadas, tales
cargas producen compresion, corte, y en algunos casos esfuerzos de traccion. Por ejemplo,
cuando se construye un tanque de almacenamiento de petrdleo, éste impone una carga
uniforme y circular sobre la superficie; la cual produce deformaciones y en algunas ocasiones
planos de falla al corte. Esta presion disminuye a medida que aumenta la profundidad.

Las fundaciones producen asentamientos debido a un cambio en la forma de la masa de
suelo, es decir, debido a un cambio en el volumen. Este cambio de volumen o asentamiento
se debe a un incremento de esfuerzos en la masa de suelo.

La forma del perfil de suelo deformado depende de dos factores fundamentales:

e Estructura del suelo (cohesivo o granular)
e Larigidez de la fundacion

Se define como presion de contacto a la intensidad de carga transmitida por la cara inferior
de la fundacion al suelo. La Figura 1.1 muestra las diferentes posibilidades de respuesta del
suelo cuando se imponen cargas sobre la superficie a través de fundaciones rigidas o
flexibles.

Suelo cohesivo

Suelo granular

Presion de contacto

Presion de contacto

(@)

Suelo granular
IRERRYS

S
L orma concava descendente

NN ES

Suelo cohesivo

orma céncava ascendente

<(b)

Figura 1.1. Distribucién del perfil de asentamiento y la presién de contacto debido a la
aplicacion de cargas (a) Para fundaciones rigidas (b) Para fundaciones flexibles (Holtz, 1991)



Mecanica de Suelos

A partir de la Figura 1.1 desarrollada por Holtz (1991), se puede ver que en el caso de
fundaciones rigidas, Fig. 1.1(a), los asentamientos producidos son uniformes mientras que la
distribucion de la presién de contacto debajo de la fundacién no es uniforme.

Cuando se tiene una fundacién rigida emplazada sobre un suelo cohesivo perfectamente
elastico, el esfuerzo producido en los bordes exteriores se considera infinito; aunque en
realidad éste se halla limitado por la resistencia cortante del suelo. En el caso de fundaciones
rigidas emplazadas en suelos granulares, debido a que el confinamiento es menor en los
bordes exteriores, el esfuerzo en tales bordes es también menor. Finalmente, para el caso de
fundaciones muy anchas (por ejemplo: losa rigida de fundacion), tanto el asentamiento como
la presion de contacto son medianamente uniformes.

La Figura 1.1(b) muestra que mientras la distribucion de la presidn de contacto debajo el
area de una fundacion flexible cargada es uniforme, los perfiles de asentamiento son bastante
diferentes, en funcion a si el suelo es cohesivo o granular.

En el caso de suelos cohesivos, la superficie se deforma en forma céncava ascendente;
mientras que en suelos granulares, la forma del perfil de asentamiento es exactamente la
opuesta, concava descendente, debido a que el esfuerzo de confinamiento es mayor en el
centro que en los bordes. Al estar la arena confinada en el centro, tiene un médulo mas alto
que en los bordes, lo que implica que existe menor asentamiento en el centro que en los
bordes. Por otro lado, si el area cargada flexible es muy grande, los asentamientos cerca del
centro son relativamente uniformes y menores que en los bordes.

Para el disefio estructural de fundaciones, se asume a menudo una distribucién lineal de
la presion de contacto; a pesar que desde el punto de vista de la mecénica de suelos esta
hipétesis es obviamente incorrecta.

Una adecuada seleccidn del tipo de fundacion debe ser hecha en funcién a la magnitud y
a la direccion de las cargas estructurales, ademas de las condiciones de la superficie de
emplazamiento, el subsuelo y de otros factores. Los dos tipos de fundaciones mas
importantes son:

e Fundaciones superficiales. Son aquellas en las que las cargas estructurales son

transmitidas al suelo de fundacion que se encuentra cercano a la superficie. Segun
Budhu (2000) una fundacion es considerada superficial cuando la relacion entre el
nivel de fundacion, D,y el ancho de la fundacién, B; D, /B <2.5; por otro lado

Bowles (1988) indica que una fundacion es superficial cuando D; /B <1, pudiendo

aceptarse en algunos casos un valor mayor. Existen dos tipos de fundaciones
superficiales, Fig. 1.2:

- Zapatas aisladas. Son una ampliacion de la seccion inferior de la columna, éstas
actian como un muro portante que expande la carga estructural sobre una
determinada area de suelo. En su mayoria son fabricadas de concreto reforzado,
dependiendo el tamarfio requerido, de la magnitud de la carga y de las propiedades
geotécnicas del suelo donde son emplazadas.

- Losas de fundacion. Son fundaciones aisladas grandes cuyo tamafio abarca a toda o
gran parte de la estructura. Debido a su tamafio, éstas reparten el peso de la estructura
en un area grande, disminuyéndose asi tanto los esfuerzos inducidos como los
consiguientes asentamientos en el suelo de fundacion. Son aconsejables para
estructuras que resultan muy pesadas para el uso de fundaciones aisladas pero que no
son lo suficientemente pesadas para el uso de fundaciones profundas.
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Zapatas aisladas

Losa de fundacion

Figura 1.2. Fundaciones superficiales (Coduto, 1998).

Fundaciones profundas. Son aquellas que transmiten una o todas las cargas de la
estructura a suelos profundos o a rocas (Fig. 1.3).

Estas fundaciones son usadas cuando se trabaja con estructuras grandes o cuando el
suelo de fundacion es débil. Se dividen en tres tipos principales:

- Pilotes. Son postes prefabricados hechos de acero, madera o concreto; los cuales
son manipulados en el terreno.

- Pilas perforadas. Son construidas perforando agujeros cilindricos en el terreno,
insertando luego el refuerzo de acero y rellenando posteriormente el agujero con
concreto.

- Oftros tipos. Cuya construccion incluye varios métodos hibridos ademas de otras
técnicas.

P Suelo blando

|
o

i

|

P Suelo duro

I

Figural.3.Fundaciones profundas (Coduto, 1998).
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Uno de los objetivos fundamentales de la ingenieria geotécnica es el de determinar los
esfuerzos y deformaciones que se producen en el suelo. Para evaluar los esfuerzos en un
punto del suelo se necesita conocer la localizacion, la magnitud y la direccion de las fuerzas
que los causan.

Los esfuerzos producidos en el suelo pueden ser de dos tipos, dependiendo la manera en
que se producen:

e Esfuerzos geoestaticos.- Son aquellos que ocurren debido al peso del suelo que se
encuentra sobre el punto que esta siendo evaluado. Los esfuerzos geoestaticos se
presentan naturalmente en el suelo; sin embargo estos esfuerzos pueden también ser
causados; debido a actividades humanas, tales como el emplazamiento de terraplenes
0 la realizacion de excavaciones.

e Esfuerzos inducidos.- Son aquellos causados por cargas externas, tales como
fundaciones de estructuras, presas, muros de contencidn, etc. Los esfuerzos inducidos
pueden ser tanto verticales (debido a cargas transmitidas por fundaciones) como
horizontales o laterales (es el caso de muros de contencion).

En este capitulo se desarrollan integramente las maneras de determinacion de los valores
de esfuerzos inducidos, los cuales se deben adicionar a los esfuerzos ya existentes debidos al
peso del propio suelo (geoestaticos); por tanto el calculo de esfuerzos inducidos se considera
como el célculo del incremento de esfuerzos en la masa de suelo.

Mediante experiencias realizadas se ha mostrado que al aplicar una carga a la superficie
del terreno sobre un area bien definida, los incrementos de esfuerzos a una cierta profundidad
no se limitan a la proyeccion del area cargada.; ya que en los alrededores de ésta ocurre
también un aumento de esfuerzos.

Como la sumatoria de incrementos de los esfuerzos verticales en planos horizontales es
siempre constante a cualquier profundidad, el incremento de esfuerzos inmediatamente
debajo del area cargada disminuye a medida que aumenta la profundidad, debido a que el
area comprendida aumenta también con la profundidad.

La Figura 1.4 indica cualitativamente como se da la distribucion de incremento de
esfuerzos en planos horizontales a diferentes profundidades y la Figura 1.5 representa la
variacion del incremento de esfuerzos verticales, Ao, , a lo largo de una linea vertical que

pasa por el eje de simetria del area cargada.
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Figura 1.4. Distribucién del incremento de esfuerzos en planos horizontales.



CAPITULO 1 Incremento de esfuerzos en una masa de suelo

Para la determinacion del incremento de esfuerzos (verticales y horizontales) existen una
serie de métodos desarrollados, basandose todos ellos en la teoria de la elasticidad, y a pesar
de que el suelo no es un material que cumple cabalmente con esta teoria, De Sousa Pinto
(1999) afirma que la aplicacion de esta teoria es justificable cuando se trabaja en el analisis
de incremento de esfuerzos, debido que hasta un cierto nivel de esfuerzos existe cierta
proporcionalidad entre los esfuerzos y las deformaciones; sin embargo la mayor justificacion
para la utilizacion de esta teoria es la de no disponer de una mejor alternativa y también
debido a que el uso de ésta tiende a presentar una evaluacion satisfactoria de los esfuerzos
actuantes en el suelo, que es deducida a partir del analisis del comportamiento de obras.

12

Figura 1.5. Distribucién del incremento de esfuerzos en un plano vertical.

Por otro lado existen métodos aproximados que son de mucha utilidad cuando se requiere
una solucién rapida o cuando no se dispone de una computadora o calculadora para la
determinacion del incremento de esfuerzos.

Dentro de estos métodos el método usado méas comunmente es el conocido con el nombre
de Método 2:1. Este permite hallar el incremento de esfuerzos verticales a una cierta
profundidad situada debajo el centro de un area uniformemente cargada. Este método
consiste en dibujar superficies inclinadas descendentes a partir del borde del area cargada,
como se muestra en la Figura 1.6. Tales superficies tienen una pendiente de 1 horizontal a 2
vertical.

Para calcular el incremento de esfuerzos Aoy a una profundidad z debajo el area cargada,
simplemente basta con dibujar una superficie horizontal plana a esa profundidad y calcular el
area del plano ubicado dentro de estas superficies inclinadas, dividiendo luego la carga total
aplicada P (P =q-B- L) por el 4rea calculada.

Cuando el area uniformemente cargada es un area rectangular de dimensiones B X L; Fig.
1.6, el método 2:1 presenta la siguiente ecuacion para el calculo del incremento de esfuerzo
vertical a una profundidad z:

BL
i) -
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Donde:
Ao, = Incremento de esfuerzo vertical
g = Carga aplicada por unidad de area
B = Ancho del érea rectangular
L = Largo del area rectangular

Figura 1.6. Método 2:1 para el calculo de incremento de esfuerzos.

La distribucion de esfuerzos puede también ser obtenida de graficas adimensionales
como las mostradas en las Figuras 1.7(a) y 1.7(b). El valor de X y de z para estas Figuras es
obtenido del mismo modo que en la Figura 1.4. Las curvas de estas graficas se denominan
bulbos de presion o bulbos de esfuerzos y son el resultado de la unién de los puntos que
presentan igual incremento de esfuerzos, el cual es expresado en funcion de la carga g
aplicada uniformemente sobre el érea cargada (Ao, /q).

Estas graficas son faciles de usar y ayudan a identificar en forma visual la manera en que

los esfuerzos se distribuyen al interior de la masa de suelo. Sin embargo, estas graficas no
cuentan con la aproximacion proporcionada mediante el uso de métodos numéricos.
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El método 2:1 considera que la carga es aplicada sobre una fundacion flexible, mientras
que las gréaficas de los bulbos de presion no son mas que una representacion grafica del
método de Boussinesg. Tanto el método de Boussinesq como sus respectivas hipétesis son
desarrollados en el apartado siguiente.

FﬁiAr[g;égi] fctlrj?a? cl?ir ﬁ j
ATeTEE R Y
0.5 l<HE!!40

| | | | | | | | | | | | | | | . X/B

2.0

z/B

Figura 1.7(a). Bulbo de presion para una fundacion circular (Coduto, 1998).
1. Método de Boussinesq.
1.1 General.

Existen varios tipos de superficies cargadas que se aplican sobre el suelo. Para saber de que
manera se distribuyen los esfuerzos aplicados en la superficie al interior de la masa de suelo
se debe aplicar la solucién del matematico francés Joseph Boussinesq (1883) quién desarrollo
un método para el calculo de incremento de esfuerzos (esfuerzos inducidos) en cualquier
punto situado al interior de una masa de suelo.

La solucién de Boussinesq determina el incremento de esfuerzos como resultado de la
aplicacion de una carga puntual sobre la superficie de un semi-espacio infinitamente grande;
considerando que el punto en el que se desea hallar los esfuerzos se encuentra en un medio
homogéneo, elastico e isotrépico. A continuacion se detalla el significado de las hipétesis
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realizadas por Boussinesq. Estas definiciones son realizadas para el contexto especifico de
incremento de esfuerzos.

e Semiespacio infinitamente grande. Significa que la masa de suelo est4 limitada en
uno de sus lados mientras que se extiende infinitamente en las otras direcciones. Para
el caso de suelos, la superficie horizontal es el lado limitante.

Areﬁgﬁggradli cargada
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Figura 1.7(b). Bulbo de presion para una fundacién cuadrada (Coduto, 1998).

(

N 2.0
z/B

e Material homogéneo. Un material se considera homogeéneo cuando presenta las
mismas propiedades a lo largo de todos sus ejes o direcciones. Cuando se trabaja con
suelos, esta hipdtesis se refiere solamente a que el moédulo de elasticidad, médulo
cortante y el coeficiente de Poisson deben ser constantes; lo que implica la no
existencia de lugares duros y lugares blandos que afecten considerablemente la
distribucion de esfuerzos. Sin embargo, es posible admitir la variacién del peso
unitario de un lugar a otro.

Debido a que el suelo no es un material completamente homogéneo, el tomar en
cuenta esta hipétesis introduce siempre algin porcentaje de error.

e Material isotropico. Significa que tanto el médulo de elasticidad, médulo cortante y
el coeficiente de Poisson son los mismos en todas las direcciones. La mayoria de los
suelos cumplen con este criterio, pero existen materiales, tales como los lechos
rocosos sedimentarios que no lo cumplen.
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e Material con propiedades lineales elasticas de esfuerzo-deformacion. Significa que a
cada incremento de esfuerzos estd asociado un incremento correspondiente de
deformacion. Esta hipotesis implica que la curva esfuerzo-deformacion es una linea
recta que no ha alcanzado el punto de fluencia.

La solucion original de Boussinesq (1885) para la determinacion del incremento de
esfuerzos en el punto A de la Figura 1.8, debido a una carga puntual P aplicada en la
superficie; fue realizada inicialmente para el sistema de coordenadas polares (r, 0, z).

Para este sistema, el incremento de esfuerzos en el punto A es:

3
Ao, = A, = SPE [1.2]
2/R
2 o,
A, = F>2 32r3 _R(-2v) 1)
2R*| R R+z
P Z R
Ao, = 2v'-1) = - 1.4
% =5 @ R+z) 141
Donde:

v’ = Coeficiente de Poisson referido a esfuerzos efectivos.

Figura 1.8. Solucion de Boussinesq para el sistema de coordenadas polares.

Posteriormente, estas ecuaciones fueron transformadas al sistema de coordenadas
rectangulares, Fig. 1.9, donde el valor de z es medido en forma descendente y es igual a la
profundidad del plano horizontal que contiene al punto donde se calculan los esfuerzos,
siendo x y y las dimensiones laterales. Las ecuaciones presentadas por Boussinesq para el
calculo de esfuerzos se presentan a continuacion:
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P [3x°z x> —-y*  y*z
Ao, =— —(1-2u + 15
o n{ T ”{er(uz) L°r? -
P {2y?z y2-x* X%z
Ao, =—— —(1-2u + 1.6
o 272{ 5l ﬂ){LrZ(L+z) Cr? o)

Ao, =Ac, = —— — [1.7]

Donde:
L=yx2+y2+2% =r2+7?
V' = Coeficiente de Poisson referido a esfuerzos efectivos.

P
| -—
N T — I X
~ —— y B
» ~ X
y N
\\
L \\ AGV z
~
~
N
~
7z Ac, —
Y A(Sy

Figura 1.9. Solucion de Boussinesq para el sistema de coordenadas rectangulares.

Las ecuaciones [1.5] y [1.6] sirven para determinar el incremento de esfuerzos normales
horizontales (esfuerzos laterales) y dependen del coeficiente de Poisson del medio; mientras
que la ecuacion [1.7] dada para el incremento de esfuerzo normal vertical Ao, es
independiente de tal coeficiente.

La ecuacion [1.7] puede rescribirse de la siguiente forma:

Ao, =Ao, _P )3

1 _ P |
A _ ——_2 1
2* | 27 [(r/ z)2+1V2 z°

[1.7a]

10
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Donde:
3

1
== .
27 [(r/ z) +1V2

La variacion de |1 para varios valores de r/z esta dada en la Tabla 1.1.
La Tabla 1.2 muestra valores tipicos para el coeficiente de Poisson de varios tipos de
suelo.

[1.8]

Tabla 1.1. Variacion de |, para varios valores de r/z .

riz I, riz I,
0,00 0,4775 0,90 0,1083
0,10 0,4657 1,00 0,0844
0,20 0,4329 1,50 0,0251
0,30 0,3849 1,75 0,0144
0,40 0,3295 2,00 0,0085
0,50 0,2733 2,50 0,0034
0,60 0,2214 3,00 0,0015
0,70 0,1762 4,00 0,0004
0,80 0,1386 5,00 0,00014

Tabla 1.2. Valores del coeficiente de Poisson para diferentes tipos de suelo

Tipo de suelo Coeficiente de Poisson , v
Arcila saturada 0,4-0,5
Arcilla no saturada 0,1-0,3
Arcilla arenosa 0,2-0,3
Limo 0,3-0,35
Arena, arena gravosa 0,1-1,0*
Roca 0,1-0,4°
Loess 0,1-0,3
Hielo 0.36
Concreto 0.15

#Valor cominmente usado 0,3-0,4
® Es dependiente del tipo de roca

1.2 Incremento de esfuerzos debido a una carga lineal.

Consecuentemente a la solucion desarrollada por Boussinesq, muchas otras ecuaciones para
diferentes tipos de carga han sido determinadas a partir de ésta. La extension méas simple de
la ecuaciéon de Boussinesq es la desarrollada para una carga lineal que esta verticalmente
distribuida a lo largo de una linea horizontal. Esta es una carga de longitud infinita, que no
tiene anchura y que tiene una intensidad q por longitud unitaria, aplicada sobre la superficie
de una masa de suelo semi-infinita, Fig. 1.10.

11
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Luego, el incremento de esfuerzos en el punto A es:

[1.9]

[1.10]

Figura 1.10. Incremento de esfuerzos debido a una carga lineal.

La ecuacion [1.10] puede reescribirse de tal forma que se convierta en una relacion
adimensional:

Ao, 2

(a/2)” 7[[(x/z)2 +1]2

[1.11]

La variacion de Aoy/(Q/z) con X/z se presenta en la Tabla 1.3.

1.3 Incremento de esfuerzos debido a una carga continua (ancho finito y
longitud infinita).

Una carga continua es la carga transmitida por una estructura de ancho finito y largo infinito
a la superficie del suelo. El criterio para considerar a una carga continua varia segin los
autores, por ejemplo Mc Carron (1991) dice que una carga es continua cuando la relacion
L/B>5; mientras que Holtz (1991) afirma que esta relacion debe ser mayor a 10

(L/B>10).

12
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Existen dos tipos de cargas continuas: el primer tipo es el que transmite al suelo un
esfuerzo uniforme, y el segundo tipo es el debido a una carga inducida por una distribucién
de esfuerzos triangulares sobre un area de ancho B.

La ecuacion para el calculo del incremento de esfuerzos causado por la aplicacion de
una carga continua que transmite un esfuerzo uniforme es deducida a partir de la
ecuacion [1.10] y de acuerdo a la Figura 1.11, considerando que q es la carga unitaria por
unidad de &rea.

Tabla 1.3. Variacion de Ao/(Q/z) con X/z.

xlz Ac/(g/z) Xz Acl(g/2)
0 0,637 1,00 0,159
0,10 0,624 1,50 0,06
0,20 0,589 2,00 0,025
0,30 0,536 3,00 0,006
0,40 0,473 4,00 0,0022
0,50 0,407 5,00 0,0009
0,60 0,344 6,00 0,0005
0,70 0,287 7,00 0,00025
0,80 0,237 8,00 0,00015
0,90 0,194 9,00 0,0001
; X ‘
ABJ_L_;dr ‘
L'
~r= ; —
by
Aq

Acy

1,

Figura 1.11. Incremento de esfuerzos debido a una carga continua.

Se considera una franja elemental de ancho dr, siendo la carga por longitud unitaria de
esta franja igual a g dr. Esta franja elemental es tratada como una carga lineal

La ecuacion [1.12] representa el incremento de esfuerzo vertical doy causado por la
franja elemental en el punto A. Para calcular este incremento se debe sustituir en la ecuacion
[1.10] g dr por g y (x-r) por X. Luego:

do, - 2(qdr)z®
ﬂ[(X —r)+ 22]2

[1.12]

13
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El incremento total en el esfuerzo vertical, Aoy, causado por la carga continua completa
de ancho B que se produce en el punto A se obtiene integrando la ecuacion [1.12] con limites
de r de —B/2 a +B/2, entonces se tiene:

AGV:J‘dG=+BJé2(E :

82 ”J [(x—r)2 +22f

3

dr

2] o et e

Simplificando la ecuacion [1.13]

Ao, = Ao, = Ma + senacos(a + 28)] [1.14]
T

El esfuerzo horizontal (esfuerzo lateral) producido por una carga continua que transmite
un esfuerzo uniforme se obtiene mediante la siguiente ecuacion:

Ao, = 3o —senacos(a +2)] [1.15]
v

Los angulos 'y S estan definidos en la Figura 1.11. En las ecuaciones [1.14] y [1.15] el
valor de & y 7 debe ser introducido en radianes.

La Tabla 1.4(a) se usa para calcular el esfuerzo vertical en un punto debido a la
aplicacion de una carga continua flexible. Esta tabla muestra la variacién de Ac,A con 2z/B
y 2x/B.

Cuando se pretende calcular los esfuerzos causados por la aplicacion de una carga
continua inducida por una distribucion de esfuerzos triangulares (carga que varia
linealmente), es decir cuando la presién de contacto varia linealmente a través del ancho B
de 0 hasta alcanzar su valor maximo; se tienen las siguientes ecuaciones que son deducidas
de la misma manera que las ecuaciones [1.14] y [1.15].

Figura 1.12. Incremento de esfuerzos debido a una carga que varia linealmente (Budhu,
2000)

Luego, el incremento en el esfuerzo vertical, Aoy, que se produce en el punto A, Fig. 1.12,
se obtiene de la siguiente ecuacion:

Ao, = Ao, = 9(1(1 —isenZﬂj [1.16]
7\ B 2

14
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2x/B
2z/B 0 0,2 0,4 0,6 0,8 1 1,2 1,4 1,6 1,8 2 2,5 3 3,5 4 45 5 55 6 7
0 1,000 1000 1,000 1,000 1,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000
020 0,997 0976 0954 0921 0831 0500 0,091 0,020 0,007 0,003 0002 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000
0,40 0,977 0973 0955 0906 0,773 0498 0,224 0,09 0,040 0,020 0,011 0,003 0,001 0,001 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000
060 0937 0928 0,89 0825 0,691 049 0,298 0,163 0,088 0,060 0,030 0,010 0,004 0,002 0,001 0,001 0,000 0,000 0,000 0,000
0,80 0,881 0,869 0829 0,755 0,638 0489 0,338 0,218 0,137 0,086 0,056 0,021 0,010 0,005 0,003 0,002 0,001 0,001 0,001 0,000
1 0,818 0,805 0,766 0,696 0598 0,480 0,360 0,256 0,177 0,122 0,084 0,036 0,017 0,009 0,005 0,003 0,002 0,001 0,001 0,001
1,20 0,755 0,743 0,707 0,646 0564 0468 0371 0,282 0,209 0,152 0,111 0,052 0,026 0,015 0,009 0,005 0,004 0,002 0,002 0,001
140 0696 068 0653 0,602 0534 0455 0374 0,298 0,232 0,177 0,135 0,069 0,037 0,021 0,013 0,008 0,005 0,004 0,003 0,001
1,60 0,642 0,633 0,605 0562 0506 0440 0,373 0,307 0,248 0,197 0,155 0,085 0,048 0,028 0,018 0,011 0,008 0,005 0,004 0,002
1,80 0593 058 0563 0526 0479 0425 0368 0,311 0,258 0,212 0,172 0,101 0,060 0,036 0,023 0,015 0,010 0,007 0,005 0,003
2 0,550 0,543 05524 0,494 0455 0409 0360 0,311 0,265 0,222 0,18 0,114 0,071 0,045 0,029 0,019 0,013 0,009 0,007 0,004
250 0462 0458 0445 0426 0400 0,370 0,337 0,302 0,268 0,235 0,205 0,141 0,095 0,065 0,044 0,031 0,022 0,016 0,012 0,007
3 0,396 0,393 0,38 0,372 0,355 0,334 0,311 0,286 0,261 0,236 0,211 0,157 0,114 0,082 0,059 0,043 0,032 0,024 0,018 0,011
350 0,345 0,343 0,338 0,329 0,317 0,302 0,286 0,268 0,249 0,229 0,210 0,165 0,127 0,096 0,072 0,055 0,042 0,032 0,025 0,015
4 0,306 0,304 0,301 0,294 0,285 0,275 0,263 0,249 0,235 0,220 0,205 0,168 0,134 0,106 0,083 0,065 0,051 0,040 0,031 0,020
450 0,274 0273 0,270 0,266 0,259 0,251 0,242 0,232 0,221 0,209 0,197 0,167 0,138 0,113 0,091 0,073 0,059 0,047 0,038 0,025
5 0,248 0,247 0,245 0,242 0,237 0,231 0,224 0,216 0,207 0,198 0,188 0,164 0,139 0,117 0,097 0,080 0,065 0,054 0,044 0,030
5,50 0,227 0,226 0,224 0,222 0,218 0,213 0,208 0,202 0,195 0,187 0,179 0,159 0,138 0,119 0,201 0,085 0,071 0,059 0,049 0,035
6 0,208 0,208 0,207 0,205 0,202 0,198 0,194 0,189 0,183 0,177 0,171 0,154 0,136 0,119 0,103 0,088 0,075 0,064 0,054 0,039
7 0,179 0,179 0,278 0,277 0,175 0,173 0,170 0,166 0,163 0,159 0,154 0,142 0,130 0,117 0,204 0,092 0,080 0,070 0,061 0,046
8 0,158 0,157 0,157 0,156 0,155 0,153 0,151 0,149 0,146 0,243 0,140 0,132 0,122 0,112 0,102 0,092 0,083 0,074 0,066 0,052
9 0,140 0,240 0,240 0,239 0,238 0,137 0,136 0,134 0,132 0,130 0,128 0,121 0,114 0,207 0,099 0,091 0,083 0,075 0,068 0,055
10 0,126 0,126 0,126 0,126 0,125 0,124 0,123 0,122 0,120 0,119 0,117 0,112 0,107 0,201 0,095 0,088 0,082 0,075 0,069 0,058

Tabla 4(a). Variacion de Ao, para distintos valores de 2z/B y 2x/B.
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El incremento de esfuerzo horizontal (esfuerzo lateral) para este caso es:

Ao _4
T

B

(la_imR_l

2

B R’

1
+=sen2
Lanzp)

La Tabla 1.4(b) presenta los valores de Aoy A] para distintos valores de 2z/B y 2x/B.

[1.17]

Tabla 1.4(b). Variacién de Ao, 4 para distintos valores de 2z/B y 2x/B (Das, 1998).

2z/B 2x/8
0 0,5 1,0 15 2,0 2,5 3,0 4,0 50

-3,0 0 0,0003 0,0018 0,00054 0,0107 0,0170 0,0235 0,0347 0,0422
-2,0 0 0,0008 0,0053 0,0140 0,0249 0,0356 0,0448 0,0567 0,0616
-1,0 0 0,0041 0,0212 0,0447 0,0643 0,0777 0,0854 0,0894 0,8580
0,0 0 0,0748 0,1273 0,1528 0,1592 0,1553 0,1469 0,1273 0,1098
1,0 0,50 0,4797 0,4092 0,3341 0,2749 0,2309 0,1979 0,1735 0,1241
2,0 0,50 0,4220 0,3254 0,2952 0,2500 0,2148 0,1872 0,1476 0,1211
3,0 0 0,0152 0,0622 0,1010 0,1206 0,1268 0,1258 0,1154 0,1026
4,0 0 0,0019 0,0119 0,0285 0,0457 0,0596 0,0691 0,0775 0,0776
5,0 0 0,0005 0,0035 0,0097 0,0182 0,0274 0,0358 0,0482 0,0546

1.4 Incremento de esfuerzos debido a un &rea circular uniformemente cargada.

Una superficie circular uniformemente cargada que transmite esfuerzos a la masa de suelo es,
por ejemplo, la fundacion circular de un tanque de almacenamiento de petroleo.

Para el caso del incremento de esfuerzo vertical debajo el centro de un area circular
flexible de radio R uniformemente cargada con carga g, Fig. 1.13(a); la carga que se produce

en un diferencial de area es:
do, =qrdédr

Entonces, haciendo uso de la ecuacion basica propuesta por Boussinesq [1.2] para carga
puntual e integrando ésta sobre el &rea circular se tiene:

Ao, =A

2zR

grdedr 3

o]

2?2z

=

r/z

)

Luego, el incremento total de esfuerzo vertical en el punto A situado debajo el centro del
area circular cargada es:

3/2

1
Ao, =Ac, =Rl-| ——— 1.18
7 =00 = L+(R/z)2} 143

El incremento de esfuerzo radial (horizontal) es:

q , 2(1+v") 1
Ao, =Aoc,=— (1+2v)— + [1.19]
"2 hrRizP]? e (RI2P]

La Tabla 1.5(a) muestra la variacién Aacy/q con z/R.
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CAPITULO 1 Incremento de esfuerzos en una masa de suelo

q do rdodr

Ao,

Ao,
A

z

Figura 1.13(a). Incremento de esfuerzos debajo el centro de un &rea circular
uniformemente cargada.

Tabla 1.5(a). Variacion de Aay/q con zZ/R.

ZIR Ac,/q ZIR Ac,/q

0 1 2,0 0,2845
0,02 0,9999 2,5 0,1996
0,05 0,9998 3,0 0,1436
0,1 0,9990 4,0 0,0869
0,2 0,9925 5,0 0,0571
0,4 0,9488 6 0,0403
0,5 0,9106 7 0,0299
0,8 0,7562 8 0,0230
1,0 0,6465 9 0,0182
1,5 0,4240 10 0,0148

Sin embargo, si se desea calcular el incremento de esfuerzos en cualquier punto situado
debajo de una superficie circular uniformemente cargada, puede utilizarse la tabla dada por
Alvin y Ulery (1962). Esta tabla proporciona los valores de A’ y B’ que una vez
determinados deben ser reemplazados en la siguiente ecuacion:

Ao, =Ac, =q(A +B) [1.18a]

La Tabla 1.5 (b) es la tabla propuesta por Alvin y Ulery. En esta tabla los valores de 4’y
B’ se encuentran en funcién de los valores de z/R y r/R; donde z y r son la profundidad y la
distancia del punto al centro del area circular cargada, Fig. 1.13(b).
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r/R

ZIR 0 0,2 0,4 0,6 0,8 1 1,2 1,5 2 3 4 5 6 7 8 10 12 14

0 1 1 1 1 1 0,5 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0

0,1 0,90050 0,89748 0,88679 0,86126 0,78797 0,43015 0,09645 0,02787 0,00856 0,00211 0,00084 0,00042

0,2 0,80388 0,79824 0,77884 0,73843 0,63014 0,38269 0,15433 0,05251 0,01680 0,00419 0,00167 0,00083 0,00048 0,00030 0,00020

0,3 0,71265 0,70518 0,68316 0,62690 0,52081 0,34375 0,17964 0,07199 0,02440 0,00622 0,00250

0,4 0,62861 0,62015 0,59241 0,53767 0,44329 0,31048 0,18709 0,08593 0,03118

0,5 0,55279 0,54403 0,51622 0,46448 0,38390 0,28156 0,18556 0,09499 0,03701 0,01013 0,00407 0,00209 0,00118 0,00071 0,00053 0,00025 0,00014 0,00009

0,6 0,48550 0,47691 0,45078 0,40427 0,33676 0,25588 0,17952 0,10010

0,7 0,42654 0,41874 0,39491 0,35428 0,29833 0,21727 0,17124 0,10228 0,04558

0,8 0,37531 0,36832 0,31729 0,31243 0,26581 0,21297 0,16206 0,10236

0,9 0,33101 0,32492 0,30669 0,27707 0,23832 0,19468 0,15253 0,10094
1 0,29289 0,28763 0,27005 0,24697 0,21468 0,17868 0,14329 0,09819 0,05185 0,01742 0,00761 0,00393 0,00226 0,00143 0,00097 0,00050 0,00029 0,00018
1,2 0,23178 0,22795 0,21662 0,19890 0,17626 0,15101 0,12570 0,09192 0,05260 0,01935 0,00871 0,00459 0,00269 0,00171 0,00115

1,5 0,16795 0,16552 0,15877 0,14804 0,13436 0,11892 0,10296 0,08018 0,05116 0,02142 0,01013 0,00548 0,00325 0,00210 0,00141 0,00073 0,00043 0,00027
2 0,10557 0,10453 0,10140 0,09647 0,09011 0,08269 0,07471 0,06275 0,04496 0,02221 0,01160 0,00659 0,00399 0,00264 0,00180 0,00094 0,00056 0,00036

2,5 0,07152 0,07098 0,06947 0,06698 0,06373 0,05974 0,05550 0,04880 0,03787 0,02143 0,01221 0,00732 0,00463 0,00308 0,00214 0,00115 0,00068 0,00043
3 0,05132 0,05101 0,05022 0,04886 0,04707 0,04487 0,04241 0,03839 0,03150 0,01980 0,01220 0,00770 0,00505 0,00346 0,00242 0,00132 0,00079 0,00051
4 0,02986 0,02976 0,02907 0,02802 0,02832 0,02749 0,02651 0,02490 0,02193 0,01592 0,01109 0,00768 0,00536 0,00384 0,00282 0,00160 0,00099  0,00065
5 0,01942 0,01938 0,01835 0,01573 0,01249 0,00949 0,00708 0,00527 0,00394 0,00298 0,00179 0,00113 0,00075
6 0,01361 0,01307 0,01168 0,00983 0,00795 0,00628 0,00492 0,00384 0,00299 0,00188 0,00124 0,00084
7 0,01005 0,00976 0,00894 0,00784 0,00661 0,00548 0,00445 0,00360 0,00291 0,00193 0,00130 0,00091
8 0,00772 0,00755 0,00703 0,00635 0,00554 0,00472 0,00398 0,00332 0,00276 0,00189 0,00134 0,00094
9 0,00612 0,00600 0,00566 0,00520 0,00466 0,00409 0,00353 0,00301 0,00256 0,00184 0,00133 0,00096
10 0,00477  0,00465 0,00438 0,00397 0,00352 0,00326 0,00273 0,00241

Tabla 5(a). Variacion de A" con z/R y r/R (Das, 1998)
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CAPITULO 1 Incremento de esfuerzos en una masa de suelo

r/R
ZIR 0 0,2 0,4 0,6 0,8 1 1,2 1,5 2 3 4 5 6 7 8 10 12 14
0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0
0,1 0,09852 0,1014 0,11138 0,13424 0,18796 0,05388 -0,07899 -0,02672 -0,00845 -0,0021 -0,00084 -0,00042
0,2 0,18857 0,19306 0,20772 0,23524 0,25983 0,08513 -0,07759 -0,04448 0,01593 -0,00412 -0,00166 -0,00083 -0,00024 -0,00015 -0,00010
0,3 0,02636 0,26787 0,28018 0,29483 0,27527 0,10757 -0,04316 -0,04999 -0,02166 -0,00599 -0,00245
0,4 0,03202 0,32259 0,32748 0,32273 0,26925 0,12404 -0,00766 -0,04535 -0,02522
0,5 0,03578 0,35752 0,35323 0,33106 0,26236 0,13591 0,02165 -0,03455 -0,02651 -0,00991 -0,00388 -0,00199 -0,00116 -0,00073 -0,00049 -0,00025 -0,00014 -0,00009
0,6 0,37831 0,37531 0,36308 0,32822 0,25411 0,14440 0,04457 -0,02101
0,7 0,38487 0,37962 0,36072 0,31929 0,24638 0,14986 0,06200 -0,00702 -0,02329
0,8 0,38091 0,37408 0,35133 0,30699 0,23770 0,15292 0,07530 0,00611
0,9 0,36962 0,36275 0,33731 0,29299 0,22891 0,15404 0,08507 0,01795
1 0,35355 0,34553 0,32075 0,27819 0,21978 0,15355 0,09210 0,02814 -0,01005 -0,01115 -0,00608 -0,00344 -0,00210 -0,00135 -0,00092 -0,00048 -0,00028 -0,00018
1,2 0,31485 0,30730 0,28481 0,24836 0,20113 0,14915 0,10002 0,04378 0,00023 -0,00995 -0,00632 -0,00378 -0,00236 -0,00156 -0,00107
1,5 0,25602 0,25025 0,23338 0,20694 0,17368 0,13732 0,10193 0,05745 0,01385 -0,00669 -0,00600 -0,00401 -0,00265 -0,00181 -0,00126 -0,00068 -0,00040 -0,00026
2 0,17889 0,18144 0,16614 0,15198 0,13375 0,11331 0,09254 0,06371 0,02836 0,00028 -0,00410 -0,00371 -0,00278 -0,00202 -0,00148 -0,00084 -0,00050 -0,00033
2,5 0,12807 0,12633 0,12126 0,11327 0,10298 0,09130 0,07869 0,06022 0,03429 0,00661 -0,00130 -0,00271 -0,00250 -0,00201 -0,00156 -0,00094 -0,00059 -0,00039
3 0,09487 0,09394 0,09099 0,08635 0,08033 0,07325 0,06551 0,05354 0,03511 0,01112 0,00157 -0,00134 -0,00192 -0,00179 -0,00151 -0,00099 -0,00065 -0,00046
4 0,05707 0,05666 0,05562 0,05383 0,05145 0,04773 0,04532 0,03995 0,03666 0,01515 0,00595 0,00155 -0,00029 -0,00094 -0,00109 -0,00094 -0,00068 -0,00050
5 0,03772  0,03760 0,03384 0,02474  0,01522 0,00810 0,00371 0,00132 0,00013 -0,00043 -0,00070 -0,00061 -0,00049
6 0,02666 0,02468 0,01968 0,01380 0,00867 0,00496 0,00254 0,00110 0,00028 -0,00037 -0,00047 -0,00045
7 0,01980 0,01868 0,01577 0,01204 0,00842 0,00547 0,00332 0,00185 0,00093 -0,00002 -0,00029 -0,00037
8 0,01526 0,01459 0,01279 0,01034 0,00779 0,00554 0,00372 0,00236 0,00141 0,00035 -0,00008 -0,00025
9 0,01212 0,01170 0,01054 0,00888 0,00705 0,00533 0,00386 0,00265 0,00178 0,00066 0,00012 -0,00012
10 0,00879 0,00764 0,00631 0,00501 0,00382 0,00281 0,00199

Tabla 5(b). Variacién de B' con z/R y r/R (Das,1998).
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Figura 1.13(b). Incremento de esfuerzos debajo de cualquier punto de una superficie
circular uniformemente cargada.

1.5 Incremento de esfuerzos debido a un area rectangular uniformemente
cargada

Este es el caso gque se presenta mas a menudo cuando se calcula incremento de esfuerzos,
debido a que la mayoria de las fundaciones tienen forma rectangular o una forma muy
parecida a ésta.

La solucién de Boussinesq es también utilizada para este caso, en el que se considera un
area flexible rectangular de ancho B y de largo L en la que la carga g es uniformemente
distribuida por area unitaria.

Para determinar el incremento de esfuerzos Aoy en el punto A situado a una profundidad
Z debajo de la esquina del area rectangular; se considera una pequefia area elemental del
rectangulo dxdy, Fig. 1.14. La carga sobre esta area diferencial es:

dg = gdxdy

El incremento de esfuerzos en el punto A causado por dq se determina mediante el uso de

la ecuacién [1.2], entonces se tiene:

3
do, = 2adxdyz [1.20]

v 5/2
27(x? + y? +2°)
El incremento total de esfuerzo vertical se obtiene integrando la ecuacién [1.20] sobre el
area rectangular uniformemente cargada:

B 3
Ao, =Ao, = jda = 3qz° (dxdy) 30
y=0 x=0 27z(x2 +yi+ 22)
Ao, =Ac, =ql,
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CAPITULO 1 Incremento de esfuerzos en una masa de suelo

Figura 1.14. Incremento de esfuerzos debido a un &rea rectangular uniformemente
cargada.

Donde, el factor de influencia, I,, segin Newmark (1935), es:

1| 2mm/m? +n? +1 (mz +n? +2J+tan1 2mnVym? +n? +1

I, [1.21]

Azl m?+n®+m?n?+1{ m?>+n?+1 m? +n% —m?n? +1

Para:

B.
X

m= n=

L
.

NOTA.-Se debe tener mucho cuidado cuando se calcula el valor del ultimo término
tan™( ). Primero se debe verificar que m’+n’+1> m?n? en caso de que la condicidn anterior
no se cumpla, es decir cuando el valor del denominador sea negativo; se debe sumar una
cantidad igual 7 a todo el término que se encuentra entre paréntesis. Se debe aclarar que las
unidades del término entre paréntesis son radianes, por tanto, una vez que se ha realizado la
verificacion y la respectiva suma en caso de ser necesario, se debe transformar el valor
obtenido del paréntesis a grados sexagesimales (°) y luego proceder recién a calcular tan™

El valor del factor influencia I, se halla tabulado en funcion de los valores de myn. La
Tabla 1.6 presenta la variacion de I, con myn.

Por otro lado, el valor de |, puede también ser obtenido a través de la grafica realizada
por Fadum (1948), quien grafic6 un conjunto de curvas que muestran la variacion de I, con
my n, Fig. 1.15 (a).
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m

n 0,1 0,2 0,3 0,4 0,5 0,6 0,7 0,8 0,9 1 1,2 1,4 1,6 1,8 2 3 4 5 6

0,1 0,0047 0,0092 00132 00168 0,0198 0,0222 00242 0,0258 0,0270 0,0279 0,0293 0,0301 0,0306 0,0309 0,0311 0,0315 0,0316 0,0316 0,0316
0,2 0,0092 00179 00259 00328 0,0387 00435 0,0473 0,0504 0,0528 0,0547 0,0573 0,0589 0,0599 0,0606 0,0610 0,0618 0,0619 0,0620 0,0620
0,3 0,0132 0,0259 0,0374 0,0474 0,0559 0,0629 0,068 0,0731 0,0766 00794 0,0832 0,0856 0,0871 0,088 0,0887 0,0895 0,0904 0,0901 0,0902
0,4 0,0168 0,0328 0,0474 00602 0,0711 0,0801 00873 0,0931 0,0977 01013 0,1063 0,1094 0,1114 0,1126 0,1134 0,1145 0,1153 0,1154 0,1154
0,5 0,0198 0,0387 0,0559 00711 0,084 0,0947 0,1034 0,1104 0,1158 0,1202 0,1263 0,13 0,1324 0,134 0,135 0,1363 0,1372 0,1374 0,1374
0,6 0,0222 0,0435 0,0629 00801 0,0947 0,069 0,1168 0,1247 0,1314 0,1361 0,1431 0,1475 0,1503 0,1521 0,1533 0,1548 0,156 0,1561 0,1562
0,7 0,0242  0,0474 0,0686 00873 0,1034 0,1169 0,1277 0,1365 0,1436 0,1491 0,157 0,162  0,1652 0,1672 0,1686 0,1704 0,1717 0,1719 0,1719
0,8 0,0258  0,0504 0,0731 0,0931 0,1104 0,1247 0,1365 0,1461 0,1537 0,1598 0,1684 0,1739 0,1774 0,1797 0,1812 0,1832 0,1847 0,1849 0,185
0,9 0,027 00528 0,0766 00977 0,1158 0,1311 0,1436 0,1537 0,1619 0,1684 0,1777 0,183 0,1874 0,1899 0,1915 0,1938 0,1954 0,1956  0,1957
1,0 0,0279  0,0547 0,0794 0,013 0,1202 0,1361 0,1491 0,1598 0,1684 0,1752 0,1851 0,1914 0,1955 0,1981 0,1999 0,2024 0,2042 0,2044 0,2045
1,2 0,0293 0,0573 0,0832 0,063 0,1263 0,431 0,157 0,1684 0,1777 0,1851 0,1958 0,2028 0,2073 0,2103 0,2124 0,2151 0,2172 0,2175 0,2176
1,4 0,0301 0,0589 0,0856  0,1094 0,13 0,1475 0,162 01739 0,1836 0,1914 0,2028 0,2102 0,2151 0,2184 0,2206 0,2236 0,226  0,2263  0,2264
1,6 0,0306 00599 0,0871 0,1114 0,1324 0,503 0,1652 0,1774 0,1874 0,1955 0,2073 0,2151 0,2203 0,2237 0,2261 0,2294 0,232 0,2323 0,2325
1,8 0,0309 00606 0088 01126 0,124 0,521 0,1672 0,1707 0,1899 0,1981 0,2103 0,2183 0,2237 0,2274 0,2299 0,2333 0,2362 0,2366  0,2367
2,0 00311 0,061 0,0887 01134 0,135 0,1533 0,1686 0,1812 0,1915 0,1999 0,2124 0,2206 0,2261 0,2299 0,2325 0,2364 0,2391 0,2395 0,2397
2,5 0,0314 0,0616 0,0895 0,1145 0,1363 0,1548 0,1704 0,1832 0,1938 0,2024 0,2151 0,2236 0,2294 0,2333 0,2361 0,2401 0,2434 0,2439 0,2441
3,0 0,0315 0,0618 0,0898 0,115 0,1368 0,1555 0,1711 0,1841 0,1947 0,2034 0,2163 0,225 0,2309 0,235 0,2378 0,242 0,2455 0,2461 0,2463
4,0 0,0316 00619 00901 0,1153 10,1372 0,156  0,1717 0,1847 0,1954 0,2042 0,2172 0,226 0,232 0,2362 0,2391 10,2434 0,2472 0,2479  0,2481
50 0,0316 0,062 00901 01154 0,1374 0,561 0,1719 0,1849 0,1956 0,2044 0,2175 0,2263 0,2324 0,2366 0,2395 0,2439 0,2479 0,2486  0,2489
6,0 0,0316 0,062 00902 0,1154 0,1374 0,1562 0,1719 0,185 0,1957 0,2045 0,2176 0,2264 0,2325 0,2367 0,2397 0,2441 0,2482 0,2489  0,2492

Tabla 6. Variacionde |, con my n.
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Figura 1.15 (a) Abaco de Fadum (1948).

El &baco de Fadum (1948) es utilizado para la determinacion del valor del factor de
influencia I, con el objeto de determinar el incremento de esfuerzos debajo de una de las
esquinas de una superficie rectangular cargada. En caso de que se quiera determinar el
incremento de esfuerzos en un punto situado debajo el centro de un area rectangular cargada,
el valor del factor de influencia I, debe ser obtenido a partir de la Figura 1.15 (b). Esta figura
proporciona también el valor de I, para fundaciones circulares.

Cuando el objetivo consiste en determinar el incremento de esfuerzos en un punto
cualquiera situado a una cierta profundidad debajo de la superficie cargada (no
necesariamente debajo el centro o una de las esquinas), tal como el punto P del caso (a) de la
Figura 1.16; el incremento de esfuerzos calculado sera el causado por la accion de la carga
del area ABCD sobre el punto P. Este incremento es la suma de los incrementos producidos
por las cargas de los rectdngulos AJPM, BKPJ, DLPK, CMPL, que deben ser calculados
separadamente en el punto P que es la esquina comun de los cuatro rectangulos.

Por otro lado si el objetivo es determinar el incremento de esfuerzos en un punto externo,
tal como el punto P del caso (b) de la Figura 1.16, se debe considerar la accion de la carga
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sobre el punto P causada por el rectingulo PKDM, restdndose los incrementos producidos
por la carga de los rectangulos PKBL y PJCM y sumando el incremento producido por el
area cargada PJAL, debido a que este area fue restada dos veces en el calculo de los
incrementos realizado a partir de las areas de los rectangulos anteriores.

0.5
N\\
N
AN
AR
W
NN
= \\ L1 L=2B
\
(‘Zircu‘lar,g \ \ /T L=5B
Gaded NN\ =108
\\\ * VT T L= 0
\\‘ .i\
%.1 0.2 0.5 1 2 5 10 20 30

z/IB
Figura 1.15 (b). Determinacion del incremento de esfuerzo vertical debajo de una
superficie rectangular flexible uniformemente cargada (Janbu, Bjerrum y Kjaernsli, 1956).
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Figura 1.16. Incremento de esfuerzos en un area rectangular.
(a) en un punto dentro el area (b) en un punto fuera del area

Finalmente, para saber el valor del incremento de los esfuerzos horizontales (4doxy 4oy)
que se producen en el punto A, Fig. 1.14, se tienen las siguientes ecuaciones:

o, =3 |tant B LB2 [1.22]
27 R, RIR,

o, =3 tant LB LB [1.23]
27 R, RIR,

Donde:
R =(12+22)"
R, =(B2+2°)"
R, (L2+Bz+zz)1/2
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CAPITULO 1 Incremento de esfuerzos en una masa de suelo

1.6 Incremento de esfuerzo vertical debido a un area uniformemente cargada de
cualquier forma

Newmark (1942) desarrollé una carta de influencia (gréafica) para determinar el incremento de
esfuerzo vertical en cualquier punto situado debajo de un area uniformemente cargada de
cualquier forma. La grafica observada en la Figura 1.17 estd compuesta de circulos
concéntricos divididos por lineas radiales. Esta fue dibujada a partir de la ecuacion [1.18] que
fue rescrita de la siguiente forma:

-2/3
R_ {1_&%} 1 [1.24]
2 q

En la ecuacion [1.24], R/z y Acy/q son cantidades adimensionales. La Tabla 1.7 muestra
valores de R/z para varios valores de Acy/( en base a la ecuacion [1.24].

Tabla 1.7. Valores de R/z para varias razones de carga Aay/q (Das, 2001).

Ac,/q R/z Ac,/q R/z Ac,/q R/z
0 0 0,35 0,5768 0,70 1,1097
0,05 0,1865 0,40 0,6370 0,75 1,2328
0,10 0,2698 0,45 0,6997 0,80 1,3871
0,15 0,3383 0,50 0,7664 0,85 1,5943
0,20 0,4005 0,55 0,8384 0,90 1,9084
0,25 0,4598 0,60 0,9176 0,95 2,5232
0,30 0,5181 0,65 1,0067 1,00 e

Luego, los radios de los circulos de la grafica de la Figura 1.17 son iguales a. valores de
R/z correspondientes a Acy/g=0,0.05,0.1,0.15,0.2, ........ ,1. Cuando Acy/g=1,R/z =0,
razén por la cual se muestran solamente nueve circulos. La longitud unitaria para dibujar los

circuloses AB.

Los circulos estan divididos por varias lineas radiales igualmente espaciadas. El valor de
influencia de la carta esta dado por 1/N, donde N es igual al nimero de elementos de la carta.
En la Figura 1.17 hay 200 elementos, por consiguiente el valor de influencia es de 0.005.

El procedimiento para determinar el incremento de esfuerzo vertical en cualquier punto
debajo un area cargada es el siguiente:

1. Determinar la profundidad z debajo del area uniformemente cargada en la que se

requiere el incremento de esfuerzo.

2. Dibujar la planta del area cargada con una escala de z igual a la longitud unitaria

de lacarta AB.

3. Colocar la planta dibujada sobre la carta de influencia de manera que el punto en el

cual el esfuerzo sera determinado este localizado en el centro de la carta.

4, Contar el nimero de elementos M de la carta encerrados por el area cargada.

Luego, el incremento de esfuerzo vertical en el punto deseado esta dado por:
Ao, =(IV)gM [1.25]
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Donde:
IV= Valor de influencia
g = Presion sobre el &rea cargada
M = Ndmero de elementos de la carta encerrados por el &rea cargada.

N

S

2
“‘\::.l// }o'l"
"’;;é# "';;;’.'.

A B

¢

O

N=200
valor de influencia = 0.005

Figura 1.17. Carta de influencia de Newmark para hallar el incremento de esfuerzos a
una cierta profundidad.

1.7 Casos especiales de carga para la solucion de Boussinesq

Muchos casos especiales de superficies cargadas pueden ser resueltos mediante la integracion
de la ecuacion de Boussinesq sobre el area cargada. En este apartado se presentan dos casos
de superficies cargadas con distribucién de esfuerzos triangulares. En el caso (a), Fig. 1.18, se
presenta una distribucién de esfuerzos triangulares verticales que aumenta desde O hasta su
valor méximo g; mientras que para el caso (b) de la misma Figura, se tiene una distribucién
de esfuerzos triangulares verticales y laterales a la vez que aumenta verticalmente desde O
hasta su valor maximo ¢’y aumenta lateralmente desde ¢ " hasta su valor maximo g.
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CAPITULO 1 Incremento de esfuerzos en una masa de suelo

&

§
q.}Q
N7
?5
D q
Al -
| B ~ z
| Centro x=B2
E
| - Centro X =B/2
y=L/2
‘ Resultante  C, x= 3Bde AC y=L/2
} y=L/2 Resultante  C, x= [,Bde AE
® y= LLde AD
(a) Variacion de carga lineal en una direccion (b) Variacion de carga lineal en dos
direcciones
intensidad = q intensidad = ¢, ¢’ = ¢/2

Figura 1.18. Casos especiales de carga para la solucion de Boussinesg. B y L siempre se
orientan como se muestra. B puede ser mayor o menor a L.

Las ecuaciones para determinar el incremento de esfuerzo vertical debajo de una esquina
(punto A) y debajo de la esquina en la que se presenta la intensidad de carga maxima (punto
C) del area cargada fueron desarrolladas por Vitone y Valsangkar (1986) a partir de una
integracién cuidadosa de la ecuacion [1.2] y se presentan a continuacion:

Para el caso (), Fig. 1.18, el incremento de esfuerzos:

En el punto A es:

3
Ao, =ho, = [ 2 2 [1.26]
278\ R, RgR,
En el punto C es:
L |zR z B BL
Ao, =Ao, - D ——+—sen” = | [1:27]
272B|R? R L | (B’ +R%z%)
Para el caso (b) de la Figura 1.18, el incremento de esfuerzos:
En el punto A es:
1 3 3
Ao, =nc, =X L[ 2z | Bfz 7 [1.26]
47 |B\ R, RpR; L\R; RpR/
En el punto C es:
ro, =9 L(ZRS _L]+E[ZRZD _i] 2sen| —— B | [1.29)
4z |BIR? R ) LIRI R, (B2L2 +R2z2f
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Donde:
RZ=B*+1z°
R =L +1z°
RZ=B*+L*+2°

Las Tablas 1.8 (a) a 1.8 (d) presentan la variaciéon de Ac,/q y Aavlq'
respectivamente, para distintos valoresde z/L y B/L.

2. Métodos probabilisticas aproximados.

Harr (1977) haciendo uso de la teoria de probabilidades, desarrollé procedimientos para el
célculo aproximado de la distribucion de esfuerzos con la profundidad en un cierto punto que
se halla sometido a cargas distribuidas aplicadas en la superficie del suelo. Para este método
se asume que el medio es homogéneo, que las cargas son flexibles, y que la distribucion de
esfuerzos normales verticales en un punto depende s6lo de la porosidad del medio y del
esfuerzo vertical normal esperado en el punto.

2.1 Carga Puntual.

La ecuacion determinada por Harr para la determinacion del valor esperado del incremento
de esfuerzo vertical Ao, debido a la aplicacion de una carga puntual P que actia en el

origen del sistema de coordenadas, Fig. 1.19(a); es:
X2er2 r2
P (7 2Kz J P e(sz?]

’ Y2m? 2z?

[1.30]
Donde:
K =Coeficiente de presion lateral del terreno.

) o KZZAO'V
La Fig. 1.19(b) muestra la variacion de T para un rango de valores de K y

rlz. P

Ag, (r,2)

z
Figura 19(a). Determinacion del incremento de esfuerzos debido a una carga puntual
aplicada en el origen del sistema de coordenadas (Harr, 1977).
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B/L ZL
0,1 0,2 0,3 0,4 0,5 0,6 0,7 0,8 0,9 1 1,5 2 2,5 3 3,5

0,10 0,0796 0,0636 0,0476 0,0372 0,0301 0,0250 0,0212 0,0183 0,0159 0,0139 0,0079 0,0050 0,0034 0,0024 0,0018
0,20 0,0637 0,0795 0,0732 0,0631 0,0539 0,0462 0,0400 0,0348 0,0306 0,0270 0,0155 0,0098 0,0067 0,0048 0,0036
0,30 0,0477 0,0733 0,0792 0,0756 0,0688 0,0615 0,0546 0,0485 0,0431 0,0385 0,0227 0,0146 0,0100 0,0072 0,0054
0,40 0,0374 0,0635 0,0759 0,0785 0,0758 0,0707 0,0647 0,0588 0,0531 0,0480 0,0293 0,0190 0,0131 0,0095 0,0072
0,50 0,0306 0,0547 0,0696 0,0764 0,0774 0,0749 0,0707 0,0656 0,0604 0,0553 0,0352 0,0232 0,0161 0,0118 0,0089
0,60 0,0258 0,0475 0,0630 0,0720 0,0758 0,0758 0,0734 0,0697 0,0653 0,0606 0,0402 0,0270 0,0190 0,0139 0,0106
0,70 0,0223 0,0418 0,0569 0,0670 0,0726 0,0745 0,0738 0,0714 0,0680 0,0641 0,0444 0,0305 0,0216 0,0160 0,0122
0,80 0,0196 0,0372 0,0516 0,0620 0,0686 0,0720 0,0727 0,0716 0,0692 0,0660 0,0477 0,0335 0,0241 0,0179 0,0137
0,90 0,0174 0,0335 0,0470 0,0574 0,0646 0,0688 0,0706 0,0706 0,0691 0,0668 0,0503 0,0361 0,0263 0,0197 0,0152
1,00 0,0157 0,0304 0,0430 0,0531 0,0606 0,0654 0,0681 0,0688 0,0682 0,0666 0,0523 0,0384 0,0284 0,0214 0,0166
1,50 0,0105 0,0206 0,0298 0,0379 0,0446 0,0500 0,0540 0,0568 0,0584 0,0592 0,0544 0,0445 0,0352 0,0279 0,0223
2,00 0,0079 0,0155 0,0226 0,0290 0,0346 0,0392 0,0430 0,0460 0,0482 0,0498 0,0503 0,0447 0,0377 0,0313 0,0260
2,50 0,0063 0,0125 0,0182 0,0234 0,0280 0,0320 0,0353 0,0381 0,0403 0,0420 0,0448 0,0421 0,0375 0,0324 0,0278
3,00 0,0053 0,0104 0,0152 0,0196 0,0235 0,0269 0,0298 0,0323 0,0343 0,0359 0,0396 0,0387 0,0358 0,0321 0,0283
3,50 0,0045 0,0089 0,0130 0,0168 0,0202 0,0232 0,0257 0,0279 0,0297 0,0312 0,0351 0,0353 0,0335 0,0309 0,0280

Tabla 1.8(a). Variacion de Ao, /q con z/L y B/L parael punto A; Caso 1.8(a), a partir de la ecuacion de Vitone y Valsangkar (1986).

B/L ZL
0,1 0,2 0,3 0,4 0,5 0,6 0,7 0,8 0,9 1 1,5 2 2,5 3 3,5

0,10 2,4850 1,4465 0,9816 0,7255 0,5641 0,4532 0,3727 0,3118 0,2645 0,2270 0,1195 0,0725 0,0483 0,0343 0,0256
0,20 1,7480 1,2224 0,8957 0,6865 0,5446 0,4430 0,3674 0,3093 0,2636 0,2270 0,1208 0,0737 0,0492 0,0350 0,0261
0,30 1,3121 1,0169 0,7956 0,6344 0,5158 0,4265 0,3577 0,3037 0,2605 0,2254 0,1217 0,0747 0,0500 0,0357 0,0266
0,40 1,0429 0,8570 0,7028 0,5798 0,4828 0,4062 0,3450 0,2957 0,2556 0,2225 0,1222 0,0755 0,0508 0,0363 0,0271
0,50 0,8631 0,7356 0,6235 0,5285 0,4495 0,3844 0,3307 0,2863 0,2493 0,2185 0,1222 0,0762 0,0515 0,0369 0,0276
0,60 0,7355 0,6424 0,5575 0,4826 0,4179 0,3626 0,3157 0,2760 0,2423 0,2137 0,1220 0,0768 0,0521 0,0374 0,0281
0,70 0,6405 0,5693 0,5029 0,4426 0,3890 0,3418 0,3009 0,2654 0,2348 0,2085 0,1214 0,0772 0,0526 0,0379 0,0285
0,80 0,5672 0,5109 0,4575 0,4081 0,3630 0,3226 0,2866 0,2550 0,2273 0,2030 0,1206 0,0774 0,0531 0,0384 0,0289
0,90 0,5090 0,4633 0,4195 0,3782 0,3399 0,3049 0,2733 0,2450 0,2198 0,1974 0,1197 0,0776 0,0535 0,0388 0,0293
1,00 0,4617 0,4239 0,3873 0,3524 0,3195 0,2889 0,2609 0,2355 0,2125 0,1920 0,1186 0,0777 0,0539 0,0393 0,0297
1,50 0,3163 0,2992 0,2819 0,2644 0,2470 0,2298 0,2131 0,1971 0,1820 0,1678 0,1121 0,0770 0,0551 0,0409 0,0313
2,00 0,2420 0,2336 0,2246 0,2149 0,2046 0,1937 0,1826 0,1716 0,1607 0,1502 0,1059 0,0755 0,0554 0,0419 0,0325
2,50 0,1970 0,1935 0,1892 0,1838 0,1775 0,1703 0,1624 0,1542 0,1459 0,1376 0,1007 0,0739 0,0554 0,0425 0,0335
3,00 0,1669 0,1665 0,1652 0,1626 0,1589 0,1540 0,1483 0,1420 0,1353 0,1285 0,0966 0,0724 0,0552 0,0430 0,0342
3,50 0,1453 0,1471 0,1479 0,1473 0,1454 0,1422 0,1379 0,1330 0,1274 0,1217 0,0934 0,0711 0,0549 0,04326 0,0347

Tabla 1.8(b). Variacién de Ao, /q con z/L y B/L parael punto C; Caso 1.8 (a), a partir de la ecuacion de Vitone y Valsangkar (1986).
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B/L ZL
0,1 0,2 0,3 0,4 0,5 0,6 0,7 0,8 0,9 1 1,5 2 2,5 3 3,5

0,10 0,0454 0,0389 0,0312 0,0259 0,0221 0,0193 0,0170 0,0151 0,0135 0,0121 0,0073 0,0047 0,0033 0,0024 0,0018
0,20 0,0389 0,0509 0,0495 0,0450 0,0403 0,0361 0,0323 0,0290 0,0261 0,0235 0,0144 0,0094 0,0065 0,0047 0,0036
0,30 0,0314 0,0497 0,0559 0,0557 0,0528 0,0489 0,0449 0,0409 0,0372 0,0338 0,0212 0,0140 0,0097 0,0071 0,0054
0,40 0,0264 0,0458 0,0563 0,0602 0,0601 0,0577 0,0543 0,0504 0,0465 0,0427 0,0275 0,0183 0,0128 0,0094 0,0071
0,50 0,0231 0,0419 0,0544 0,0612 0,0636 0,0631 0,0608 0,0575 0,0538 0,0500 0,0332 0,0224 0,0158 0,0116 0,0088
0,60 0,0207 0,0386 0,0519 0,0604 0,0647 0,0659 0,0649 0,0625 0,0593 0,0557 0,0383 0,0262 0,0186 0,0137 0,0105
0,70 0,0190 0,0359 0,0493 0,0588 0,0644 0,0670 0,0672 0,0657 0,0632 0,0600 0,0427 0,0298 0,0213 0,0158 0,0121
0,80 0,0176 0,0337 0,0469 0,0569 0,0634 0,0670 0,0682 0,0676 0,0658 0,0631 0,0465 0,0330 0,0238 0,0178 0,0137
0,90 0,0166 0,0319 0,0448 0,0550 0,0621 0,0664 0,0684 0,0686 0,0674 0,0653 0,0497 0,0358 0,0262 0,0197 0,0152
1,00 0,0157 0,0304 0,0430 0,0531 0,0606 0,0654 0,0681 0,0688 0,0682 0,0666 0,0523 0,0384 0,0284 0,0214 0,0166
1,50 0,0131 0,0256 0,0367 0,0461 0,0537 0,0593 0,0633 0,0657 0,0668 0,0669 0,0587 0,0468 0,0365 0,0286 0,0228
2,00 0,0118 0,0231 0,0332 0,0419 0,0489 0,0544 0,0585 0,0612 0,0628 0,0636 0,0592 0,0500 0,0409 0,0332 0,0272
2,50 0,0110 0,0215 0,0310 0,0391 0,0458 0,0510 0,0549 0,0576 0,0593 0,0602 0,0577 0,0504 0,0427 0,0358 0,0300
3,00 0,0105 0,0205 0,0295 0,0372 0,0435 0,0485 0,0522 0,0548 0,0565 0,0575 0,0557 0,0497 0,0431 0,0370 0,0316
3,50 0,0101 0,0198 0,0284 0,0358 0,0419 0,0467 0,0502 0,0527 0,0543 0,0552 0,0538 0,0485 0,0427 0,0373 0,0325

Tabla 1.8(c). Variacion de Ao, /q' con z/Ly B/L parael punto A; Caso 1.8(b) a partir de la ecuacion de Vitone y Valsangkar (1986).

B/L ZL
0,1 0,2 0,3 0,4 0,5 0,6 0,7 0,8 0,9 1 1,5 2 2,5 3 3,5

0,10 0,1592 0,0985 0,0675 0,0500 0,0389 0,0313 0,0258 0,0216 0,0184 0,0159 0,0085 0,0052 0,0035 0,0025 0,0019
0,20 0,2009 0,1535 0,1170 0,0913 0,0731 0,0598 0,0499 0,0422 0,0361 0,0312 0,0168 0,0104 0,0069 0,0050 0,0037
0,30 0,2151 0,1799 0,1478 0,1214 0,1005 0,0841 0,0711 0,0607 0,0524 0,0455 0,0249 0,0154 0,0104 0,0074 0,0055
0,40 0,2220 0,1938 0,1666 0,1421 0,1211 0,1035 0,0890 0,0769 0,0669 0,0586 0,0327 0,0204 0,0137 0,0098 0,0074
0,50 0,2261 0,2021 0,1785 0,1564 0,1364 0,1188 0,1036 0,0906 0,0796 0,0702 0,0400 0,0251 0,0170 0,0122 0,0092
0,60 0,2288 0,2075 0,1866 0,1664 0,1477 0,1306 0,1154 0,1021 0,0904 0,0803 0,0468 0,0297 0,0202 0,0146 0,0109
0,70 0,2307 0,2114 0,1923 0,1738 0,1561 0,1398 0,1249 0,1115 0,0996 0,0891 0,0531 0,0340 0,0233 0,0168 0,0127
0,80 0,2321 0,2142 0,1966 0,1793 0,1627 0,1470 0,1325 0,1193 0,1073 0,0967 0,0588 0,0381 0,0263 0,0191 0,0144
0,90 0,2332 0,2165 0,1998 0,1836 0,1678 0,1528 0,1387 0,1257 0,1139 0,1031 0,0640 0,0420 0,0292 0,0212 0,0161
1,00 0,2341 0,2182 0,2025 0,1870 0,1719 0,1575 0,1438 0,1311 0,1194 0,1086 0,0688 0,0456 0,0319 0,0233 0,0177
1,50 0,2367 0,2235 0,2102 0,1971 0,1841 0,1716 0,1594 0,1479 0,1370 0,1268 0,0863 0,0603 0,0436 0,0326 0,0251
2,00 0,2381 0,2261 0,2141 0,2021 0,1902 0,1785 0,1672 0,1564 0,1461 0,1364 0,0969 0,0702 0,0523 0,0400 0,0313
2,50 0,2388 0,2276 0,2164 0,2050 0,1938 0,1827 0,1719 0,1615 0,1515 0,1421 0,1035 0,0769 0,0586 0,0457 0,0364
3,00 0,2394 0,2287 0,2179 0,2070 0,1962 0,1854 0,1749 0,1648 0,1551 0,1459 0,1080 0,0817 0,0632 0,0500 0,0404
3,50 0,2398 0,2294 0,2190 0,2084 0,1979 0,1874 0,1771 0,1672 0,1577 0,1487 0,1113 0,0851 0,0667 0,0534 0,0436

Tabla 1.8(d). Variacién de Ao, /q con z/L y B/L parael punto C; Caso 1.8(b), a partir de la ecuacion de Vitone y Valsangkar (1986).
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Figura 1.19 (b). Solucion de la ecuacién [1.30] (Harr, 1977).

. . . KZZAGV . .
A partir de la Figura 1.19(b) se obtiene el valor de —p Por ejemplo, Fig. 1.19(b)

para un valor dado de K :% y r/z=0.67; buscar el eje horizontal correspondiente al

valor de K. A continuacion ubicar el valor de r/z dado sobre ese eje. Finalmente trazar una

vertical hasta intersectar a la curva. La ordenada correspondiente al punto de interseccion es
2

Kz°A
el valor de TO-" buscado.

2.2 Carga Lineal.

Harr también determind ecuaciones para el calculo del valor esperado del incremento de
esfuerzo vertical debido a una carga lineal de intensidad g por unidad de longitud que actla
perpendicular a la superficie en el origen de coordenadas. La ecuacién determinada por Harr
es:

XZJ
Ao, = Ao, :Le[ 2Kzt [1.31]

N 2Kz

K =Coeficiente de presion lateral del terreno

Donde:
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2.3 Carga continua.

Para una carga uniforme normal q por unidad de &rea actuando en una franja de ancho 2B y
largo infinito, el valor esperado del incremento de esfuerzo normal vertical debajo del centro
de gravedad de la franja (x=0), es:

Ao, =Ao, = 2q‘P( B j [1.32]
VK

En general, este valor es:

Ao, =Ac, = q{w[%j = \P[%H [1.33]

K =Coeficiente de presion lateral del terreno

Donde:

Los valores de la funcion ‘P( ) se presentan en la Tabla 1.9; que corresponde a valores
tabulados de una curva de distribucién normal estandarizada para una variable aleatoria

distribuida normalmente.

2.4 Carga vertical uniforme sobre un area rectangular

El valor esperado del incremento de esfuerzo vertical debajo una esquina de un &rea
rectangular cargada con una intensidad q por unidad de area y de dimensiones B x L es:

B L
Ao, =Ac, =q¥ 4 :
mso-orl i) v

K =Coeficiente de presion lateral del terreno

Donde:

En la ecuacion [1.34] el valor de la funcién ‘P( )es también determinado a partir de la
Tabla 1.9.

2.5 Carga vertical uniforme sobre un area circular

El valor esperado del incremento de esfuerzo vertical debajo el centro de un &rea circular
cargada con una intensidad g por unidad de area y de radio R es:

Ao, = Ao, =q 1—e[ 2Kke* [1.35]

Donde:
K =Coeficiente de presion lateral del terreno

En las ecuaciones anteriores, desarrolladas por Harr, se utiliza el parametro K en todas;

constituyendose éste en un indicador importante de las caracteristicas del suelo durante la
transmision de los esfuerzos aplicados en la superficie, a la masa de suelo.
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Cuando se trabaja con fundaciones, el valor del pardmetro K a ser usado, debe ser
elegido apropiadamente en funcién de un adecuado coeficiente de presion lateral del terreno.
Holtz (1991) recomienda que cuando se trabaja con suelos granulares este parametro es muy
proximo al coeficiente de presion lateral del terreno en reposo K, . Sin embargo, bajo ciertas

circunstancias es posible que el mismo adopte valores proximos a los del coeficiente de
presion lateral activa o pasiva. Por ejemplo, si el suelo del sitio de estudio es un suelo
altamente sobreconsolidado entonces el valor de K adoptado debe ser mayor a 1.

La determinacion de los coeficientes de presion lateral del terreno es desarrollada en el
Capitulo 5. Sin embargo, el valor del coeficiente de presion lateral del terreno en reposo
puede ser determinado por medio de ensayos in situ tales como el dilatdbmetro de Marchetti
(Marchetti, 1980; Schmertmann, 1986), siendo este un método relativamente reciente.

El equipo a utilizarse consiste de una placa plana de dimensiones estandarizadas. Esta
placa cuenta con una membrana de acero, plana, delgada, circular, y expansible de 60 mm de
diametro localizada al ras sobre el centro de uno de los lados de la placa. A continuacion, el
dilatometro debe ser insertado en el terreno usando el mismo equipo utilizado en la prueba de
penetracion de cono (Ensayo CPT). Mayores detalles a cerca de ambos ensayos pueden ser
encontrados en el Capitulo 8.

Finalmente, Harr (1977), a través de una serie de experimentos realizados tanto en
dep0sitos de arena como en depdsitos de arcilla, demuestra que su método se aproxima mas a
la realidad que el método tradicional de Boussinesq. Los resultados obtenidos a partir de los
experimentos, muestran que a través de su método se presentan esfuerzos picos mas altos que
los predecidos por la teoria de la elasticidad, siendo estos esfuerzos disipados mas
rapidamente de lo que tal teoria indica.

A continuacion, a fin de ilustrar la variacion de los resultados obtenidos a partir de estos
dos métodos, se presenta la determinacion del incremento de esfuerzos debajo una de las
esquinas de un area rectangular uniformemente cargada.

A partir de la Figura 1.14, se tiene B=1m, L=25my q=20 KN /m?. El angulo
de friccion del suelo es de ¢ = 49° .El coeficiente de presion lateral del terreno K, =0.25.
El incremento de esfuerzos Ao, sera determinado a 1, 2, 3y 4 m. de profundidad.

La Tabla (a) observada a continuacion ilustra los resultados obtenidos mediante estos dos
métodos. La Figura 1.20 presenta de manera gréafica la distribucion de esfuerzos hallada a
partir de ambos métodos.

Tabla (a). Comparacion entre los resultados obtenidos a partir del método de Boussinesq
y el método probabilistica.

Método de Boussinesq Método de Harr
z Teoria de la elasticidad Meétodo probabilistico
[m] Ao, Ao,
1 4,048 4,20
2 2,530 2,41
3 1,600 1,38
4 1,088 0,85
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Tabla 1.9. Valores de la funcion y/(z)(Harr, 1977)

(V)
1 [t : @
=— | e du Area =Y (Z
Vo= |
ZZ
Paraz>2.2; \|/(Z)=%*% @n) e[ 2} o
0 z U

z 0 1 2 3 4 5 6 7 8 9

0 0 0,003969 _ 0,007978  0,011966  0,015953  0,019939 0023922  0,027903  0,03188L  0,035856
01 003928 0043795 0047758 0051717 005567  0,059618  0,063559  0,067495 0071424  0,075345
02 007926 0083166 0087064 0090954 0094835  0,098706  0,102568  0,10642 0110251  0,114092
03 0117911 012172 0125516 0,293 0133072 0,136831  0,140576  0,144309  0,148027  0,151732
04 0155422 0,150097  0,162757 0,166402 0,170031  0,173645  0,177242  0,180822  0,184386  0,187933
05 0191462 0194974 0198466 0,201944 0205401 020884 021226 0215661 0219043  0,222405
06 0225747 0229069  0,232371  0,235653 0234914  0,242154 0245373  0,248571 0251748  0,254903
07 0258036 0261148  0,264238 0257305 027035  0,273373  0,276373 027935 0282305  0,285236
08 0288145 029103  0,293892  0,296731 0299546  0,302337  0,305105 030785 031057  0,313267
09 031594 0318589 0321214 0323814 0326391 0,328944  0,331472 0333977  0,336457  0,338913
1 0341345 0343752 0346136  0,348495 035083 0353141 0355428 035769  0,3599290  0,362143
1,1 0364334 03665 0368643 0370762 0372857 0374928 0376976 0,379 038L  0,382977
12 038493 0386861 0388768 0,390651  0,392512  0,39435  0,396165  0,397958  0,399727  0,401475
13 04032 0404902 0406582 0408241 0409877 0411492 0413085 0414657 0416207  0,417736
14 0419243 042073 0422196 0423641 0425066 0426471 0427855 0429219  0,430563 0431888
15 0433193 0434476 0435745 0436992 043822 0439429 044062 0441792 0442947 0444083
16 0445201 0446301 0447384 0448449 0449497 0450529 0451543 045254 0453521 0454486
17 0455435 0456367 0457284 0458485 045907 0459941 0460796 0461636  0,462462 0463273
18 06407 0464852 046562 0466375 0467116 0467843 0468557 0469258 0469946  0,470621
19 0471283 0471933 0472571 0473197 047361 0474412 0475002 0475581  0,476148  0,476705
2 047725 0477784 0478308  0,478822 0479325 0479818 0480301 0480774 0481237  0,481691
21 0482136 0482571 0482997 0483414 0483823 0484222 0484614 0484997 0485371  0,485738
22 0486097 0486447 0486791 0487126 0487455 0487776 0488089 0488396 0488696  0,488989
23 0489276 0489556 048983  0,490097 0490358  0,490613  0,490863 0491106 0491344  0,491576
24 0491802 0492024 049224 0492451 0492656 0492857 0493053  0,493244 0493431  0,493613
25 049379 0493963 0494132 0404207 0494457 0494614 0494766  0,494915 049506  0,495201
26 0495339 0495473 0495604 0495731 0495855  0,495975 0496063  0,496207 0496319  0,496427
27 0496533 0496636 0496736  0,496833 0496928 049702 049711 0497197 0497282  0,497365
28 0497445 0497523 0497599 0497673 0497744 0497814 0497882  0,497948  0,498012  0,498074
29 0498134 0498193 049825 0498305 0498350 0498411 0498462  0,498511 04985590  0,498605
3 049865 0498694 0498736  0,498777 0498817 0498856  0,498893  0,49893 0498965  0,498999
31 0499032 0499065 0499096 0499126 0499155 0499184 0499211  0,499238 0499264  0,499289
32 0499313 0499336 0499359  0,499381 0499402  0,499423  0,499443  0,499462 0499481  0,499499
33 0499517 0499534 049955  0,409566 0499581 0499596 049961  0,409624 0499638  0,499651
34 0499663 0499675 0499687  0,499698 0499709 049972 049973 049974 0499749  0,499758
35 0499767 0499776 0499784  0,499792  0,4998 0499807  0,499815  0,499822 0499828  0,499835
36 0499841 0499847 0499853  0,499858 0499864  0,499869  0,499874  0,499879 0499883  0,499888
37 0499892 0499896 049999  0,499904  0,499908  0,4999912  0,499915  0,499918 0499922  0,499925
38 0499928 0499931 0499933  0,499936  0,499938 0499941 0499943  0,499946 04999948 049995
39 0499952 0499954 0499956  0,499958 0499950  0,499961  0,499963  0,499964 0499966  0,499967
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4

z[m]

Figura 1.20. Comparacion entre la distribucion de esfuerzos obtenida mediante el
método de Boussinesq y la obtenida mediante el método de Harr.

Se puede observar que el método probabilistico presenta esfuerzos picos mas altos que el
método de Boussinesq (4.20> 4.048) y que a su vez, los esfuerzos determinados por el
método probabilistico son disipados mas rapidamente de lo que la teoria de elasticidad indica.

3 Meétodo de Westergaard.

Westergaard (1938) resolvié el mismo problema desarrollado por Boussinesq para el caso de
carga puntual, pero asumiendo hipotesis ligeramente diferentes. En lugar de considerar un
material perfectamente elastico; asumid uno que contiene varios estratos que se encuentran
alternados con refuerzos horizontales rigidos de espesor infinitesimal, Fig. 1.21; de tal modo
que la deformacion horizontal sea cero en todos los puntos. EI modelo asumido por
Westergaard resulta ser una representacién mas precisa de algunos suelos estratificados.

Por su parte, Terzaghi (1943) presento la siguiente ecuacion para Ao, en el punto A, Fig.

1.9, debido a una carga vertical puntual P, basandose en el método de Westergaard:

PC 1 "
Ao, =Aco, = { )z} [1.36]

2% | C?*+(r/z

/ 1-2v'

v'=Coeficiente de Poisson del suelo que se encuentra entre los refuerzos rigidos.

Donde:

La ecuacion [1.36] puede ser rescrita de la siguiente forma:

Ao, = Ao, ZZEZ I, [1.38]
Donde:
1 2 -3/2
r
l,=——|— | +1 1.39
3 2;TC2HCJ } [1.39]
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Refuerzos rigidos delgados y

N

|
i}AG\/
A

z

Figura 1.21. Solucion de Westergaard para el incremento de esfuerzo vertical debido a
una carga puntual.

La solucion de Westergaard produce valores de Ao, iguales o menores que los valores

dados por la ecuacion de Boussinesq; y a medida que v' incrementa, el incremento de
esfuerzo calculado disminuye y eventualmente llega a ser cero cuando v'=0.5.

El método de Boussinesq es mas conservador que el método de Westergaard y
probablemente para muchos problemas sea el método més apropiado.

4. Incremento de esfuerzos en medios estratificados.

A menudo, se hace necesario determinar los esfuerzos producidos en un estrato de suelo
compresible que se encuentra descansando sobre uno o mas estratos de diferentes
propiedades mecanicas. Este problema ha sido analizado considerando un sistema
estratificado, donde cada estrato presenta distintas propiedades elasticas. Las soluciones a
este problema fueron discutidas por Poulos y Davis (1974), y por Perloff (1975), siendo la
ingenieria de pavimentos la rama de la ingenieria en la que esta teoria encuentra su mayor
aplicacion.

Es asi que, si se considera el caso de la Figura 1.22, donde se observa un estrato de suelo
rigido descansando sobre un estrato de suelo blando, el efecto de la rigidez del estrato
superior ocasiona una reduccion en la concentracion de esfuerzos del estrato inferior.
Burmister (1943) trabajo en este problema introduciendo sistemas flexibles de dos y tres
estratos. Posteriormente, Fox (1948), Burmister (1958), Jones (1962) y Peattie (1962)
desarrollaron soluciones tomando en cuenta estos sistemas.

El efecto de la reduccion de la concentracion de esfuerzos debido a la presencia de un
estrato superior rigido es observado en la Figura 1.22 (b). Esta Figura presenta un area
flexible circular de radio R sujeta a una carga de g por unidad de area que se halla
descansando en la superficie de un sistema de dos estratos, siendo E; y E,los mddulos de

elasticidad del estrato superior e inferior respectivamente, con la condicion de que E; > E,.
Para , h=R, la solucion eléstica para el esfuerzo vertical o, a distintas profundidades

debajo del area cargada puede ser obtenida a partir de la Figura 1.22 (b). La curva de
o,/qvs. z/R para E;/E,=1 representa a los esfuerzos determinados a partir de la

ecuacion de Boussinesq. Sin embargo, a partir de las demas curvas se observa que para
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E,/E,>1, el valor de o, /q para un valor de z/R dado disminuye a medida que el valor
de E, /E,incrementa.

c,/q
0 0.2 0.4 0.6 0.8

Radio =R

T 0 f///é >

KK ~ 30 g
AN s el
/

=0
N Hm
N
N
\
Jnfm\ \°
I .
H

Figura 1.22. (a) Area circular uniformemente cargada en un sistema de dos estratos
donde E; > E,. (b) Esfuerzo vertical debajo del centro de un area circular uniformemente

cargada.

e

A continuacidn, en apartados posteriores se presentan las maneras de determinacion del
incremento de esfuerzos que se produce en sistemas estratificados sometidos a diferentes
tipos de carga. Primeramente, el incremento de esfuerzos es determinado considerando un
estrato rigido que se halla descansando sobre un estrato blando. Luego, la determinacion del
incremento de esfuerzos es realizada considerando un estrato de suelo elastico e isotrépico
gue se halla descansando sobre una base rigida. El Gltimo caso es considerado como un caso
de incremento de esfuerzos en medio finito.

4.1 Incremento de esfuerzos debido a una carga de franja continua

Cuando se aplica la teoria convencional de distribucion de esfuerzos que considera un semi-
espacio homogéneo, elastico, e isotropico para un sistema estratificado, los valores de
incrementos obtenidos son muy altos. Es debido a estas limitaciones que Milovic basandose
en las soluciones elasticas para sistemas estratificados desarrolladas por Burmister (1943),
realizd un gran numero de analisis; siendo el principal objetivo de éstos, el demostrar
analiticamente la influencia en la disminucién del incremento de esfuerzos que tiene un
estrato rigido que se halla descansando sobre un estrato blando. Los analisis realizados
adoptaron un conjunto de valores distintos de propiedades del suelo, a fin de evaluar la
influencia de estos parametros en los cambios de esfuerzos producidos.
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La determinacién del incremento de esfuerzos fue calculada para un punto que puede
encontrarse dentro o fuera del &rea ocupada por una carga flexible de franja de ancho
B=1m, siendo el espesor del estrato superior H, igual a 0.5B,1.0B,1.5B,2.0B y

2.5B .Las razones de E,/E, fueron de 1, 5, 10 y 25; siendo E, y E, los médulos de
elasticidad del estrato superior e inferior respectivamente (E, /E, =1 es el caso de medio
homogéneo ).

La geometria de este problema es mostrada en la Fig.1.23

HL”T
mq X
o C -

{
H. E
! 1

H E,

Vz

Figura 1.23 Geometria del problema.

El incremento de esfuerzo vertical Ao, para medios estratificados se determina

mediante la siguiente expresion:
Ao, =40, =ql, [1.40]

Donde:
g =Carga aplicada

|, =Coeficiente adimensional

Los valores para el coeficiente |, son obtenidos de las Figuras 1.24 a 1.28, para el caso

en que el punto donde se requiera hallar el incremento de esfuerzos se encuentre a una cierta
profundidad sobre el eje que pasa por el centro de la franja.

Las Figuras 1.29 a 1.33 presentan el valor de |,, para cuando el incremento de esfuerzos

es hallado en un punto que se encuentra en uno de los bordes de la franja, representado en las
figuras por el punto C.

Finalmente, de las Figuras 1.34 a 1.37, se determina el valor de I, para cuando el

incremento de esfuerzos es hallado en un punto que se encuentra fuera del area ocupada por
la carga de franja.
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B=1m

= X=0 H =05B
{ .,0204060810 I,
% . - —a
2 = E1/E2=5
3 = E1/E2=10
e+ FE1/Ex=25
4 |
5 ] |
6 ¢ ~—=tB=1m
7 Hi=058] [0 E | X
8 H=10m
9 E,
Z
& 10 i
!
Figura 24. Coeficiente 14 para H;=0.5B (Punto O).
- B2Im  x=0 H, =108
02 04060810 Iy
o -l
2 | fo— El/ Eg =5
~— BB, =10
3 ~+E/E=25
4
5 1
6 |
7
81
9 i
z
£10 @
!

Figura 25. Coeficiente I4 para H1=1.0B (Punto O).
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-~ B=Im  x=0 H, =15B
% 11,02 0406 08 10
i ; o EyE= 1
= Eq/ E=5
b—=a El/ Eo= 10
~—F,/Ex=25

H:=1.5B

© 0 g o o b~ W DN QO

[HEN
Q

N

- x=0 H, =2B
02 040608 1.0 |4
E
Hi 1 —o Ei/Eo=1
¢ —x Ej/E=5
| o Ei/E,= 10
«—E/E2=25

© O g4 O Ul A W N

[EEN
=

N

Figura 27. Coeficiente l4 para H;=2.0B (Punto O).
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:

B=1m x=0
0.2 040608 1.0 |4

T
Fi»—\

© ® N4 O U~ WN QO

N

[N
o

H, =25B

——oF /E=1
B /E;=5
s—E /E;=10
e *E /E,=25

H=10m

Figura 28. Coeficiente I4 para H;=2.5B (Punto O).
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H;=05B

oo E,/E,=1
~ E,/E,=5
v B,/ E,=10
o F /E,=25
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Hli CE

H=10m
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Figura 29. Coeficiente I4 para H;=0.5B (Punto C).
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Figura 30. Coeficiente I4 para H;=1.0B (Punto C).

B=1m x=058 H =15B
-7 0102030405
l_%. C — {// -
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6 ~ x=05B
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9 E, \
Z
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Figura 31. Coeficiente l4 para H;=1.5B (Punto C).
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B=1m x=05B H, =2.0B

0.1 020304 05 ls

o E,/E,=1
= E, |E,=5
v E, |E,=10
«—F, /E,=25

F—=—B=1m

x=0.5B

H:=2.0B

3 —X

te

N

Figura 32. Coeficiente I4 para H;=2.0B (Punto C).
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Figura 33. Coeficiente l4 para H;=2.5B (Punto C).
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H,=B
—~ E, [E2=5
— E, [E,=10
« < E, [E,=25
B =1m
] =x:1B X
O C El
E2 H=10m
z! B
Figura 34. Coeficiente I4 para H;=B,x=B.
_ Xx=2B
B=1m H1:B
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Figura 35. Coeficiente I4 para H;=B,x=2B.
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10m

Figura 36. Coeficiente I4 para H;=1.5B,x=1B

-~ - B=Im x=28 H,=1.5B
01 02 03 la

—~ E, |[E;=5
~ E, [E,=10
v E, [E,=25

E2 H=10m

zV

Figura 37. Coeficiente I4 para H;=1.5B,x=2B

Por otra parte, Milovic también desarroll6 una solucion para el caso de sistemas
estratificados que se hallan limitados por una base rigida haciendo uso del método de
elementos finitos. La geometria de este problema corresponde a la presentada en la Figura
1.38.
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s

1. 7777 Baserigida

Figura 1.38. Geometria del problema (Milovic, 1992).

En la Figura 1.38 se tiene una carga de franja flexible de ancho By de intensidad q; H
es el espesor del estrato compresible, H, es el espesor del estrato superior, E, es el modulo de
elasticidad del estrato superiory E, es el modulo de elasticidad del estrato inferior.

El incremento de esfuerzo vertical Ao, tiene la siguiente expresion:

Ao, = Ao, =qlg [1.41]

Las Tablas 1.10 y 1.11 presentan los valores de | para el calculo de Ao, en el punto
O de la Figura 1.38 mientras que las Tablas 1.12 y 1.13 son utilizadas para el calculo de
Ao, enelpunto C de la Figura 1.38.

4.2 Incremento de esfuerzos debido a una superficie cargada en forma circular

Burmister (1943) realiz6 el mismo anélisis pero considerando un area flexible circular de
radio R con una carga ¢ uniformemente aplicada en la superficie de un estrato rigido que

descansa sobre un estrato blando, como muestra la Figura 1.39.

D
h E,
E, > E E,
Al

Figura 1.39. Area circular uniformemente cargada en un medio estratificado donde
E.>E,.
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Para este caso el incremento de esfuerzos, Ao

profundidad por debajo del centro del circulo es:
Ao, = Ao, =ql; [1.42]

,» €N un punto situado a una cierta

Los valores de |, son obtenidos a partir de las Figuras 1.40 a 1.42 para h igual a

0.5D,1D, 2D y para distintos valores de E, /E, .Las Figuras 1.41 y 1.42 son extensiones
realizadas por Milovic (1992).

D=2R | |
[ 1 6
NENERENRE 0.5 1.0
h=R 0
| 0.5+
1.0 o E1/E2 =1
R E1/E2 :5
15 ~—— E /E; =10
e—=e E1/E2:5

2.0 ( Burmister,1956)

25U
z/ID
Figura 1.40. Coeficientes I para h/R=1

(i[Ol 05 10

o—o E1/E2:1

1.0
- E,/E»=5
15 A——a Ell Ez =10
s‘ . E;JE2=25
20 12
2.5l
zID'

Figura 1.41. Coeficientes I para h/R=2
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HB=1 H;=0,2B

HB=1 H;=03B

HB=1 H;=05B

2B EE,=010 EJE,=10 EJE,=10 2B EUE,=010 EJE,=10 EJE,=10
0,0 1,000 1,000 1,000 0,0 1,000 1,000 1,000
01 0,095 0,989 0,954 0,1 0,995 0,089 0,057
02 0,990 0,082 0,896 0,2 0,992 0,082 0,880
03 0,079 0,953 0,845 03 0,986 0,053 0,800
0,4 0,047 0,805 0,022 0,4 0,957 0,922 0,744
05 0,900 0,832 0,761 05 0,912 0,832 0,696
1,0 0,694 0,674 0,637 1,0 0,696 0,674 0,607
B HB=2 H,=04B s HB=2 H,=06B
EJE,=010 EJ/E,=10 E,JE,=10 EJE,=010 EJE,=10 E,E,=10
0,0 1,000 1,000 1,000 0,0 1,000 1,000 1,000
02 0,094 0,976 0,850 0,2 0,994 0,976 0,858
0,4 0,058 0,888 0,649 0,4 0,960 0,888 0,658
0,6 0,847 0,771 0,583 0,6 0,854 0,771 0,558
08 0,744 0,667 0,514 0,8 0,758 0,667 0,470
1,0 0,641 0,587 0,464 1,0 0,662 0,587 0,406
2,0 0,405 0,385 0,348 2,0 0,410 0,385 0,330

2B EJE,=010 EJE,=10 EJE,=10
0,0 1,000 1,000 1,000
01 0,099 0,089 0,974
0,2 0,099 0,082 0,906
03 1,000 0,807 0,053
0,4 0,067 0,022 0,710
05 0,021 0,832 0,644
1,0 0,699 0,674 0,549
s HB=2 H,=B
EJE,=010 EJ/E,=10 EJE,=10
0,0 1,000 1,000 1,000
0,2 0,087 0,976 0,056
0,4 0,013 0,888 0,807
0,6 0,820 0,771 0,617
0,8 0,738 0,667 0,482
1,0 0,661 0,587 0,371
2,0 0,411 0,335 0,297

Tabla 10. Valores de I, enel punto O; para H/B=1y H/B=2.
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H/B=3 H,=0,3B

HB=3 H,=0,6B

HB=3 H,=0,9B

2B EJE,=010 EJE,=10 EJE,=10 2B EJE,=010 EJE,=10 EJE,=10 2B EUE,=010 EJE,=10 EJE,=10
0,0 1,000 1,000 1,000 0,0 1,000 1,000 1,000 0,0 1,000 1,000 1,000
03 0,972 0,901 0,797 03 0,969 0,901 0,797 03 0,962 0,901 0,836
06 0,834 0,761 0,643 06 0,881 0,761 0,487 06 0,880 0,761 0,515
09 0,668 0,632 0,514 0,9 0,715 0,632 0,414 09 0,720 0,632 0,395
1,2 0,550 0,496 0,431 12 0,589 0,496 0,339 12 0,603 0,496 0,304
15 0,440 0,423 0,357 15 0,472 0,423 0,285 15 0,492 0,423 0,238
3,0 0,231 0,265 0,216 3,0 0,240 0,265 0,203 3,0 0,245 0,265 0,192
H/B=3 H,=15B H/B=5 H,=05B HB=5 H,=1B
2B EJE,=010 EJE,=10 EJE,=10 2B EJE,=010 EJE,=10 EJE,=10 2B EJE,=010 EJE,=10 EJE,=10
0,0 1,000 1,000 1,000 0,0 1,000 1,000 1,000 0,0 1,000 1,000 1,000
03 0,948 0,901 0,920 05 0,920 0,821 0,562 05 0,870 0,821 0,694
06 0,808 0,761 0,709 1,0 0,631 0,553 0,420 1,0 0,652 0,553 0,322
09 0,671 0,632 0,477 15 0,441 0,403 0,326 15 0,452 0,403 0,268
1,2 0,580 0,496 0,338 2,0 0,362 0,315 0,275 2,0 0,375 0,315 0,227
15 0,490 0,423 0,229 25 0,287 0,262 0,232 25 0,300 0,262 0,201
3,0 0,244 0,265 0,188 5,0 0,167 0,162 0,152 5,0 0,170 0,162 0,144
HB=5 H,=15B H/B=5 H,=25B

2B EJE,=010 EJE,=10 EJE,=10 2B EJE,=010 EJE,=10 EJE,=10

0,0 1,000 1,000 1,000 0,0 1,000 1,000 1,000

05 0,847 0,821 0,754 05 0,826 0,821 0,810

1,0 0,635 0,553 0,344 1,0 0,572 0,553 0,519

15 0,446 0,403 0,268 15 0,428 0,403 0,325

2,0 0,383 0,315 0,202 2,0 0,383 0,315 0,216

25 0,308 0,262 0,174 25 0,306 0,262 0,156

5,0 0,172 0,162 0,136 5,0 0,173 0,162 0,122

Tabla 11. Valores de |, en el punto O; para H/B=3y H/B=5.

49



HB=1 H;=0,2B

Mecanica de Suelos

2B EJE,=010 EJE,=10 EJE,=10
0,0 0,500 0,500 0,500
0.1 0,499 0,498 0,492
0.2 0,498 0,497 0,481
03 0,496 0,496 0,470
04 0,491 0,489 0,460
05 0,482 0,480 0,449
1,0 0,435 0,460 0,425
, H/B=2 H,=04B
2B EJE,=010 EJE,=10 EJE,=10
0,0 0,500 0,500 0,500
0.2 0,498 0,497 0,477
04 0,495 0,495 0,448
06 0,489 0,481 0,422
08 0,474 0,461 0,403
1,0 0,450 0,438 0,381
2,0 0,347 0,337 0,318

B HB=1 H,=0,3B . HB=1 H,=05B
EJ/E,=0,10 E/E,=10 EJ/E,=10 EJ/E,=0,10 EJ/E,=1,0 E,/E,=10
0,0 0,500 0,500 0,500 0,0 0,500 0,500 0,500
01 0,499 0,498 0,493 01 0,500 0,498 0,495
0.2 0,498 0,497 0,476 02 0,500 0,497 0,480
03 0,497 0,496 0,459 03 0,499 0,496 0,459
04 0,493 0,489 0,447 04 0,499 0,489 0,440
05 0,485 0,480 0,435 05 0,487 0,480 0,427
1,0 0,435 0,460 0,420 1,0 0,436 0,460 0,410
B HB=2 H,=06B . HB=2 H,=B
EJ/E,=010 E/E,=10 EJ/E,=10 EJ/E,=0,10 EJ/E,=1,0 E,/E,=10
0,0 0,500 0,500 0,500 0,0 0,500 0,500 0,500
0.2 0,498 0,497 0,479 02 0,500 0,497 0,487
04 0,496 0,495 0,440 04 0,499 0,495 0,453
06 0,493 0,481 0,401 06 0,499 0,481 0,403
08 0,479 0,461 0,372 08 0,484 0,461 0,355
1,0 0,456 0,438 0,348 1,0 0,461 0,438 0,322
2,0 0,348 0,337 0,303 2,0 0,350 0,337 0,275

Tabla 12. Valores de |, enel punto O; para H/B=1y H/B=2.
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B H/B=3 H,=0,3B B H/B=3 H,=06B . H/B=3 H,=09B
EJ/E,=0,10 EJ/E,=1,0 EJ/E,=10 EJ/E,=010 E/E,=10 EJ/E,=10 EJ/E,=0,10 EJ/E,=1,0 E,/E,=10
0,0 0,500 0,500 0,500 0,0 0,500 0,500 0,500 0,0 0,500 0,500 0,500
03 0,498 0,493 0,482 03 0,499 0,493 0,451 03 0,500 0,493 0,451
06 0,484 0,473 0,450 06 0,489 0,473 0,393 06 0,488 0,473 0,396
0,9 0,453 0,436 0,414 09 0,459 0,436 0,361 09 0,463 0,436 0,341
12 0,419 0,394 0,381 1,2 0,430 0,394 0,332 12 0,438 0,394 0,301
15 0,381 0,357 0,347 15 0,393 0,357 0,307 15 0,401 0,357 0,272
3,0 0,268 0,249 0,246 3,0 0,270 0,249 0,236 3,0 0,272 0,249 0,221
B H/B=3 H,=15B B H/B=5 H,=05B . HB=5 H,=B
EJ/E,=0,10 EJ/E,=10 EJ/E,=10 EJ/E,=010 E/E,=10 EJ/E,=10 EJ/E,=0,10 EJ/E,=1,0 E,/E,=10
0,0 0,500 0,500 0,500 0,0 0,500 0,500 0,500 0,0 0,500 0,500 0,500
03 0,498 0,493 0,482 05 0,490 0,478 0,426 05 0,492 0,478 0,412
06 0,484 0,473 0,428 1,0 0,440 0,412 0,358 1,0 0,460 0,412 0,284
09 0,465 0,436 0,354 15 0,369 0,340 0,299 15 0,391 0,340 0,249
12 0,437 0,394 0,291 2,0 0,315 0,284 0,259 2,0 0,333 0,284 0,213
15 0,404 0,357 0,244 25 0,263 0,244 0,223 25 0,278 0,244 0,187
3,0 0,274 0,249 0,193 5,0 0,157 0,158 0,146 5,0 0,161 0,158 0,138
H/B=5 H,=15B H/B=5 H,=15B

7B EJE,=010 EJE,=10 EJE,=10 2B EJE,=010 EJE,=10 EJE,=10

0,0 0,500 0,500 0,500 0,0 0,500 0,500 0,500

05 0,489 0,478 0,424 05 0,484 0,478 0,469

1,0 0,460 0,412 0,293 1,0 0,430 0,412 0,379

15 0,394 0,340 0,238 15 0,373 0,340 0,274

2,0 0,340 0,284 0,194 2,0 0,329 0,784 0,205

25 0,288 0,244 0,161 25 0,288 0,244 0,150

5,0 0,164 0,158 0,131 5,0 0,164 0,158 0,121

Tabla 13. Valores de |, enel punto C; para H/B=3y H/B=5.
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1.5

2.0

25 1
z/ID

Figura 1.42. Coeficientes lg para h/R=4

5. Incremento de esfuerzos en medios finitos.
5.1 Incremento de esfuerzos debido a una carga de franja continua

Con el objeto de estudiar el problema de incremento de esfuerzos de una manera mas
completa, Milovic desarroll6 el caso en el que se aplica una carga uniformemente distribuida
a un estrato de suelo elastico e isotropico que se halla descansando sobre una base rigida.

Este caso es observado en la Figura 1.43, donde se tiene una carga de franja flexible
uniformemente aplicada de ancho B, siendo  la carga uniforme y Hy L el espesor y el

largo del estrato compresible, respectivamente.

ZA = B i
_ q
z=H REREREEN
C
H
z=0 X
: 4
Base rigida
" Lx |

Figura 1.43. Area flexible cargada sobre un medio finito (Milovic, 1992)

Para la determinacién del incremento de esfuerzos debido a esta condicion de carga se

pueden tener dos posibles situaciones:

e Base rigida lisa, es decir que el contacto entre el estrato compresible y la base rigida
sea perfectamente liso. Para este caso, el incremento de esfuerzos verticales Ao, en
el punto A de la Figura 1.43 es:

Ao, = Ao, =ql, [1.43]
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De la Figura 1.44 se obtienen los valores de |, para varios valoresde H/B y z/B

0.2 0.4 0.6 08 oL
N | | ‘ | 0 17
0.5 4
=05
1.0 |
Boussinesq ) Y
L5 ﬁ/ ,/,
/ 15
2.0 1 | MLq
IEEEEEREEE
I
/] b
2.5 / v
'] zy Base rigida
3.0 /
z s
B | B

Figura 1.44. Coeficientes I; para calculo de Ao, en el punto A. (Base lisa)

e Base rigida rugosa, es decir que el contacto entre el estrato compresible y la base
rigida sea perfectamente rugoso. Para este caso, el incremento de esfuerzos verticales

Ao, es:
Ao, =40, =ql, [1.44]
. 0.4 0.6 0.8 1.0 I
0.0 02 _‘
0.5+
1.0+
151 Boussinesq
2.0+ 7 /] #%
/
25+
/ Base rigida
3.0+ ! e ' J
7 z
By

Figura 1.45. Coeficientes I para clculo de Ao, en el punto A. (Base rugosa)
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De la Figura 1.45 se obtienen los valores de |, para determinar Ao, en el punto A de la
Figura. Para determinar Ao, en el punto C los valores de |, son obtenidos a partir de la
Tabla 1.14 para diversos valoresde H/B y z/B.

5.2 Incremento de esfuerzos debido a una superficie cargada de forma circular

En el caso de la Figura 1.46 se tiene un area flexible circular uniformemente cargada sobre la
superficie de un estrato compresible homogéneo e isotropico que se halla descansando sobre
una base rigida; la cual proporciona un plano de contacto perfectamente rugoso con el estrato
compresible.

- P -

q
EREREEEN

(0] C

R H
v/ / v/ / v v
Base rigida
| K4

Figura 1.46. Area flexible circular cargada sobre un medio finito

El incremento de esfuerzos verticales Ao, para la condicion de carga dada en la Figura

1.46 es:
Ao, = Ao, =ql, [1.45]

La Tabla 1.15 presenta los valores de |4 para el calculo de Ao, en el punto O de la
Figura 1.46 para H/D =0.5,1, 2 y 3.La Tabla 1.16 presenta los valores de I, para el
célculode Ao, enel punto C de la Figura 1.46.

5.3 Incremento de esfuerzos debido a una superficie cargada de forma
rectangular

Finalmente, para el caso de la Figura 1.47 que considera un area flexible rectangular
uniformemente cargada sobre la superficie de un estrato compresible homogéneo e isotropico
que se halla descansando sobre una base rigida; la cual proporciona un plano de contacto
perfectamente rugoso con el estrato compresible; el incremento de esfuerzos verticales Ao,

para la condicion de carga dada es:
Ao, = Ao, =ql,, [1.46]

La Tabla 1.17 presenta los valores de |,, para el célculo de Ao, en el punto O de la
Figura 1.47 para distintos valores de H /By L/B.La Tabla 1.18 presenta los valores de |,,
para el calculo de Ao, enel punto C de la Figura 1.47.
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i X Base rigida i
Figura 1.47. Area flexible rectangular cargada sobre un medio finito

6. Determinacion del incremento de esfuerzos en medios estratificados a través
del método probabilistico.

Harr (1977) haciendo uso del método probabilistico considera un espacio multiestratificado
sometido a una carga lineal de intensidad g por unidad de longitud. El espacio esta
constituido por estratos de espesor h; presentando cada uno valores diferentes del coeficiente
de presion lateral del terreno K, Fig. 1.48. Luego el espesor equivalente de los N-1 estratos
superiores es:

Hyy =h K TKy +hy K TK s +hy Ky /Ky [147]
El incremento de esfuerzo vertical esperado en el N estrato (donde z, es la distancia

vertical medida desde el limite superior al N estrato) es:

Ao, =Ac, =1 : e[_ZKN(”N“ZN 7 [1.48]
Hyo +2zy | 272K
q
/T
/7

Yz
Figura 1.48. Carga lineal aplicada a un suelo multiestratificado.

Para los demas tipos de carga observados en el apartado 2, el incremento de esfuerzo
vertical es determinado, reemplazando z por Hy_; + Z en la ecuacion correspondiente.
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7. Incremento de esfuerzos debido a una carga rigida.

Todos los métodos para la determinacion del incremento de esfuerzos desarrollados
anteriormente, tiene como una de sus principales hipotesis el considerar la aplicacién de una
carga flexible, no habiéndose considerado en ningln caso la aplicacién de una carga rigida.

Sin embargo, para el caso de fundaciones rigidas, es posible determinar el incremento de
esfuerzos o esfuerzo medio que debe ser usado posteriormente para la determinacién de
asentamientos. El incremento de esfuerzos Ao, para una fundacion rigida es:

Ao, =40, =0l [1.49]

El factor de influencia I, se determina a través de la grafica propuesta por Tomlinson
(1996), Fig. 1.49. Esta gréfica permite la determinacion del factor de influencia para éareas
rectangulares, variando estas desde superficies cuadradas a superficies continuas para
distintas profundidades debajo el nivel de fundacién.

alq
0 0102030405060.708091.0

0.1
0.2
0.3 /
0.4 ///
0.5 // R
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0.7
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N/
a1

1.5 —
1.6

1.7
1.8
1.9
20—
2.1
2.2
2.3
2.4
2.5

N

N
N

N
|
|
|

S
SN

89w

z/B

Valores de|L/B

S
[

— —
————

Figura 1.49. Factor de influencia |, para el célculo del incremento de esfuerzos debajo
el centro de un area rectangular rigida B x L, uniformemente cargada (Tomlinson, 1996).
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Tabla 1.14. Valores de I, en funcionde H/B y z/B.

p=0,15 p=0,30 =045
z/B
Ig lg Ig
H/B=05
0,00 0,5 0,5 0,5
0,20 0,501 0,501 0,501
0,40 0,499 0,498 0,497
H/B = 1,00
0,00 0,500 0,500 0,500
0,20 0,500 0,500 0,500
0,40 0,500 0,500 0,500
0,60 0,497 0,494 0,490
0,80 0,494 0,488 0,484
1,00 0,479 0,466 0,454
H/B = 2,00
0,00 0,500 0,500 0,500
0,20 0,497 0,497 0,497
0,40 0,494 0,495 0,496
0,60 0,480 0,481 0,484
0,80 0,460 0,461 0,465
1,00 0,437 0,438 0,444
1,20 0,414 0,416 0,423
1,40 0,394 0,395 0,403
1,60 0,376 0,376 0,383
1,80 0,360 0,358 0,362
2,00 0,343 0,337 0,337
F/B = 3,00
0,00 0,500 0,500 0,500
0,20 0,495 0,495 0,496
0,40 0,491 0,491 0,492
0,60 0,473 0,473 0,475
0,80 0,448 0,449 0,451
1,00 0,420 0,421 0,425
1,20 0,392 0,394 0,398
1,40 0,367 0,369 0,375
1,60 0,344 0,347 0,353
1,80 0,325 0,328 0,335
2,00 0,308 0,311 0,319
2,50 0,276 0,278 0,286
3,00 0,251 0,249 0,252
/B = 5,00
0,00 0,500 0,500 0,500
0,20 0,492 0,493 0,493
0,40 0,489 0,489 0,489
0,60 0,469 0,469 0,470
0,80 0,442 0,442 0,443
1,00 0,411 0,412 0,413
1,20 0,381 0,381 0,383
1,40 0,352 0,353 0,354
1,60 0,326 0,327 0,329
1,80 0,303 0,304 0,307
2,00 0,282 0,284 0,287
2,50 0,242 0,244 0,248
3,00 0,213 0,216 0,221
3,50 0,193 0,196 0,202
4,00 0,178 0,181 0,188
4,50 0,167 0,169 0,176
5,00 0,157 0,158 0,163
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Tabla 1.15. Valores de |, para el punto O en funcionde H/D y r/R.

H r
u=0,15 u=0,30 p=0,45
ZID Iy Iy Iy
0.05 1004 1.003 0951
0.13 1017 1018 0.459
0.23 1.006 1009 0.391
033 0.964 0.965 0.400
0.43 0.903 0.8% 0.013
H r
o = 1.00 = = 0 Punto O
u=0,15 u=0,30 pu=0,45
ZD :;)1 lg ;)1
005 L 1.000 0]
0.15 0.981 0.980 0.981
0.25 0.921 0.921 0.922
035 0.832 084 0.839
0.45 0.734 0.739 0.745
0.55 0.644 0.651 0.661
0.65 0.569 0.576 0.592
0.75 0.509 0.516 0.536
0.85 0.460 0.467 0.488
0% 0420 0.4723 0.443
H r
pu=0,15 pu=0,30 p=0,45
zD Iy Iy Iy
0.03 1.003 1.002 1001
01 0.997 0.9% 0.997
0.3 0.863 0.862 0.857
05 0.645 0.644 0.636
0.73 0.44 0.441 0.438
1 0.297 0.3 0.301
113 0.251 0.4 0.257
0.14 0.19 0.193 0.19
167 0.14 0.158 0.165
193 0.13 0.132 0.14
H I
D = 3.00 R = 0 Punto O
u=0,15 u=0,30 pu=0,45
ZID Iy Iy Iy
005 1.000 1.000 0.9A
0.25 0.906 0.94 0.902
0.45 0.6 0.693 0.690
0.65 0.497 0.497 0492
0.8 0.358 0.358 0.34
110 0.247 0.247 0.246
150 0.152 0.153 0.14
190 0.105 0.106 0.109
230 0.080 0.082 0.085
2.9 0.000 0U.00l 0.0
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Tabla 1.16. Valores de |, para el punto C en funcionde H/D y r/R.

H r
o= 0.50 R = 1.0 Punto C
p=0,15 p=0,30 p=0,45
ZD Iy Iy Iy
0.03 0255 0255 0477
0.13 0.467 0.466 0.45
023 0.447 0.446 0438
0.33 0430 0.427 0420
0.43 0414 0.400 0.3%
H r
D = 1.00 = 1.0 Punto C
p=0,15 p= 0,30 p= 0,45
zID lg Iy Iy
0.05 0.4/8 0475 0.459
0.15 0.452 0.452 0437
025 0.425 0.425 0417
035 0.397 0.39 0.3%
0.45 0.372 0.374 0.374
055 0.348 0.350 0.353
0.65 0.326 0.39 0334
0.75 0.307 0.3 0.315
0.85 0.20 0.290 0.2%
0% 0.273 0.2/0 0272
H r
D = 2.00 R = 1.0 Punto C
pu=0,15 u=0,30 p=0,45
ZID Iy Iy Iy
0.03 0.483 0.481 0.468
0.10 0.466 0.465 0.45
030 0.401 0.402 0.393
050 0.3% 0.3% 0331
0.73 0.266 0.268 0.267
100 0.207 0.209 0211
113 0.185 0.187 0.19
140 0.151 0.153 0.159
167 0.128 0.13 0137
193 0111 0111 0.116
H r
D = 3.00 R = 1.0 Punto C
p=0,15 p=0,30 p=0,45
ZD lg Iy Iy
006 0.4/6 0474 0.459
025 0415 0415 0404
045 0.347 0.347 0.341
0.65 0.284 0.284 0.281
0.85 0.230 0231 0230
110 0.178 0179 0179
150 0123 0124 0.126
190 0.091 0.092 0.0%
230 0.072 0.073 0.077
290 0.056 0.056 0.059
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L H
B = 1.00 5 = 1.00 Punto O
u=0,15 1=0,30 u=0,45
7B lo lo lo
0.00 1.000 1000 1000
0.20 0941 0.943 0.47
0.40 0.837 0.842 0.8%5
0.60 0.682 0.690 0.712
0.80 0.563 0570 0.5%
100 0473 0.463 0478
'é— _ 100 g— _ 300 PutoO
u=0,15 1=0,30 =045
2B I lo lo
0.00 1.000 1.000 1.000
020 0930 0930 0930
0.40 0.79 0.79 0.79
0.80 0.452 0453 0.4%
120 0.263 0.264 0.266
160 0.170 0172 0175
2.00 0122 0124 0129
250 0.091 0.093 0.09
3.00 0.073 0.073 0.076

Tabla 17. Valores de 1,, enel punto O; para L/B =1y para distintos valoresde H/B 'y z/B.

L H
u=0,15 u=0,30 u=0,45
7B lo lo lo
0.00 1.000 1000 1000
020 0931 0931 0931
0.40 0.802 0.800 0.84
0.80 0.462 0.464 0.469
120 0.282 0.286 024
160 0.200 0.24 0.215
ZW V. 1o/ V. 100 U.1ol
L H
B = 1.00 B = 5.00 Punto O
u=0,15 1=0,30 =045
ZIB 1, I, l,
0.00 1.000 1.000 1.000
020 0930 0930 0930
0.40 0.798 0.798 0.798
080 0.450 0.450 0.450
120 0.258 0.258 0.258
160 0.162 0.162 0.163
2.00 0.110 0111 0112
250 0.0/5 0.075 0.077
3.00 0.055 0.050 0.067
350 0.043 0.044 0.046
4.00 0.036 0.037 0.039
450 0.031 0.032 0.034
500 0.027 0.027 0.029
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% — 2,00 H — 1,00 Punto O
p=0,15 p=0,30 p=0,45
z/B l1o 11 l1o
0,00 1,000 1,000 1,000
0,20 0,976 0,977 0,981
0,40 0,919 0,924 0,936
0,60 0,821 0,827 0,84
0,80 0,732 0,734 0,754
1,00 0,651 0,638 0,639
L H
5 = 2,00 5 = 3,00 Punto O
u=0,15 u= 0,30 u= 0,45
z/B l1o 11 l1o

0,00 1,000 1,000 1,000
0,20 0,961 0,962 0,962
0,40 0,872 0,872 0,873
0,80 0,598 0,599 0,602
1,20 0,403 0,405 0,409
1,60 0,286 0,289 0,295
2,00 0,217 0,220 0,229
2,50 0,168 0,171 0,180
3,00 0,137 0,137 0,142

Tabla 17 (Continuacion). Valores de |, en el punto O; para L/B =2 y para distintos valoresde H/B 'y z/B.

L H
B = 2,00 B = 2,00 Punto O
p=0,15 p=0,30 p=0,45
z/B Iz Iz Iz
0,00 1,000 1,000 1,000
0,20 0,963 0,963 0,964
0,40 0,877 0,878 0,88
0,80 0,615 0,619 0,627
1,20 0,436 0,441 0,455
1,60 0,334 0,34 0,356
2,00 0,271 0,269 0,277
L — 2,00 % — 5,00 Punto O
p=0,15 p=0,30 p=0,45
z/B Iz Iz Iz
0,00 1,000 1,000 1,000
0,20 0,961 0,961 0,961
0,40 0,870 0,870 0,870
0,80 0,594 0,594 0,594
1,20 0,393 0,394 0,395
1,60 0,270 0,271 0,272
2,00 0,195 0,195 0,197
2,50 0,138 0,139 0,141
3,00 0,104 0,105 0,108
3,50 0,083 0,085 0,088
4,00 0,070 0,071 0,075
4,50 0,060 0,062 0,065
5,00 0,053 0,053 0,056
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Ié— — 5,00 i — 1,00 Punto O
p=0,15 p=0,30 p=0,45
z/IB l1o 11 110
0,00 1,000 1,000 1,000
0,20 0,980 0,981 0,983
0,40 0,920 0,922 0,930
0,60 0,830 0,832 0,843
0,80 0,753 0,751 0,760
1,00 0,688 0,672 0,665
% — 5,00 H— — 3,00 Punto O
p=0,15 u= 0,30 u= 0,45
z/IB l1o 11 l10
0,00 1,000 1,000 1,000
0,20 0,969 0,969 0,970
0,40 0,840 0,884 0,885
0,80 0,649 0,650 0,653
1,20 0,489 0,492 0,498
1,60 0,391 0,395 0,404
2,00 0,329 0,333 0,344
2,50 0,278 0,281 0,292
3,00 0,241 0,239 0,242

L H
B = 5,00 B = 2,00 Punto O
p=0,15 p=0,30 p=0,45
z/B Iz Iz Iz
0,00 1,000 1,000 1,000
0,20 0,971 0,971 0,972
0,40 0,889 0,890 0,893
0,80 0,667 0,670 0,677
1,20 0,524 0,528 0,539
1,60 0,441 0,443 0,455
2,00 0,385 0,377 0,379
L H
B = 5,00 B = 5,00 Punto O
p=0,15 p=0,30 p=0,45
z/IB 1, 1, 1,
0,00 1,000 1,000 1,000
0,20 0,969 0,969 0,969
0,40 0,881 0,881 0,882
0,80 0,641 0,641 0,642
1,20 0,474 0,475 0,476
1,60 0,367 0,368 0,370
2,00 0,294 0,296 0,299
2,50 0,233 0,235 0,239
3,00 0,191 0,193 0,199
3,50 0,162 0,165 0,172
4,00 0,141 0,144 0,152
4,50 0,126 0,128 0,135
5,00 0,113 0,113 0,117

Tabla 17 (Continuacion). Valores de |, en el punto O; para L/B =5 y para distintos valoresde H/B 'y z/B.
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:;— — 1,00 H _ 100  Punoc
p=0,15 p=0,30 p= 0,45
z/B l1o 11 11

0,00 0,250 0,250 0,250
0,20 0,250 0,250 0,250
0,40 0,250 0,250 0,250
0,60 0,249 0,249 0,249
0,80 0,241 0,238 0,239
1,00 0,227 0,220 0,215

L 1,00 H 3,00 Punto C

B — B
pu=0,15 p=0,30 pu=0,45
z/IB l1o 11 11

0,00 0,250 0,250 0,250
0,20 0,249 0,249 0,249
0,40 0,241 0,241 0,242
0,80 0,203 0,203 0,204
1,20 0,157 0,158 0,160
1,60 0,121 0,122 0,125
2,00 0,096 0,098 0,102
2,50 0,077 0,078 0,083
3,00 0,640 0,065 0,066

L H
— — 100 ——= 200  PuntoC
p=0,15 p=0,30 p=0,45
z/B l1o 11 l1o
0,00 0,250 0,250 0,250
0,20 0,250 0,250 0,250
0,40 0,243 0,244 0,245
0,80 0,210 0,211 0,214
1,20 0,170 0,172 0,178
1,60 0,141 0,142 0,149
2,00 0,118 0,117 0,120
L H
B = 1,00 B = 5,00 Punto C
u=0,15 pu=0,30 u=0,45
z/IB l1o l1o l1o
0,00 0,250 0,250 0,250
0,20 0,249 0,249 0,249
0,40 0,241 0,241 0,240
0,80 0,200 0,200 0,201
1,20 0,152 0,153 0,153
1,60 0,114 0,114 0,115
2,00 0,086 0,087 0,087
2,50 0,063 0,064 0,065
3,00 0,049 0,050 0,051
3,50 0,040 0,040 0,042
4,00 0,034 0,034 0,036
4,50 0,029 0,030 0,032
5,00 0,026 0,026 0,027

Tabla 18. Valores de |,, enel punto C ; para L/B =1y para distintos valoresde H/B'y z/B.
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:;— — 2,00 H — 1,00 Punto C
pu=0,15 p=10,30 u=0,45
z/IB Iy I3 l1o
0,00 0,250 0,250 0,250
0,20 0,250 0,250 0,250
0,40 0,250 0,250 0,250
0,60 0,249 0,249 0,249
0,80 0,248 0,244 0,240
1,00 0,241 0,232 0,223
L H
B = 2,00 B = 3,00 Punto C
p=0,15 pu=0,30 p=0,45
z/B 11 l1o l1o

0,00 0,250 0,250 0,250
0,20 0,250 0,250 0,250
0,40 0,246 0,246 0,246
0,80 0,222 0,222 0,224
1,20 0,190 0,191 0,194
1,60 0,162 0,163 0,167
2,00 0,139 0,141 0,146
2,50 0,119 0,120 0,125
3,00 0,103 0,102 0,104

L H
B = 2,00 B = 2,00 Punto C
u=0,15 pu=0,30 pu=10,45
z/IB Iy 11 l1o
0,00 0,250 0,250 0,250
0,20 0,250 0,250 0,250
0,40 0,248 0,249 0,248
0,80 0,230 0,231 0,234
1,20 0,205 0,207 0,212
1,60 0,182 0,183 0,188
2,00 0,163 0,160 0,160
L H
B = 2,00 B = 5,00 Punto C
u=0,15 p=0,30 p=0,45
z/B I3 11 l1o
0,00 0,250 0,250 0,250
0,20 0,250 0,250 0,250
0,40 0,245 0,245 0,245
0,80 0,218 0,219 0,219
1,20 0,183 0,184 0,184
1,60 0,151 0,151 0,152
2,00 0,124 0,124 0,126
2,50 0,099 0,100 0,102
3,00 0,081 0,082 0,085
3,50 0,068 0,069 0,073
4,00 0,059 0,060 0,064
4,50 0,053 0,053 0,057
5,00 0,047 0,047 0,049

Tabla 18 (Continuacion). Valores de |, en el punto C; para L/B =2 y para distintos valoresde H/B 'y z/B.
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L H
B = 5,00 B = 1,00 Punto C
p=0,15 p=0,30 p=0,45
z/IB I l1o I3
0,00 0,250 0,250 0,250
0,20 0,250 0,250 0,250
0,40 0,250 0,250 0,250
0,60 0,249 0,249 0,249
0,80 0,247 0,244 0,242
1,00 0,239 0,233 0,226
L H
5 = 500 S = 300 PuntoC
p=0,15 p=0,30 p=0,45
z/B l1o l1o I3
0,00 0,250 0,250 0,250
0,20 0,249 0,249 0,249
0,40 0,245 0,246 0,246
0,80 0,224 0,225 0,223
1,20 0,197 0,197 0,199
1,60 0,173 0,174 0,176
2,00 0,155 0,156 0,159
2,50 0,139 0,138 0,141
3,00 0,126 0,123 0,123

Tabla 18 (Continuacién). Valores de |,, en el punto C ; para L/B =5 y para distintos valoresde H/B 'y z/B.

% — 5,00 H— — 2,00 Punto C
p=0,15 p=0,30 p=0,45
z/IB I l1o I3
0,00 0,250 0,250 0,250
0,20 0,250 0,250 0,250
0,40 0,247 0,247 0,248
0,80 0,230 0,230 0,232
1,20 0,207 0,208 0,211
1,60 0,188 0,188 0,190
2,00 0,172 0,168 0,166
L H
B = 5,00 B 5,00 Punto C
p=0,15 p=0,30 p= 0,45
z/B I l1o I3
0,00 0,250 0,250 0,250
0,20 0,249 0,249 0,249
0,40 0,245 0,245 0,245
0,80 0,800 0,096 0,222
1,20 0,191 0,191 0,192
1,60 0,164 0,164 0,166
2,00 0,142 0,143 0,145
2,50 0,122 0,123 0,125
3,00 0,107 0,108 0,111
3,50 0,096 0,097 0,101
4,00 0,088 0,089 0,092
4,50 0,081 0,082 0,085
5,00 0,075 0,075 0,076
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8. Tipos de cargas impartidas en el terreno.

Cuando la carga no es aplicada en la superficie del terreno, se hace necesario el realizar las
siguientes definiciones:

Nivel de fundacion, Ds: es la profundidad a la cual es emplazada la fundacion.

Carga inicial total o sobrecarga q, es la presion existente antes de la construccion que se
debe al peso del suelo sobre el nivel de fundacién. Segin la Figura 1.50, esta carga es
determinada en la primera etapa, donde la sobrecarga es igual a D, , Fig. 1.50 (a). Si se

considera, que para esta etapa el nivel fredtico se encuentra en la superficie; entonces
Uy, = 7wa '
Carga bruta q es la presion total impartida al terreno después de la construccion que
incluye:
e El peso de la fundacion, W
e El peso del suelo sobre el nivel de fundacion. Este peso es igual al peso de la
porcion de suelo achurada en la Figura 1.50 (b).
e Lacarga impartida por la columna a la fundacion, P .

Todas las cargas anteriores son determinadas después de la construccion, es decir, en la
segunda etapa, Fig. 1.50 (b). Si se considera para esta etapa que el nivel fredtico ha
descendido hasta una altura H por encima del nivel de fundacién; entonces el valor final de
la presion de poroses: Uy =y, H.

Carga neta Q, es el incremento neto en esfuerzos efectivos al nivel de fundacion, es
decir, es la diferencia entre las presiones efectivas antes y después de la construccién.

4, =0 —q, [1.50]
De la ecuacién [1.50] se puede observar que tanto ¢ como q; se refieren a esfuerzos
efectivos, siendo estos, de acuerdo al principio de esfuerzos efectivos iguales a:
q =q-u, [1.51]
0o = 0o —Us [1.52]
De aqui en adelante, debe recordarse que la carga neta q,, ,es la presion que produce los

asentamientos. p

Primera Etapa Segunda Etapa i
TR INTRG NSRS RN RSN, TRENTRGRIN A L ANGRTXTRY,
Qo = 7Df D v W D¢
' SF
7 | fE
Nivel de fundacién propuesto Nivel de fundacién propuesto -
u f =7 wH
(a) (b)

Figura 1.50. Tipos de cargas impartidas en el terreno.
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CAPITULO DOS
Asentamiento de fundaciones superficiales.

La relacion entre los movimientos del terreno y la estabilidad de las estructuras cimentadas
sobre él es muy compleja, debido a que existen variados mecanismos generadores de
movimientos del terreno. Por otro lado existen diversos tipos de estructuras, disponiendo cada
uno de capacidad variable para resistir o ser deteriorado por el movimiento.

La mayoria de los dafios en las edificaciones, vinculados a movimientos de la fundacion
se presentan cuando surgen condiciones del suelo no previstas; principalmente por
investigacion inapropiada del suelo o por no haberse identificado el comportamiento del
mismo. Es fundamental comprender que las condiciones del suelo son susceptibles a cambiar
antes, durante y posteriormente a la construccion (Delgado,1996).

Segun el principio de esfuerzos efectivos (Bishop, 1959) cualquier deformacion o
asentamiento es una funcion de los esfuerzos efectivos y no asi de los esfuerzos totales. Este
principio se aplica solamente a esfuerzos normales y no a esfuerzos cortantes.

Los asentamientos de fundaciones deben ser estimados con gran cuidado; siendo los
resultados obtenidos s6lo una buena estimacién de la deformacion esperada cuando la carga
es aplicada. El asentamiento total de fundaciones puede ser considerado como la suma de tres
componentes separadas de asentamiento como se tiene a continuacion:

S=S5,+S, +S, [2.1]

Donde:

S = Asentamiento total de la fundacién.

S, = Asentamiento inmediato. Se considera que este asentamiento ocurre a lo
largo de un periodo cercano a 7 dias. Segin Bowles (1996), el analisis de asentamiento
inmediato se usa para todos los suelos granulares finos (incluyendo limos y arcillas) cuyo
grado de saturacion es S <90% y para todos los suelos de grano grueso con un
coeficiente de permeabilidad grande, es decir, para un valor del coeficiente de
permeabilidad mayor a 103,

S. = Asentamiento por consolidacion. Este tipo de asentamiento es
dependiente del tiempo y toma meses a afios en desarrollarse; pero por lo general se
considera que se produce en un periodo de 1 a 5 afios, salvo casos extremos como el de la
Torre de Pisa que ya lleva mas de 700 afios asentandose. El analisis de asentamiento por
consolidacion se usa para todos los suelos saturados o casi saturados de grano fino, en los
cuales puede aplicarse la teoria de consolidacion.

S, = Asentamiento por consolidacion secundaria o fluencia plastica que es
dependiente del tiempo y ocurre durante un periodo extenso de afios después de que se ha
completado la disipacién del exceso de presion de poros, es decir a un valor de esfuerzos
efectivos constantes. Es causado por la resistencia viscosa de las particulas de suelo a un
reajuste bajo compresion.

Al realizar el estudio de asentamientos se asume que la carga es aplicada
instantaneamente; sin embargo en la préctica el proceso de construccion se extiende
generalmente a lo largo de varios meses o incluso afios. En la Figura 2.1 se observa que
durante la etapa de excavacion se produce una reduccién significante de los esfuerzos totales,
que produce un fendmeno de expansion del suelo cuya magnitud depende de la profundidad
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de sobrecarga removida o profundidad de fundacién. Cuando concluye el proceso de
excavacion y se da inicio a la etapa de construccidn, la reduccion de esfuerzos totales cesa. A
continuacion, ocurre un incremento de esfuerzos totales que continua hasta el fin de la
construccion en tiempo t,, a partir del cual el esfuerzo total permanece constante e igual a
o,.

La curva tiempo vs. asentamiento de la Figura 2.1 es graficada basandose en la
hipGtesis de aplicacion de carga instantanea; por tanto esta curva presenta valores
sobreestimados de asentamiento, si se considera que la aplicacion de la carga es gradual, es
decir, que ésta toma varios meses 0 afios. Terzaghi, teniendo en cuenta este efecto propuso la
correccion de esta curva para el caso de carga aplicada gradualmente; dicha correccion es

presentada a través de curva de linea punteada en la Figura 2.1.
+ esfue[zos
totales

tiempo total de construccién
tiempo de construccion curva de carga
‘ efectivo ‘
excavacion ‘
| K
| tiempo
o] 3t 3t ¢ 't L
1 ‘ tiempo
= esfuerzos
totales \

N IS
AQ curva cor(rjegida para a Iifacién
\< e carga gradua

asentamiento

curva de aplicacion de
carga instantanea

Figura 2.1. Variacion de esfuerzos totales y asentamiento vs. tiempo durante la etapa
de construccion.

La correccion realizada por Terzaghi considera al punto O como el punto a partir del cual
la consolidacion comienza. Para la obtencion de la curva corregida, se debe considerar que el
valor del asentamiento real de consolidacion en t, es igual al valor del asentamiento que se

: . : 1 .
presenta en la curva instantanea para un tiempo t = Etl. De esta manera el punto P esta

localizado en la curva instantanea y el punto Q se encuentra proyectando una paralela al eje t
hasta llegar al valor de la ordenada t,. A partir de los puntos P y Q, las abcisas de la curva

. 1 . . .
corregida seran > t, mayores a las abcisas de la curva instantanea.

Para obtener la curva corregida durante el periodo de construccion. Primero, para un
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. . . L 1 i 1 .
cierto tiempo t, localizar la abcisa igual a Et . En el tiempo Et , dejar caer una

perpendicular hasta chocar con la curva instantanea, el punto de interseccion es R. El punto S
sera localizado en la interseccion formada por la paralela trazada al eje tiempo por el punto R
y la ordenada t, .

El punto T que pertenece a la curva corregida, es localizado en la interseccion de la recta
OS con la ordenada t. Este proceso debe repetirse hasta que se encuentren suficientes puntos
para realizar la gréfica durante el periodo de construccion.

La curva corregida presenta solo la variacién del asentamiento por consolidacion con el
tiempo. Si se quisiera obtener la curva de asentamiento total corregida, el asentamiento
inmediato S; debe afiadirse a la curva, considerando que S; aumenta linealmente con el

tiempo, debido a que es el resultado de la deformacién elastica del suelo. EI asentamiento por
compresién secundaria no llega a tener influencia, siendo solo importante en suelos organicos.

1. Asentamiento inmediato.

El asentamiento inmediato es el asentamiento producido en el suelo durante la aplicacion de
la carga, como resultado de una deformacion elastica del suelo.

La aplicacion de procedimientos basados en la teoria de la elasticidad es muy util cuando
se desea determinar los asentamientos producidos en el suelo situado debajo de una
fundacion sometida a la aplicacion de una carga. La determinacion de estos asentamientos es
realizada considerando al suelo como un material elastico lineal; a pesar de que este es en
realidad, un material que no obedece del todo a este comportamiento.

Un material elastico lineal es aquel que para iguales incrementos de esfuerzo Aoy se
producen iguales deformaciones Ag, obteniéndose asi una relacion lineal de esfuerzo-
deformacion como la mostrada por la recta OA, Fig. 2.2. La pendiente de la recta OA es igual
al médulo de deformacion E. En un material elastico lineal, el médulo de deformacion E es
igual al modulo elastico tangente inicial E;. Este ultimo se define como la tangente a la curva
esfuerzo—deformagion trazada en el origen.

Esfuerzo [
Elastico lineal  pepgiente =,
Maddulo eléstico tangente

Pendiente =E \ A

Médulo tangent
inicial

Pendiente =Eg
Modulo secante

- &

0] Deformacién
Figura 2.2. Curva de esfuerzo-deformacién para un material elastico lineal y no lineal.

En materiales que obedecen al comportamiento eléstico-lineal, la deformacion es
directamente proporcional al esfuerzo. Esta relacion se halla representada por la siguiente
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ecuacion:
E=—O0 2.2

Donde:
E =M0ddulo de deformacion definido por la pendiente de la recta OA.

Por otro lado, un material elastico no lineal es aquel cuyo comportamiento es
representado por la curva OB de la Figura 2.2. De esta curva se puede observar que al
someter a un elemento a iguales incrementos de esfuerzo Aoy se obtienen diferentes valores
de deformacion Agpero al producirse la descarga, el elemento recobra su configuracién
original. En un material elastico no lineal, el médulo de deformacién E y el médulo elastico
tangente E; son iguales a la pendiente de la tangente trazada a la curva en el punto en
consideracion, Fig. 2.2. EI médulo secante Eg, es la pendiente de la linea que une el origen
con algun punto deseado de la curva esfuerzo-deformacién.

Existen materiales, entre ellos el suelo, que no recobran su configuraciéon original
después de la descarga. Es asi, que el comportamiento real del suelo puede ser claramente
descrito a través de la Figura 2.3, donde la porcion de curva OA es la reaccion del suelo a la
carga, AB es la reaccion del suelo a la descarga y BC es la reaccion del suelo al proceso de
recarga.

Pendiente =E o
Madulo elastico tangente inicial

c
Esfuerzo |

Respuesta elastica
durante la descarga

T

Deformacion

Figura 2.3. Curva esfuerzo-deformacion para un material elasto-plastico

Las deformaciones que ocurren durante la carga OA consisten de dos partes: una parte
elastica o recuperable BD y una parte plastica o no recuperable OB. Debido a que una parte
de la reaccion a la carga es elastica y la otra parte es plastica, el suelo es considerado como un
material elasto-plastico; siendo la determinacion de las deformaciones plasticas la mas
importante, ya que estas se constituyen en las deformaciones permanentes del suelo. El valor
del esfuerzo en el cual se inicia la deformacion permanente se denomina esfuerzo de fluencia.

A pesar de que, el suelo es una material elasto-plastico; el considerarlo como un material
elastico tiene como una de sus principales ventajas la suposicién de que los parametros
elasticos del suelo, es decir, el médulo de elasticidad o deformacion E y el coeficiente de
Poisson v, son constantes.
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Sin embargo, a pesar de todo, existe similitud entre el comportamiento real del suelo y el
de un solido elastico lineal sobre todo cuando se trabaja con deformaciones pequefias. Una
deformacidn es considerada pequefia en funcién a la rigidez del suelo.

A partir de la Figura 2.4 puede observarse que la rigidez del suelo es inversamente
proporcional a las deformaciones producidas en el suelo; y basandose en la magnitud de las
deformaciones, es posible identificar tres regiones de rigidez del suelo. La primera, es
considerada como una region de deformaciones pequefias. En esta los valores de deformacion
unitaria son menores a 0.001%. Por otro lado est4, la region de deformaciones intermedias
que abarca un rango de deformacion unitaria de 0.001% a 1%; y finalmente, la region de
deformaciones grandes que considera a los valores de deformacion unitaria mayores al 1%.

Cuando se tiene esfuerzos menores a la presién de preconsolidacion que es la presion
pasada maxima a la que ha sido sometido el suelo, las deformaciones producidas son muy
proximas a ser recuperables y pueden considerarse como deformaciones elasticas; mientras
que si se tienen esfuerzos mayores a esta presion las deformaciones producidas son
consideradas como permanentes, es decir plasticas. Es por esta razon, que la presién de
preconsolidacion es considerada como el esfuerzo de fluencia.

E

Deformaciones . . . .
pequefias } Deforamcmnes|ntermed|asl Deforamciones grandes

0.001 1 & (%)
Figura 2.4. Variacion del mddulo de elasticidad E vs. deformacion unitaria ¢ .

A continuacion, la Figura 2.5 presenta la aplicacion de un incremento de esfuerzos Aoy a
la muestra de arcilla mostrada en la Figura 2.5(a). Esta muestra tiene un contenido de
humedad inicial @y y un indice de vacios inicial &;.

En la Figura 2.5(b) se observa el asentamiento producido luego de aplicada la carga. Este
se debe al cambio en la forma de ordenamiento de las particulas del suelo que se produce a un
contenido de humedad constante, es decir, sin que exista cambio en el contenido de humedad.
Por tanto, para la situacion (b) el contenido de humedad final ax es igual al contenido de
humedad inicial @ y el indice de vacios final e; es menor a €; debido a la disminucién del
volumen de vacios de la muestra.

Considerando los tres componentes del suelo: particulas sélidas, agua y aire (vacios); la
situacion explicada anteriormente es ilustrada en las Figuras 2.5(c) y 2.5 (d).

Sin embargo, cuando el incremento de esfuerzos Ao, es aplicado a una muestra de arena,
a pesar de que el asentamiento inmediato es igualmente producido debido a un cambio en la
forma de ordenamiento de las particulas, para este caso, se produce un cambio tanto en el
indice de vacios como en el contenido de humedad, es decir, w; # @, y €; #€;.
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De manera general, al ser el asentamiento inmediato el resultado de la deformacion
elastica del suelo; su comportamiento esta regido por la ecuacion [2.2]; a partir de la cual:

1
Ae =—Ao, [2.2a]
E
Donde:
A& = Deformacion unitaria.
Ao,
RRRERR o
— Cambio en el volumen
/ de vacios
Cont. de humedad inicial = ; Cont. de humedad final = f (f = )
Indice de vacios inicial = € Indice de vacios final= € (e; <g; )
No existe cambio en el volumen de agua
(@) (b)
) Si }
Vo Vacios Vvt Vacios
Vo Agua Vwf Agua
Vso Sélidos Vgt Sélidos
Mo = Vs
W < Vwo
(c) (d)

Figura 2.5. Asentamiento inmediato en suelos.

A partir de la definicion de deformacion unitaria se tiene:

Ag = A—h [2.3]
H
Donde:
Ah = Asentamiento del suelo.
H =Espesor del estrato compresible.
Reemplazando la ecuacion [2.3] en la ecuacion [2.2a], se tiene:
Ah 1
—=—A0 2.3a
g - glov [2.38]

La ecuacion [2.3a] puede ser rescrita de la siguiente forma:
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Ah =éAO'VH [2.4]

De acuerdo a la notacion utilizada, se tiene:
1
Si = Eqn H [25]

Donde:
S, =Asentamiento inmediato del estrato

E =Moddulo de elasticidad elegido segun las condiciones en las que se
trabaje
g, =Carga neta aplicada al nivel de fundacion

H =Espesor del estrato sometido a la carga

La ecuacion [2.5] es la ecuacién basica para el calculo de asentamiento inmediato, ya sea
en suelos cohesivos o granulares. Generalmente esta ecuacion se halla multiplicada por
factores de correccion que toman en cuenta situaciones tales como: el espesor del estrato, el
ancho de la fundacion y otros.

Segun Davis y Poulos (1968), el asentamiento final en un suelo estratificado puede ser
obtenido a partir de la suma de las deformaciones verticales en cada estrato. Este
asentamiento esta dado por la siguiente ecuacion:

S, = Zé(‘jz -Vvo, —VGy)dH [2.6]

Donde:
E, v =Parametros elasticos del suelo.

o,,0,,0, =Esfuerzos debidos a la fundacion.
dH = Diferencial del espesor de cada estrato.

La ecuacion [2.6] es similar a la ecuacion [2.5], salvo que en la primera la carga neta
g, se halla representada por los esfuerzos debidos a la fundacion que se producen en los tres
ejes.

Si el perfil del suelo es razonablemente homogéneo, pueden asignarse valores apropiados
a los parametros elasticos del suelo E y v que son considerados constantes a través de toda
la profundidad. Luego, aplicando factores de correccion a la ecuacién [2.5], que no es mas

que la sumatoria realizada en [2.6], se tiene:
G,B|
S, = 2.7
= [2.7]

Donde:
B = Ancho conveniente de la fundacion.
| =Factor de influencia determinado a través de la Teoria de Elasticidad.

El médulo de elasticidad E en la ecuacion [2.5] puede ser igual a £’ 0 E, segun se trabaje
en condiciones drenadas o no drenadas, respectivamente.

73



Mecanica de Suelos

Por otro lado, Giroud (1968) y Skempton (1951) presentan otra ecuacion, desarrollada
basandose en la suposicion de que el asentamiento inmediato se debe a una compresién
elastica.

Es asi que los valores més altos de los esfuerzos producidos debido a la aplicacion de la
carga, se presentan inmediatamente debajo del punto de aplicacién de esta y disminuyen
lateral y verticalmente a lo largo de este punto. El efecto de no homogeneidad del suelo
produce errores significativos solo cuando las diferencias interestratos son considerables.

Entonces, para el caso en gue una carga vertical uniforme es aplicada, el desplazamiento
de la superficie vertical del estrato de suelo de profundidad infinita, esta dado por la ecuacién

[2.8]:
2
Si = @ P [2.8]

Donde:
B =Dimension menor de la fundacion.
g, =Carga neta aplicada al nivel de fundacion.
I,, =Factor de influencia por desplazamiento vertical; Tabla 1. Este factor

depende de la forma y rigidez de la fundacion.
E =Mddulo de elasticidad.
v =Coeficiente de Poisson.

Tabla 2.1. Factor de influencia |, para desplazamiento vertical debido a la compresion
elastica de un estrato de espesor semi-infinito.

Flexible Rigida
Forma Centro Esquina
Circular 1 0,64 0,79
Rectangular
L/B
1,00 1,122 0,561 0,82
1,50 1,358 0,679 1,06
2,00 1,532 0,766 1,2
3,00 1,783 0,892 1,42
4,00 1,964 0,982 1,58
5,00 2,105 1,052 1,7
10,00 2,54 1,27 2,1
100,00 4,01 2,005 3,47

1.1 Asentamiento inmediato en suelos cohesivos.

El asentamiento inmediato o elastico en suelos cohesivos es modelado en un espacio semi-
infinito elastico, asumiendo que el estrato se encuentra bajo un efecto de compresion elastica,
y que las deformaciones que se producen son relativamente pequefias, Fig. 2.4.

El asentamiento eléstico o inmediato en suelos cohesivos es determinado a partir de la
ecuacién [2.8] y mediante el uso de la Tabla 2.1, con la Unica diferencia de que si se
considera que el estrato de arcilla es cargado rdpidamente, entonces la baja permeabilidad de
la arcilla retarda el drenaje del agua presente en los poros, por tanto, para este asentamiento
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no existe cambio en el contenido de humedad. Es debido a esta razén, que tanto el médulo de
elasticidad como el coeficiente de Poisson son considerados iguales a E, y v,

respectivamente, es decir son los correspondientes a una condicion no drenada. El valor de
v, para esta condicion es de 0.5.

1.1. Asentamiento inmediato en estratos de suelo cohesivo de espesor finito.

Cuando se presenta el caso en el que el espesor del estrato del suelo de fundacidn es menor
que dos veces el ancho de la fundacion; la ecuacion [2.8] arroja un valor sobreestimado del
asentamiento resultante.

Janbu (1956), desarroll6 una solucion para la determinacién del asentamiento en estratos
de espesor delgado limitados por un estrato rigido; luego de que una carga a través de una
fundacién flexible haya sido aplicada.

La expresién propuesta por Janbu (1956) es la siguiente:

o _ AAGE

== [2.9]

u

Donde:
A,, A, =Coeficientes de correccion por profundidad de fundacion y por el

espesor del estrato de suelo de fundacion, respectivamente. Figura 2.6(a)

Christian y Carrier (1978) hicieron una evaluacion critica de los factores A, y A;. Los

resultados son presentados en la Figura 2.6(a).

En la Figura 2.6(b), se tiene un estrato de espesor delgado debajo del estrato de fundacion.
El asentamiento inmediato puede ser calculado obteniendo primero un valor de Ajg)
correspondiente al estrato de espesor Hg) y obteniendo luego un valor de Ajr que
corresponde al estrato de espesor Hr).

Luego, el asentamiento inmediato es obtenido de la ecuacion [2.9]. En esta el valor de A

es igual a:
A= A1(:3) - Al(T)
1.2. Asentamiento inmediato en suelos granulares.
Cuando se presenta el caso de fundaciones cargadas sobre suelos granulares; el elaborar
modelos con base tedrica en la mecanica de suelos es muy complicado. Debido a tal razon,
los mejores modelos desarrollados para el estudio del comportamiento de suelos granulares se

hallan basados en procedimientos de caracter semiempirico; habiendo tenido todos ellos
como principio fundamental, el observar el comportamiento real del suelo.
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Figura 2.6. Ecuacion [2.9] (a) Coeficientes de desplazamiento bajo fundacién flexible
(b) Determinacion del asentamiento inmediato en suelos estratificados.

1.2.1. Calculo del asentamiento en suelos granulares a partir del método de
Schmertmann.

J. H. Schmertmann (1970) propuso un nuevo procedimiento para el calculo del asentamiento
debido a fundaciones continuas emplazadas en suelos granulares. Este método es usado
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comUnmente con ensayos CPT (Cone Penetration Test), aunque puede ser adaptado a otro
tipo de ensayos. Tanto el ensayo CPT como los ensayos mas importantes para la exploracion
del subsuelo son desarrollados en el Capitulo 8.

El método de Schmertmann es un procedimiento empirico desarrollado a partir de un
modelo fisico de asentamientos, que fue calibrado mediante el uso de datos empiricos. Este
método a pesar de su caracter empirico, tiene una base racional en la teoria de elasticidad, el
andlisis de elementos finitos y en observaciones realizadas tanto en campo como en
laboratorio.

Es asi, que Schmertmann basado en los resultados de medidas de desplazamientos
producidos en masas de arena sometidas a carga, ademas del analisis de elementos finitos y
deformaciones realizado en materiales con comportamiento no-lineal, postula que la
distribucién de deformacion al interior de una masa de arena cargada es muy similar en forma
a la de un medio eléstico lineal.

Luego, a partir de la teoria de elasticidad y de la ecuacion [2.2]; la distribucion de
Schmertmann para la deformacion vertical; al interior de un semi-espacio elastico lineal
sujeto a una superficie cargada; para un suelo granular esta dada por:

Ag = [2.10]

E

S
Donde:
g, =Carga neta aplicada al nivel de fundacion.

E. = Maddulo de elasticidad equivalente del medio elastico, pudiendo variar

el valor de este de un punto a otro.
I,; =Factor de influencia por deformacion.

Con afan de simplificar los célculos se asume que el médulo de elasticidad equivalente
E, es una funcion lineal. Sin embargo, debido a que el suelo no es un material elastico lineal,

E, debe reflejar en lo posible las caracteristicas equivalentes de un material lineal confinado,

de tal manera que los resultados obtenidos sean lo mas reales posibles. Luego, el valor de
disefio de E,reflejara implicitamente las deformaciones laterales del suelo, siendo E, mayor
que el modulo de elasticidad E y menor que el médulo confinado M .

En el apartado siguiente, se desarrollan los procedimientos y las correlaciones existentes
para la obtencion tanto de E, comode E; y M.

La distribucion de la deformacion vertical, a partir de la cual se obtienen el valor de |,

fue determinada a través de varias medidas de deformacion realizadas al interior de estratos
de arena cargados; en los que se observd que, debajo el centro de la fundacion, esta
distribucion es muy similar en forma, a la que se presenta en un medio elastico lineal.
Posteriormente, fue basandose en esta similitud que Schmertmann (1970) propuso la
distribucion general simplificada de |, vs. profundidad relativa, a la que denomind

distribucion 2B — 0.6 . Esta distribucién se aproxima a un triangulo con un valor de 1, ;igual
a 0.6 en z/B=0.5 y un valor de |,; igual a O para z/B=2.
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Luego, integrando la ecuacion [2.10] sobre la profundidad de influencia, se tiene:
2B

|
S, =q, jfdz [2.11]
0 S
La ecuacién [2.11] ademas de que no es una ecuacion matematicamente solucionable,
requiere para obtener el asentamiento de los correspondientes ajustes empiricos.
Fue para salvar estas deficiencias; que Schmertmann propuso utilizar una sumatoria de
asentamientos de capas aproximadamente homogéneas, seleccionadas todas ellas de manera

apropiada. Posteriormente el asentamiento inmediato es obtenido de la siguiente expresion:

S, =Clczqn2[%j Az, [2.12]

i=1\ Fs J;
Donde:
g,, =Carga neta aplicada al nivel de fundacion.
I,; = Factor de influencia de deformacion para la distribucion 2B-0.6
E, =Mddulo de elasticidad calculado en la mitad del estrato i de espesor Az
(ver apartado 1.3).
C, =Factor de correccion por profundidad.

C, =Factor de correccion por fluencia en el tiempo

C, es el factor de correccion por profundidad. Este incorpora el efecto de alivio de
deformaciones que existe al nivel de fundacion y esta dado por la siguiente expresion:
C, =1- o.s(q—°] [2.13]
a,
Donde:
q; =Presion de sobrecarga efectiva al nivel de fundacién (Condiciones iniciales).
g, =Carga neta aplicada al nivel de fundacion.

El factor empirico C, fue introducido por Schmertmann para considerar el posible
aumento de los asentamientos debido a la fluencia en el tiempo. Este tiene la siguiente
expresion:

C, =1+ 0.2|oglo(i) [2.14]
0.1

Donde:

t =Periodo de afios en el que se calcula el asentamiento (t >0.1 aﬁos).

Schmertmann, basandose en que en la mayoria de los casos estudiados, el asentamiento
dependiente del tiempo ocurre probablemente debido a la presencia de estratos delgados de
limo y arcilla al interior de la arena, recomienda usar un valor de 1 para C,. Por otra parte,
debido a que la distribucion elastica no es apropiada en suelos cohesivos y debido a que la
utilizacion del CPT para la estimacion del mddulo de elasticidad en los mismos suelos es
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cuestionable, es también que se recomienda no tomar en cuenta el factor C, o considerarlo

igual a 1.

Sin embargo, por otro lado, Pestana y Whittle (1998) con el fin de poder incorporar la
dependencia del tiempo en el comportamiento de arenas sometidas a esfuerzos de compresion,
realizaron una simple modificacion a su modelo propuesto en 1995.

El modelo de 1995 asume que: (a) el incremento de deformacion volumétrica puede ser
subdividido en componentes elésticas y plasticas y (b) el mddulo tangente volumétrico puede
ser escrito por medio de funciones separables del indice de vacios actual e y el esfuerzo
efectivo medio o'. Luego, realizando la modificacion a este modelo, Pestana y Whittle
(1998) asumen que la componente elastica de deformacion es independiente del tiempo y por
consiguiente los efectos del tiempo se introducen solamente a través de una formulacion
plastica. Entonces, el comportamiento del suelo sometido a esfuerzos altos de compresion es
independiente de la densidad de formacion inicial (indice de vacios inicial), pero es a su vez
dependiente del tiempo. Tal dependencia se halla representada por la Curva de Compresion
Limitante (LCC, Limiting Compression Curve), que presenta una forma lineal en el espacio
formado por el logaritmo de indice de vacios — logaritmo de esfuerzos efectivos (La forma de
esta curva se presenta en el apartado 2: Asentamiento por consolidacién primaria).

Es asi que a través de este modelo fue posible describir dos caracteristicas importantes
del suelo, que son: (a) En niveles bajos de esfuerzos (régimen transitorio), la razén de
deformacién incrementa a medida que incrementan tanto el indice de vacios como los
esfuerzos efectivos, mientras que en el régimen LCC la razon de deformacién converge para
todas las densidades de formacion y eventualmente disminuye en niveles de esfuerzos
grandes, y (b) el esfuerzo efectivo en el inicio de un cambio de deformacidn significante es
dependiente del tiempo en la densidad de formacion inicial (indice de vacios inicial).

Posteriormente, Schmertmann y Hartmann (1978) y Schmertmann (1978) introdujeron
varias modificaciones al método propuesto en 1970, ecuacién [2.12]. La principal
modificacién realizada fue la de considerar las condiciones de carga axisimétrica (L/B = 1;
distribucion 0.6-2B) y de carga plana (L/B = 10) separadamente. De la Figura 2.7(a) se
puede notar que la profundidad de influencia del factor |,,va de 2B para la condicion

axisimétrica a 4B para la condicién plana.

El méaximo valor o valor pico del factor de influencia |,, es entonces 0.5 mas un

13p
incremento relacionado a la presion de sobrecarga en el punto pico. Luego, I13p es

determinado mediante la siguiente expresion:

I3, =0.5+0.1 /2— [2.15]
vp

l,5, =Factor de influencia de deformacion pico. Para fundaciones cuadradas

Donde:

y circulares (L/B :1), l,5, se calcula a una profundidad z = Dy + % debajo de la

superficie; mientras que para zapatas continuas (L/B 210), l,5, se calcula a una
profundidad z =D, + B

g,= Carga neta aplicada al nivel de fundacién.
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ojp = Presién de sobrecarga efectiva previa a la carga de fundacion

calculada en la profundidad donde se presenta I13p , Figura 2.7(b).

Schmertmann (1978) recomienda que cuando la relacién de L/B es mayor a 1 y menor a
10, la distribucion del factor de influencia de deformacién para el valor real de L/B debe ser
obtenida mediante la interpolacion de |, realizada entre los dos valores calculados en el

punto de interés para el caso axisimétrico (L/B = 1) y el caso de deformacion plana (L/B =
10), respectivamente.

La Gltima modificacion realizada por Schmertmann incluye un tercer factor de correccion
C, referido a la forma de la zapata, ademas de una expresion para la realizacion de la

interpolacion por medio de una ecuacion. Estas correcciones consideran de igual manera,
tanto la condicion de carga axisimétrica como la condicion de carga plana.

Factor de influencia de deformacion para zapata rigida 1,

00 01 02 03 04 05 06
\ \ \ \

B/21-

——

|, =05+01 /%

// B = Menor dimensidn de la fundacion.

L = Mayor dimension de la fundacion.
2BZ Axisimétrica

uB=1 [/ B
4.7 4d-9,

/ 4
Br = | / ] .
/ /Xeformacién plana 58008 Py N H{ ,
/ L/B>10 ;
/

B/2 (Condici6n axisimétrica) b

4Bs B (Condicién de deformacién plana)

Profundidad de influencia debajo del nivel de fundaicon

' Profundidad donde se produce I13p

(a) (b)
Figura 2.7. (a)Modificacion de Schmertmann (1978) al diagrama de factor de influencia
de deformacidn. (b) Determinacion de esfuerzos en la ecuacion [2.15]

Ahora, el asentamiento inmediato es:

S, = ClCZCSan(%J Az, [2.16]

i=1 s Ji

Donde:
g,= Carga neta aplicada al nivel de fundacion.
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I, =Factor de influencia de la distribucién general simplificada de 1, vs.

profundidad relativa en el punto medio del estrato
E. = Mddulo de elasticidad equivalente calculado en la mitad del estrato i de

espesor Az

C, =Factor de correccion por profundidad.
C, =Factor de correccion por fluencia en el tiempo
C, = Factor de forma.

Las expresiones desarrolladas para el calculo de C;, C, y para l,5, continGian siendo
vélidas. El factor de correccion por forma C; se obtiene a partir de la siguiente expresion:

C,=1.03-0.03L/B>0.73 [2.17]

Donde:
B = Ancho de la fundacion.
L =Largo de la fundacion.

Por otra parte, la interpolacion a realizarse para la obtencion de |, cuando

1<L/B<10, es decir, para el caso de zapatas rectangulares, viene ahora dada por la
siguiente expresion:

Ly = Ly + 01101 — 1, b -1) [2.18]
Donde:
|5, =Factor de influencia de deformacion para una fundacion cuadrada o
circular.

I,5. = Factor de influencia de deformacion para una fundacion continua.

Segun la ecuacion [2.18], 1,5 es el factor de influencia de deformacion para una
fundacién cuadrada o circular. Este factor viene dado por las siguientes expresiones:

Paraz=0az=8/ |, =0.1+(z/B)2l,,, —0.2) [2.19]
Paraz=B/az=28 |, =0.6671,,,(2—2/B) [2.20]

Del mismo modo |, es el factor de influencia de deformacion para una fundacion
continua, es decir L/B >10. Este factor viene dado por las siguientes expresiones:

Paraz=0az=B |1 =0.2+(z/B)l,5, —0.2) [2.21]

Paraz=Baz=4B |5, =0.333,,(4—2/B) [2.22]

El procedimiento para la determinacion de |,; consiste en calcular 1,5 e |5, es decir

calcular los factores de influencia de deformacién tanto para zapata cuadrada como para
zapata continua. Luego, calculados dichos valores, estos deben ser combinados en la

ecuacion [2.18]. Calculado 1,5, el asentamiento inmediato es entonces determinado.
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Finalmente, Marangos (1995) sugiere realizar ciertas modificaciones al método de
Schmertmann et al (1978). Estas modificaciones estan basadas principalmente en la densidad
de la arena sobre la que se trabaja, es decir, si la arena es suelta o densa.

Las modificaciones fueron obtenidas a partir de los resultados de un estudio realizado
sobre 6 muestras de arena de diferentes densidades. Para este estudio, una arena

esconsiderada como densa cuando D, >0.64, mientras que una arena es suelta cuando

D, <0.50. Los resultados obtenidos a partir de este ensayo se resumen a continuacion.

El uso del método de Schmertmann et al (1978) para arenas densas es generalmente
recomendable. Sin embargo, Marangos (1995) aconseja utilizar para la determinacién de Es
la correlacion propuesta en 1970, en lugar de la correlacidn propuesta en 1978. Dicho de otra
manera, el uso del método de Schmertmann es aconsejable para arenas densas siempre y
cuando el valor de E; sea hallado a partir de la siguiente correlacion:

Es = 2qc
Por otro lado, para el caso de arenas sueltas, la aplicacion del método de Schmertmann et

al (1978) produce predicciones de asentamiento bastante inseguras. Es asi, que Marangos
(1995) a través de los resultados obtenidos del estudio aconseja utilizar las siguientes

relaciones:
l;3, =0.5+1.2 Sn_ [2.154]
Oup
li30 =0.5+4 /FS log L [2.15D]
JFS -1 T1-D,
Es = ch
Donde:

FS =Factor de seguridad respecto a la falla de fundacion.

De las relaciones anteriores, la ecuacion [2.15b] produce mejores predicciones que la
[2.15a], debido a que esta considera dos parametros muy importantes en la determinacion de
asentamientos, que son: la densidad del suelo y el nivel de carga. Este ultimo se halla
expresado en funcion al factor de seguridad FS.

Posteriormente, Sargand S.M., Masada T., y Abdalla B. en el afio 2002, realizaron un
estudio a partir del cual concluyeron que:

Luego de realizar una comparacion entre los métodos de DeBeer (1965), Meyerhof
(1974), Schmertmann (1970) y Schmertmann et al. (1978) y Amar et al. (1989), siendo todos
estos métodos para la determinacion de asentamientos en suelos granulares, el estudio
realizado mostr6d claramente que el método de Schmertmann es el més confiable para la
determinacion de asentamientos durante la etapa de construccion. Esto se debe
fundamentalmente a que este método toma en cuenta la deformacién que experimenta cada
estrato situado al interior del bulbo de presion.

Teniendo en cuenta este aspecto, Sargand et al. afirman que, cuando el CPT es utilizado
para la determinacion de las caracteristicas del subsuelo, el método usado para la prediccion
de asentamientos sera mejor mientras de mejor manera se aproveche la alta resolucion de
datos obtenida a partir del ensayo CPT.

Por otro lado, se determind que el método de DeBeer fue menos aproximado que el
método de Schmertmann debido a que subestima el moédulo del suelo. Finalmente, los
métodos propuestos por Amar et al. y Meyerhof no son recomendables, ya que el promedio
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de q. utilizado en estos puede tender a ignorar el efecto de posibles estratos blandos de suelo
situados al interior de toda la zona de influencia.

Segun los autores del estudio, los tres métodos deberian proporcionar resultados
comparables solo cuando el subsuelo presente condiciones normalmente consolidadas y sea
bastante uniforme dentro de una profundidad de 3B.

1.2.2. Calculo del asentamiento en suelos granulares a partir de ensayos de
penetracion estandar (SPT).

El ensayo de penetracion estandar (SPT) es otro método de exploraciéon del subsuelo,
mediante el cual se pueden determinar a través de correlaciones las propiedades geotécnicas
del mismo. Todas las correlaciones existentes para este método se hallan en funcién al
nimero de golpes N necesario para que la cuchara penetre en el suelo. Este ensayo es
presentado con mayor detalle en el Capitulo 8 de este texto.

A partir del nimero de golpes N obtenido mediante este ensayo; Schultze y Sharif (1965)
establecieron una relacion empirica entre dicho nimero de golpes N, las dimensiones de la
fundacion y la profundidad de fundacion. Esta relacion permite la determinacion del
asentamiento inmediato S; que es obtenido a partir de los valores del coeficiente de

asentamiento S, hallado mediante la grafica observada en la Figura 2.8.

La gréfica de la Figura 2.8 fue establecida a partir de la correlacion hallada entre los
valores de N y los asentamientos observados en estructuras. Es importante notar, que la
profundidad de influencia sobre la cual se toma el valor promedio de N es igual a dos veces
el ancho de la fundacion.

Luego, el valor del asentamiento inmediato es obtenido a partir de la siguiente expresion:

SX
S, = Gn [2.23]
Nog7(L+0.4D; /B)
Por otra parte, Burland y Burbidge (1985) establecieron otra relacion empirica basada en
el ensayo de penetracion estandar, SPT. Segln estos autores el asentamiento inmediato
producido en arenas y gravas es obtenido mediante la siguiente ecuacion:

S, =f -f, - fthn —%a'cj-B‘” : |c} [2.24]
Donde:
2
f, =Factor de forma = ﬂ [2.25]
L/B+0.25

f, =Correccion por el factor de profundidad del estrato de arena o grava,
que se utiliza cuando la profundidad de influencia z, es mayor que la profundidad de
arena o grava H. Los valores de z, pueden ser obtenidos de la Figura 2.9.

f, :E(Z—Ej [2.26]

ZI ZI

f, =Factor de correccion segtn Burland que asume que el asentamiento es

arenas y gravas puede ser dependiente del tiempo.

f, = (1+ R, +Rlog %) [2.27]
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Donde:
t > 3 anos

R =Razo6n de deformacion plastica expresada como una proporcion
del asentamiento inmediato, S;, que toma lugar en un ciclo de log del tiempo.

R, = Asentamiento dependiente del tiempo, tomado como una
proporcién del asentamiento inmediato S; que ocurre durante los primeros tres afios
después de la construccion.

g,, =Carga neta aplicada al nivel de fundacion.

o, = Esfuerzo de preconsolidacion.

B = Ancho de la fundacion.

I, =Indice de compresibilidad. | ; éste se halla relacionado con el valor de

N y es obtenido a partir de la Figura 2.10.
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Figura 2.8. Determinacion del asentamiento en la fundacion a partir de los resultados del
SPT (Schultze y Sharif, 1965).10

z,[metros]
[E=Y
o

I I I B | 1 I
! 100

B [metros]
Figura 2.9. Relacion entre el ancho del area cargada B y la profundidad de influencia

Z, (Burland y Burbridge, 1985).

84



CAPITULO 2 Asentamiento de fundaciones superficiales
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Figura 2.10.Valores del indice de compresibilidad para arenas y gravas (Burland y
Burbridge, 1985).

El valor promedio de N debe ser tomado a una profundidad igual a la profundidad de
influencia z, obtenida a partir de la Figura 2.9. Los limites probables de aproximacion de la

ecuacion [2.24] pueden ser evaluados a partir de los limites superior e inferior de I,

observados en la Figura 2.10. El tomar en cuenta estos limites resulta ser necesario cuando
los asentamientos diferenciales y totales son un factor critico en el disefio de fundaciones.
El término 0'; es introducido para tomar en cuenta los posibles efectos de

sobreconsolidacion previa del suelo. Para el factor de correccion segin Burland, el mismo
autor recomienda usar valores conservativos de 0.2 y 0.3 para los valores de R y R;,

respectivamente, para el caso de carga estatica. Para el caso de cargas fluctuantes usar 0.8y
0.7, respectivamente.

Es importante notar que no se realizan correcciones al nimero de golpes N por efecto del
nivel freatico, debido a que este método considera que los valores de N por si solos reflejan
las condiciones del sitio. Las correcciones al numero de golpes N, son realizadas a objeto de
tomar en cuenta errores posibles causados por variaciones en el equipo de ensayo durante la
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realizacion del mismo y también con objeto de considerar la presencia del nivel freatico.
Todas estas correcciones son presentadas en el Capitulo 8.

Sin embargo, Terzaghi y Peck decidieron corregir el nmero de golpes N cuando se
trabaja con arenas finas o arenas limosas. En este caso, debido a que el valor de N para este
tipo de suelos es mayor a 15 debe asumirse que la densidad del suelo, es igual a la densidad

de una arena, que tiene un valor de N igual 1511/2(N —15). Para gravas y gravas arenosas

el valor de N debe ser incrementado por un factor de 1.25.

Finalmente Tomlinson (1995) indica que cuando el valor de N incrementa linealmente
con la profundidad, situacion que se presenta en arenas normalmente consolidadas, los
métodos de Burland y Burbidge (1985) tienden a dar asentamientos mas altos que los
obtenidos por los métodos de Schultze y Sharif (1965) sobre todo para suelos sueltos en los
que el valor de N es menor que 10.

1.3 Determinacion del médulo de elasticidad apropiado a utilizarse en el calculo
de asentamientos.

Todas las ecuaciones desarrolladas para el calculo de asentamiento inmediato S; se
presentan en funcion del médulo de elasticidad del suelo. Este mddulo es determinado de
manera diferente dependiendo del tipo de suelo con el que se trabaje.

Cuando se trabaja con suelos cohesivos, al no ser estos materiales elasticos lineales, la
estimacion de sus parametros elasticos debe ser realizada con bastante cuidado, de modo que
los resultados obtenidos sean lo méas aproximados a la realidad.

Para suelos arcillosos saturados, en los cuales el asentamiento inmediato ocurre en un
tiempo tal que la deformacion se produce a volumen constante, se asume un coeficiente de
Poisson correspondiente al coeficiente de un medio incompresible, es decir v = 0.5. Aunque
esta suposicion no es estrictamente correcta, segin Holtz (1991), la magnitud del
asentamiento calculado no es sensible a pequefios cambios en el coeficiente de Poisson.

Sin embargo, el médulo de elasticidad no drenado E,, no es constante, debido a que

varia con el nivel de esfuerzos, con el indice de vacios y con la historia de esfuerzos del
suelo; por consiguiente E, varia con la profundidad. Para propésitos de disefio, para rangos

relativamente estrechos de profundidades y para arcillas saturadas bajo carga no drenada, E,

puede asumirse como constante.
La determinacion de E, se hace necesaria para el calculo de asentamientos inmediatos

en suelos cohesivos. Para esto, existen tres formas de estimar E, que son:

e A través de ensayos de laboratorio.
e Através de ensayos de carga de placa (ver Cap. 8).
e Através de relaciones empiricas.

El modulo de elasticidad no drenado E, puede ser estimado a partir de los resultados

obtenidos de la realizacién del ensayo de compresion no confinada o a partir del ensayo de
compresion triaxial. La manera ideal para su estimacion es aquella que adopta el valor del
maédulo tangente inicial de la curva esfuerzo-deformacion obtenida a partir de cualquiera de
los dos ensayos anteriores. La Figura 2.11 presenta la curva esfuerzo desviador-deformacion
obtenida a partir de un ensayo triaxial y por medio de la cual puede obtenerse el modulo
secante. Segun Padfield C. y Sharrock M. (1983) una regla muy usada para la determinacion
del moédulo tangente inicial es aquella que considera que el modulo secante hallado en el
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maximo esfuerzo desviador es aproximadamente igual al 20% del médulo tangente inicial
cuando se trabaja con deformaciones pequefias. Alternativamente, puede utilizarse el valor
del mddulo secante E determinado para un nivel de esfuerzos similar al que se producira en
campo.

Por otro lado, el valor de E, puede ser considerado igual al valor de E,, siendo Eg, el
valor del médulo secante determinado en el punto cuya ordenada es igual a la mitad de la
ordenada del esfuerzo desviador pico, Fig. 2.11.

Sin embargo, numerosos datos recopilados tanto de campo como de laboratorio indican
que los valores obtenidos tanto de E, como de E, son bastante bajos, debido
primordialmente a dos razones, que son: la alteracion ocasionada en la muestra durante el
muestreo y la preparacion previa al ensayo y defectos tales como fisuras que son muy
comunes en depdsitos de suelos sedimentarios.

[
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Figura 2.11. Curva esfuerzo desviador-deformacion obtenida a partir de un ensayo
triaxial.

El valor de E, puede ser también determinado a partir del ensayo de carga de placa. Las
relaciones existentes para la determinacion de E, son presentadas a continuacion:

- Para suelos o rocas considerando una placa rigida circular uniformemente cargada en un
solido semi-infinito, elastico, isotrdpico, en el que la rigidez no se incrementa con la
profundidad:

_ 2
E, = ”%D - ﬁls—v) Poulos & Davis (1974), [2.284]
P

Donde:
g =Esfuerzo aplicado entre la placa y el terreno.

D =Diametro de la placa.
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v = Coeficiente de Poisson.
Sy =Asentamiento producido en la placa

- Para una placa circular aplicada en la superficie (z/ D= 0), el mddulo de deformacion

es igual a:
D({1—v? .
E, = 0.85-ﬂ—v) Giroud (1972), [2.28b]
prom
Donde:
S = Asentamiento promedio que es igual al asentamiento actual, medido

prom

en un radio equivalente a 0.75 del radio.

Sin embargo, debe tenerse en cuenta que debido a la diferencia existente entre el tamafio
de la placa del ensayo y el tamafio de la fundacion real, no siempre es posible realizar la
extrapolacion requerida para obtener el asentamiento real de la fundacién, debido
principalmente a que el asentamiento en esta puede ser influenciado por la presencia de
estratos compresibles que se hallen por debajo de la zona de influencia de la placa cuya
profundidad es determinada de acuerdo a las dimensiones de la placa del ensayo. Por otro
lado, los valores obtenidos de E, son también muy dependientes del nivel de esfuerzos
cortantes impuestos en la placa.

Debido a las desventajas que presentan los dos ensayos anteriores, es que resulta ser muy
comin asumir que E, se halla relacionado de cierta manera con la resistencia al corte no

drenado, 7 . La aproximacion mas utilizada es la propuesta por Bjerrum (1963, 1972) quien
determiné E, a partir de la razon E, /7 , tomando en cuenta un rango de variacion de 500
a 1500, donde 7 fue obtenida a partir de los resultados obtenidos de la realizacion del

ensayo de veleta en campo o del ensayo de compresion triaxial no drenada.
Por otro lado D’Appolonia en 1971 registr6 un promedio de E, /7 igual a 1200 para

ensayos de carga realizados en diez sitios, mientras que para arcillas de alta plasticidad el
rango registrado fue de 80 a 400. Los casos estudiados por Bjerrum, D’ Appolonia, ademas de
otros autores son graficados en la Figura 2.12 que presenta una grafica de E, /7 en funcion

del indice de plasticidad IP.

Las Figuras 2.13 y 2.14 presentan la informacion propuesta por Ladd et al (1977). Estas
Figuras se basan en la observacion de que tanto la resistencia al corte no drenada como el
maodulo de elasticidad son considerablemente afectados por la historia de esfuerzos del suelo.
Finalmente Duncan y Buchignani (1976) presentan también una relacion entre el modulo no
drenado E, y OCR. Esta relacion es presentada en la Tabla 2.2.

Tabla 2.2. Relacion entre el médulo no drenado E, y la razén de sobreconsolidacion
OCR (Duncan y Buchignani, 1976).

E /1
OCR 1P<30 30<IP<50 IP>50
<3 600 300 125
3-5 400 200 75
>5 150 75 50
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Por otro lado, para utilizar el método de Schmertmann es necesario estimar la rigidez del
suelo a diferentes profundidades. Esta rigidez se halla representada por el mddulo equivalente

de elasticidad E, llamado también médulo equivalente de Young.
La estimacion del modulo de elasticidad equivalente E; puede realizarse mediante

correlaciones que dependen esencialmente de la resistencia de punta del cono (¢, que es
obtenida a partir del ensayo CPT; y del tipo de suelo.

El ensayo CPT, originalmente conocido como el ensayo de penetracion del cono holandés,
es otro método disponible para la exploracién del subsuelo. Mediante este se puede
determinar tanto el perfil de suelo existente como las propiedades geotécnicas de dicho suelo.
Este ensayo se basa en la penetracion a velocidad constante de un cono en el suelo. Para su
realizacion no es necesaria la realizacion de sondeos de exploracion. EI CPT asi como los
demas métodos de!exploracién del subsuelo son abordados en el Capitulo 8.

4000 +— e Ensayos de veleta en campo
e o Ensayos triaxiales
r x Ensayos de corte directo simple
r o Ensayos de carga en campo
3000 — o
E, 2000 -
— — e
Ts B
a
- °
OX
= L
= e O
@0 o
1000 — e x X
= = o
= LY a% o
+ ©  ® g X o
r oB o ° *
0 [ \O o | | | [ | | | [ [
0 50 100 150

IP
Figura 2.12. Razén de E,/z,vs IP a partir de los resultados obtenidos de varios
ensayos que fueron reportados por distintos autores (Holtz, 1991).

Schmertmann (1970) sugiere inicialmente utilizar un valor de Es, igual a:
E, =2q, [2.293]
Posteriormente, luego de la modificacion de 1978; Schmertmann sugiere nuevas
expresiones para la determinacion del valor de Es. Tales expresiones son las siguientes:
E, =25q, (Paralacondicion axisimétrica; L/B = 1) [2.29b]

E, =3.509, (Paralacondicion plana; L/B = 10) [2.29¢]

Schmertmann recomienda utilizar estas relaciones para arenas limosas o arenas que se
hallan drenando libremente.

Por otra parte, el Manual Canadiense de ingenieria de fundaciones (CFEM) sugiere que a
partir del valor obtenido de la resistencia en la punta del cono q., Es puede ser determinado a

partir de la siguiente ecuacion:
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Donde:

E, =kq,

k = 1.5 para limos y arenas
k = 2.0 para arenas compactas

k = 3.0 para arenas densas

k = 4.0 para arenas y gravas.

[2.30]

Las ecuaciones anteriores pueden subestimar de cierta manera el valor del modulo de
elasticidad, sobre todo cuando se trabaja con suelos granulares sobreconsolidados debido a
que los efectos de preesfuerzo en materiales granulares influyen més intensamente en la

rigidez del suelo, es decir en el mddulo de elasticidad, que en la resistencia.

Una Unica relacion entre el mdédulo de elasticidad y (¢ no ha podido ser determinada,
debido principalmente a que esta relacion depende del tipo de suelo, de la densidad relativa y
de la historia de esfuerzos y deformaciones del depdsito.
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Figura 2.13. Médulo secante normalizado vs. nivel de esfuerzos en suelos
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Las gréficas mostradas en las Figuras 2.15 y 2.16 son el resultado de varias
investigaciones realizadas por Jamilkowski (1985), mediante ensayos de camaras de
calibracion.

24
>
&
22 iz >
7
20 - VVVVVVVV
22 | Vﬁ;VVVVVVVVVVVVVVVVV QQ
ﬁvVVVVVVVVVVVVVVVVVVV? QQ
16 [ VﬁvVVVVVVVVVVVVVVVVVVy '\'
M v\/vjvvvvvvvvvvvvvvvvvv v
e 14 — ﬁ vvvvf VrLQQI vivvvvvv; K
qC <5 VVVVVVVWO?\? V'vvvvvvkh 500
12 — O VIV VIVVV VY Y Ve g X_QO
i P
§ 400
2 -
0 | \ |
1 2

5
Razon de sobreconsolidacion, OCR
Figura 2.15. Gréafica de M vs. gc.(Jamiolkowski et al,1988).
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Figura 2.16. E vs. g, (Jamiolkowski et al,1988).
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Ambas gréficas muestran que las relaciones entre el modulo confinado M y q., es decir

M/gc y Es/qc producen valores mas altos para arenas sobreconsolidadas que para arenas
normalmente consolidadas. Por tanto, se puede concluir que es imposible estimar un valor
adecuado de E sin conocer previamente la historia de esfuerzos del deposito.
Finalmente, el CFEM (1985) da la siguiente relacion entre M y Es.
M = _El-v) [2.31]
@+v)i-2v)

1 1
Para suelos granulares drenados v =— a 5

2 Asentamiento por consolidacion primaria.

El asentamiento por consolidacion primaria es el producido debido al cambio de volumen
ocasionado por la expulsion del agua presente en los poros del suelo. Esta expulsion se debe a
la transferencia de la carga, inicialmente absorbida por el exceso de presién de poros, a las
particulas de suelo.

Cuando se estiman asentamientos de consolidacion primaria se trabaja mayormente con
suelos saturados o suelos muy préximos a esta situacion. Es por esta razén que en la Figura
2.17, se visualiza al agua presente en los poros y a los poros mismos, es decir a los vacios,
como a un solo conjunto componente del suelo. Este conjunto aparece en las Figuras 2.17 (c)
y 2.17 (d) con el nombre de Vacios que en realidad representa al conjunto Agua + Vacios.

En la Figura 2.17 (a) se observa la aplicacion de un incremento de esfuerzos Aoy. El
asentamiento correspondiente, producido por la expulsion de agua, es observado en la Figura
2.17 (b).

Por tanto, cuando se aplican cargas a fundaciones emplazadas en suelos cohesivos, tiende
a producirse una deformacion volumétrica. Para el caso de materiales saturados, que es el
considerado cuando se determinan asentamientos por consolidacion; inmediatamente después
de la aplicacion de la carga se produce un incremento en la presién de poros, siendo la
consolidacion el proceso por el cual existe una reduccion de volumen, Fig. 2.17 (c) y 2.17
(d). Esta reduccidn se debe a la expulsion del agua presente en los poros; es decir, se debe a
la disipacion del exceso de presion de poros, y va acompafiada a su vez del consiguiente
incremento de esfuerzos efectivos.

Ac,

RRRARR T

— Cambio en el contenido
/ de humedad

Cont. de humedad inicial = i Cont. de humedad final = ¢ (f < i )
Existe cambio en el volumen de agua
(a) (b)

Figura 2.17. Asentamiento por consolidacion primaria.
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i Sey
Vi Vacios Vi Vacios
Vo Sélidos Vst Sélidos
Vi < Vo
Vso= Vsf
(c) (d)

Figura 2.17 (Continuacion). Asentamiento por consolidacion primaria.

Luego, tanto el andlisis de deformaciones volumétricas como el de los consiguientes
asentamientos, es simplificado si se considera que las deformaciones se producen sélo
verticalmente. Esta suposicion es razonable cuando la geometria y las condiciones de borde
en campo son tales que existe un dominio de deformaciones verticales, es decir, existen
condiciones de carga y deformacion unidimensionales.

En términos practicos, Holtz (1991) considera que esta condicién ocurre cuando, las
dimensiones del area cargada son grandes respecto al espesor del estrato compresible, o
cuando el estrato compresible se encuentra entre dos estratos rigidos de suelo, cuya presencia
tiende a reducir las deformaciones horizontales.

Por tanto, debe quedar claro, que todos los célculos y procedimientos desarrollados en
este capitulo se realizan considerando que se produce un proceso de consolidacion
unidimensional.

2.1 Relacion de esfuerzos de campo-laboratorio.

Todos los tipos de suelo son una clara representacion del comportamiento elasto-plastico que
presentan éstos bajo una cierta condicion de carga. Para entender de manera mas clara este
comportamiento se considera el elemento de suelo A mostrado en la Figura 2.18.

En la Figura 2.18(a) el elemento A ha sido recientemente depositado; es decir para t =0
la parte A del suelo se encuentra sobre la superficie de terreno natural, hecho que es
representado por el punto 1 de la gréfica, Fig. 2.18 (e). En esta situacion se tiene un valor de
esfuerzos efectivos bajo y un indice de vacios relativamente alto. Posteriormente a esto, Fig.
2.18(b), para t = 1se deposita progresivamente una capa de suelo de 10 m de altura llegando
el elemento A ha encontrarse enterrado; ocurre entonces un incremento en los esfuerzos
efectivos y una disminucion en el indice de vacios. Esta etapa se halla representada por el
punto 2 en la Figura 2.18 (e); siendo esta una etapa en la cual ocurren deformaciones tanto
elasticas como plésticas.

Luego en t =2, Fig. 2.18(c), se erosionan 8 m de este material. Este proceso remueve
una parte del esfuerzo de sobrecarga del elemento, es decir produce una disminucién de los
esfuerzos efectivos, y produce una ligera expansion en la muestra. Esta situacion esta
representada por el punto 3 de la Figura 2.18 (e). La expansion refleja también la parte
elastica de la compresion que ocurrié naturalmente en el terreno. Aunque, existe una parte
elastica de la compresion total; la mayor parte de la compresion es pléstica; es decir
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permanente, ya que la curva de expansion 2-3 no alcanza el indice de vacios inicial del punto
1 debido a que su pendiente es mucho menos empinada que la de la curva 1-2.

Finalmente, para t = 3, Fig. 2.18(d), se produce una nueva deposicién de una capa de
suelo de 15 m de altura. Para esta situacion al ser la muestra sometida nuevamente a un
incremento de carga, se da lugar a la curva 3-4 que es mostrada en la Figura 2.18 (e). La
porcién de curva inicial, curva 3-4, es la curva de recarga del suelo. Esta curva es casi
paralela a la curva 1-2 y refleja solamente la parte elastica de la compresion.

Luego, mientras el esfuerzo efectivo sea menor al esfuerzo efectivo pasado méximo no
ocurrird ninguna deformacién plastica. Sin embargo, cuando el punto 2 de la curva es
alcanzado, el esfuerzo efectivo pasado maximo ha sido sobrepasado y la pendiente cambia
repentinamente como signo de que las deformaciones plésticas han comenzado a producirse.
La curva 2-5 es la curva denominada como la curva virgen de compresion, mientras que la
curva completa observada se denomina curva de consolidacion de campo.

Cabe recalcar, que en todos los casos el nivel de agua permanece en el nivel inicial del
terreno natural.

t=1
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t=0 v =/A 10m
T NN, t=0 oA
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Figura 2.18. Historia de consolidacion de un elemento de suelo.
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Por tanto, se puede concluir, que el suelo se comporta de una manera cuando el esfuerzo
efectivo es menor al esfuerzo efectivo pasado maximo y de otra muy distinta cuando este
esfuerzo maximo ha sido sobrepasado.

El esfuerzo efectivo pasado maximo se denomina presion de preconsolidacion o y se

define como el esfuerzo o presion pasada maxima a la que el suelo ha sido sometido. Esta
presion es considerada como el esfuerzo de fluencia del suelo.

Cuando se analiza el proceso de consolidacion, es necesario, realizar la diferenciacion
entre dos condiciones béasicas que son el resultado de la comparacién entre la presion de

preconsolidacion o y el esfuerzo efectivo inicial o, . Estas condiciones son:

e Condicion normalmente consolidada (NC).- Esta condicion se presenta cuando el
valor de o’; es igual al valor de o ’,. Esto significa que el esfuerzo efectivo presente
es el esfuerzo efectivo maximo al que el suelo ha sido sometido en toda su historia
geoldgica.

e Condicion sobreconsolidada (SC). Esta condicidn se presenta cuando el valor de
o’y €s menor al valor de o’.. Esto significa que el esfuerzo efectivo presente es
menor al esfuerzo efectivo maximo pasado.

El calculo del asentamiento por consolidacion, se determina en funcion al cambio del
indice de vacios que se produce en el suelo para una condicion de carga dada. Por ejemplo,
para la situacion observada en la Figura 2.18, el cambio de volumen producido en el suelo en
el tiempo transcurrido de t =2 a t =3, es igual al asentamiento resultante en este lapso de
tiempo; que en realidad no es mas que una funcion del cambio del indice de vacios ocurrido
en este lapso de tiempo. La funcidn del indice de vacios utilizada para la determinacion del
asentamiento hace también uso del indice de compresion, C. y del indice de recompresion, C;
que son iguales a las pendientes de la curvas de compresion virgen y de expansion
respectivamente.

Sin embargo, la curva observada en la Figura 2.18 no es obtenida de manera directa a
partir del ensayo de consolidacion. Para su obtencidn, es necesaria la realizacion de una serie
de construcciones hechas a partir de las graficas obtenidas luego de la conclusion del ensayo.
Es importante notar, que a partir del ensayo de consolidacion se obtiene la curva de
consolidacion de laboratorio y a partir de esta la curva virgen de compresion de laboratorio.

Las Figuras 2.19 y 2.20 presentan dos tipos de curvas obtenidas a partir del ensayo de
consolidacion. La Figura 2.19 corresponde a la relacion existente entre el indice de vacios y
el esfuerzo efectivo, mientras que la Figura 2.20 corresponde a la relacion entre la
deformacion y el logaritmo del esfuerzo efectivo. A partir de la primera se obtiene el valor
del coeficiente de compresibilidad a, que es la pendiente de la curva hallada entre los puntos

en consideracion; mientras que a partir de la curva de la Figura 2.20 es posible obtener el
indice de compresion modificado, llamado también a veces razon de compresion, que es igual
a la pendiente de la curva de compresion virgen de laboratorio.

El indice de compresién modificado esta relacionado al indice de compresion mediante la
siguiente ecuacion:

1+e,
La manera de hallar estas curvas, asi como la determinacién de todos los indices, es
realizada a partir de los resultados obtenidos del ensayo de consolidacion. El procedimiento

del ensayo juntamente con las expresiones para el calculo de estos indices son desarrollados a
continuacion.

ce
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Indice de vacios, e

-—AC

\ \ -

A G G'
Esfuerzo efectivo vertical, ¢’
Figura 2.19. Curva de compresion de laboratorio del indice de vacios e vs. esfuerzo

efectivo vertical o, .

Deformacién vertical, € (%)

40 Lol gLl [ AR
0 10 100

Esfuerzo efectivo vertical, c'
Figura 2.20. Datos de consolidacion presentados en una grafica de deformacion vertical
£(%)vs. esfuerzo efectivo vertical o, .

2.2. Ensayo de consolidacion.

Con el fin de determinar las propiedades esfuerzo-deformacion del suelo, es decir la relacion
entre a\', y &,; Terzaghi (1925) sugiri6 el procedimiento para realizar el ensayo de
consolidacion unidimensional especificado segin Norma ASTM D-2435. Este es llevado a
cabo en un consolidémetro Ilamado también odoémetro.

Las principales suposiciones para la realizacion de este ensayo son las siguientes:

e Suelo saturado y homogeéneo.
Las particulas de suelo y agua son incompresibles.
Se considera flujo de agua vertical.
La ley de Darcy es valida.
Las deformaciones son pequefias.
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CAPITULO 2 Asentamiento de fundaciones superficiales

Preparacion de las muestras.

Los ensayos de consolidacion deben ser desarrollados en muestras inalteradas de alta calidad;
que traten de reflejar con la mayor precision posible las propiedades que presenta el suelo en
campo. El obtener este tipo de muestras es medianamente posible cuando se trabaja con
arcillas blandas a medias; por tanto, los resultados obtenidos cuando se ensaya este tipo de
suelos suelen ser confiables.

Por otra parte, es también importante conservar en la muestra, las condiciones que se
presentaban en el terreno, es decir, mantener el contenido de humedad de la muestra durante
su almacenamiento para el posterior traslado al laboratorio, y durante el preparado de la
muestra en el mismo.

A continuacién, la Figura 2.21 muestra un diagrama esquematico de un consolidometro. La
muestra de suelo que se observa, tiene la forma de un disco (i.e. 63.5 mm de didmetro por
25.4 mm de espesor); y es cortada a partir de la muestra inalterada extraida de campo, para
luego ser colocada dentro el anillo metalico. El prop6sito de este anillo es mantener en cero
la deformacidn horizontal, garantizando asi que la consolidacion sea unidimensional.

Micrémetro
calibrado

Muestra
de suelo

Figura 2.21. Seccidn transversal del consolidémetro.
Procedimiento del ensayo.

El procedimiento a seguir es el siguiente:

1. Ensamblar el consolidometro con la muestra evitando cualquier cambio en el
contenido de humedad de ésta. Instalada la muestra en el anillo, colocar dos piedras
porosas: una en la parte superior y la otra en el fondo de la muestra. Estas piedras
sirven para facilitar el drenaje del agua de los poros ya sea por la cara superior o por
la cara inferior; ademas tienen la caracteristica de ser lo suficientemente duras para
soportar la carga sin romperse y lo suficientemente porosas para permitir el paso libre
del agua a través de ellas.
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Acomodar el consolidometro en el aparato de carga y aplicar una carga base de 5
kPa. Inmediatamente ajustar el deformimetro a la lectura de deformacion cero, d,. Si
la muestra tiende a expandirse adicionar carga hasta controlar la expansion.

Si la muestra se encuentra saturada (e.g. obtenida por debajo del nivel fretico) tomar
la prevision de inundarla luego de aplicar la carga base. Luego de la inundacion si la
muestra se expande, incrementar la carga hasta controlar la expansion. Se debe
registrar la carga necesaria para controlar la expansion y la lectura de deformacion
resultante. Por el contrario, si es que la inundacién de la muestra es realizada para
simular condiciones especificas, como en la mayoria de los casos, entonces esta debe
producirse a una presion que es lo suficientemente grande como para prevenir la
expansion.

Someter la muestra a incrementos constantes de carga. Si se requiere la pendiente y
la forma de la curva virgen de consolidacion o la presion de preconsolidacion, la
presion final alcanzada debe ser mayor o igual que 4 veces el valor de la presion de
preconsolidacion. La descarga debe abarcar por lo menos dos decrementos de
presion.

La secuencia de carga estandar comprende una relacién de incremento de carga de 1,
obtenida a través de la duplicacién de cargas, debiéndose obtener valores
aproximados a 12, 25, 50, 100, 200, etc. kPa. La descarga debe ser realizada
descargando hasta alcanzar una carga que guarde una relacion de ¥ con la carga
actuante.

Antes de cada incremento de carga se debe registrar el cambio de altura, d;, de la
muestra. Dos son los métodos alternativos para especificar las secuencias de lectura
de tiempo y la permanencia minima de cada incremento de carga. La Ultima varia
segln se siga el método A o el método B; ambos especificados en la norma.

Para el método A, la duracion del intervalo de tiempo en el que se mantiene la carga
constante es de 24 horas. En este método, se debe registrar la altura o cambio en la
altura d aintervalos de aproximadamente 0.1, 0.25, 0.5, 1, 2, 4, 8, 15y 30 min., y
1, 2, 4, 8 y 24 h después de que el incremento de carga haya sido aplicado. Se debe
realizar al menos dos incrementos de carga, incluyendo al menos uno después de que
la presion de preconsolidacion haya sido excedida.

Para el método B la duracion del intervalo de tiempo en el que se mantiene el
incremento de carga constante, es la requerida para que el proceso de consolidacion
primaria haya sido completado, es decir, tiene una duracion tal que al realizar la
grafica de d vs. t, sea posible determinar el tiempo correspondiente al 100 % de
consolidacion. Las lecturas de altura o cambio de altura d son registrados a los
mismos intervalos de tiempo que en el método A. Las Figuras 2.22 (a) y 2.22 (b),
presentan las graficas de deformacion vs. tiempo obtenidas a partir del ensayo de
consolidacion.

Para minimizar la expansion durante el desmontaje de la muestra, aplicar la carga
base (i.e. 5 kPa). Una vez que los cambios de altura hayan cesado (usualmente se
debe esperar una noche), quitar la carga base y desmontar rdpidamente el aparato.
Remover la muestra y el anillo del consolidometro y secar el agua libre presente en la
muestra y el anillo. Determinar la masa de la muestra en el anillo, y quitar la masa
del anillo para obtener la masa humeda final, M.

Secar la muestra més el anillo en el horno hasta obtener un peso constante,
determinar la masa de la muestra seca, My, y calcular el contenido de humedad final,
Wrs.
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CAPITULO 2 Asentamiento de fundaciones superficiales

Concluido el ensayo, es posible realizar las graficas observadas en las Figuras 2.22 (a) y
2.22 (b). Los puntos observados en ambas figuras son el resultado de la medicion de la
deformacion, a diferentes intervalos de tiempo, producida por la aplicacion del
correspondiente incremento de carga. Estas graficas observadas son simplemente dos
maneras distintas de presentar los resultados; la primera plotea la grafica en un papel
semilogaritmico, mientras que la segunda plotea esta misma grafica en un papel aritmético.

Deformacion [ mm ]

L L L [ L L -
0.1 1.0 10 100
Log de tiempo [ minutos ]

(@)

Deformaciéon [ mm ]

\\\\‘ ‘ ‘ —

4710 20 30 40 50 100 150
Tiempo [minutos]
(b)

Figura 2.22. Curvas de deformaciéon vs. tiempo obtenidas a partir del ensayo de
consolidacion (a) Papel semi-logaritmico (b) Papel aritmético.
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Para comprender de manera mas clara el proceso mismo de consolidacién, se debe notar
gue este se halla muy relacionado a la variacién del exceso de presion de poros y por tanto, a

la variacion de esfuerzos efectivos (AO'V =Ao, —Au), siendo estos ultimos los que

producen el asentamiento en el suelo.

Para este ensayo, el exceso de presion de poros de agua drena del suelo a través de las
piedras porosas, siendo el agua expulsada una medida del cambio en el volumen del suelo,
ocasionado por la aplicacion de la carga.

Por tanto, cuando una carga es aplicada de manera instantanea a un suelo saturado, todo el
esfuerzo aplicado es soportado inicialmente por el agua de los poros, produciéndose un

exceso de presion de poros inicial. Luego, para t =0, Au, = Ao, siendo el cambio en los

esfuerzos efectivos igual a cero Ao, =0.

Posteriormente, si se permite el drenaje, el exceso inicial de presién de poros disminuye
con el tiempo, mientras que el asentamiento se incrementa con el tiempo, es decir,
Au(t) <Au,y AH >0.Elcambio en los esfuerzos efectivos es Ac, = Aa, — Au(t).

De esta etapa puede observarse que el exceso de presion de poros en la cara superior e
inferior de la muestra es cero, debido a que ambas caras se encuentran junto a las piedras
porosas. Sin embargo, la disminucion del exceso de presion de poros, en H/2 de la muestra,
es la méas baja, debido a que las particulas de agua que se encuentran en esta posicion deben
realizar el recorrido mas largo que existe en el sistema.

Por tanto, la variacion del asentamiento S con el tiempo t no es lineal, consiguientemente,
la mayoria del asentamiento ocurrira poco tiempo después de aplicada la carga, debido a que
en este tiempo existe un mayor exceso de presién de poros que en tiempos posteriores

Finalmente, cuando t — oo, es decir, cuando ha pasado un tiempo considerable después de
la aplicacién de la carga (24 horas para el método A), tanto el cambio de volumen como el
cambio en el exceso de presion de poros son aproximadamente cero. Esto es, AV — 0y

Au, — 0. Luego, el cambio en el esfuerzo efectivo es: Ao, = Ao, , es decir, el incremento
de carga inicial ha sido completamente transmitido a las particulas del suelo.

2.3 Determinacién de la curva virgen de compresion de laboratorio.

Realizado el ensayo de consolidacion, los resultados obtenidos a partir de este son utilizados
para la determinacion del asentamiento por consolidacion. Esta es realizada a partir de la
curva de consolidacion de campo, Fig. 2.18. Esta curva es obtenida a partir de la curva virgen
de compresion de laboratorio, cuya obtencién involucra los siguientes pasos:

1. Para un incremento de carga dado, una vez que se ha completado la consolidacién, la
deformacién vertical & obtenida a partir del ensayo de consolidacion, esta dada por la
siguiente expresion:

_ cambio en la lectura inicial del micrometro

altura inicial de la muestra

[2.33]

z

De esta manera se consigue el primer punto (a\',,gz) para la curva de consolidacion de

laboratorio. El valor de a\', es igual al valor del incremento de carga aplicado.

2. Para los sucesivos incrementos de carga aplicados sobre la muestra, debe medirse
nuevamente la deformacién vertical de la muestra; obteniéndose de esta manera el
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CAPITULO 2 Asentamiento de fundaciones superficiales

segundo y los sucesivos puntos de la curva de &, vs. o, . Este proceso debe continuar

hasta haber obtenido los puntos necesarios para graficar la curva virgen de compresion
de laboratorio.

La curva virgen de compresion de laboratorio puede ser presentada de dos maneras: la
primera es una curva de deformacion vs. esfuerzo efectivo vertical graficada en escala
aritmética y la segunda es una grafica muy similar a la primera, excepto sino porque los
esfuerzos efectivos son presentados en escala logaritmica. Ambas graficas son presentadas en
la Figura 2.23.

A partir de las curvas observadas en la Figura 2.23, puede obtenerse mediante relaciones,

la curva de indice de vacios e vs. Log esfuerzo efectivo vertical o, . En realidad, se debe

recordar, que es a partir de esta curva que se obtiene la curva de consolidacion de campo que
es la utilizada para el calculo de asentamientos por consolidaciéon primaria. Sin embargo,
estas dos curvas son solamente dos maneras diferentes de expresar los mismos datos.

i i \

Curvan virgen de consolidacion

Recompresion

Deformacion €
Deformacion €

Expansion

— —

Esfuerzo efectivo o, Log esfuerzo efectivo (logo,)
_ (2) g O S
Figura 2.23. Curva deformacion vs. esfuerzo efectivo (a) Papel aritmético (b) Papel
semi-logaritmico.

A partir de la Figura 2.23, la deformacion puede ser expresada en funcion del indice de
vacios, tomando en cuenta que cualquier cambio en el volumen del suelo, AV, es igual a:

AV, =V, =V, [2.34]
Y es producido por un cambio en el indice de vacios Ae, que es igual a:
AV,
VS
A partir de las Figuras 2.17(c) y 2.17 (d) se tiene las siguientes relaciones:
VVO
€, = [2.36]
VS
Vi 2.37
e= :
v [2.37]

Donde:
V,, =Volumen de vacios inicial

V,; =Volumen de vacios final

V, =Volumen de sélidos, que es constante.
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El volumen inicial del elementoV , segun la Figura 2.17 (c), es igual a:

V, =V, +V,, [2.38]
Reemplazando [2.36] en [2.38] y simplificando, se tiene:
V, =V, (l+e,) [2.39]

Donde:
e, =Indice de vacios inicial.

Reemplazando las ecuaciones [2.37], [2.36], [2.35], en la ecuacion [2.34], se tiene:
AeV, =e V, —eV,
Luego, despejando el volumen de vacios final, V,, se tiene:

eV, =eV, —AeV, [2.40]
Por definicion la deformacidon unitaria de un elemento es:
AH
£, =— [2.41]
HO
Multiplicando la ecuacion anterior por el area del elemento en ambos miembros, se tiene:
AV,
& = 2.42
1 =7y [2.42]

0

Donde:
AV, =Cambio de volumen.
V, =Volumen inicial del elemento.
Reemplazando las ecuaciones [2.39] y [2.35] en la ecuacion [2.42], se tiene:

. AN,  AeV [2.43]
. VO _Vs(l+e0) .
Luego:
Ae=¢,(l+e,) [2.44]

Finalmente, el indice de vacios final es igual al indice de vacios inicial menos el cambio
en el indice de vacios:

e=e, —Ae [2.45]
Reemplazando la ecuacion [2.44] en la ecuacién [2.45], se tiene:
e=g,—&,(l+e,) [2.46]

El valor de e, en la ecuacion [2.46] puede ser obtenido a partir del contenido de humedad
inicial de la muestra.

Luego de expresar las deformaciones resultantes de la realizacion del ensayo de
consolidacion, en funcion del indice de vacios, los datos obtenidos, pueden ser graficados en
un papel semi-logaritmico. La grafica observada en la Figura 2.24 corresponde a los
resultados obtenidos de la realizacion de un ensayo de consolidacion. La curva virgen de
compresion de laboratorio, y la curva de expansion son indicadas en la Figura 2.24.
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Figura 2.24. Resultados de un ensayo de consolidacion realizado en laboratorio.

Finalmente Sridharan y Prakash (2001) afirman que no es posible realizar un nimero
infinito de curvas de compresion variando solamente el contenido de humedad, mas al
contrario afirman que existen curvas de compresion limitantes, LCC, es decir, un limite
superior y un limite inferior al interior de los cuales se encuentran todas las posibles curvas
de compresion, no existiendo curvas més alla de ellos. Estas curvas limites se hallan definidas
de la siguiente manera:

e Lacurvade e vs. Iogo—' obtenida para un suelo cuyo contenido de humedad inicial

es el contenido de humedad limite de expansion libre del suelo, es la curva de
compresién global de borde superior. El contenido de humedad limite de expansion
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libre del suelo es el contenido sobre el cual las fuerzas eléctricas controlan el
asentamiento y debajo del cual las fuerzas gravitacionales comienza a influir.

e Lacurvade e vs. logo obtenida para un suelo cuyo contenido de humedad inicial
es el contenido de humedad limite de asentamiento del suelo representa la curva de
estado de referencia, que a la vez puede ser considerada como la curva de borde
superior para una muestra de suelo homogénea. El contenido de humedad limite de
asentamiento del suelo, es el maximo contenido de humedad inicial de la suspension
suelo-agua para el cual el contenido de humedad final del sedimento formado es casi
el mismo.

e Lacurvadeevs. logo obtenida después de que el suelo ha alcanzado el equilibrio

bajo un ciclo de consolidacién, puede ser considerada como la curva de compresion
global de borde inferior.

2.4 Esfuerzo o presion de preconsolidacion.

La presion o esfuerzo de preconsolidacion o’ es el méximo esfuerzo efectivo o presion
pasada maxima a la que el suelo ha sido sometido en su historia geoldgica. Esta presion es
considerada como el esfuerzo de fluencia del suelo.

La presion de preconsolidacion o’c es el punto en el cual la pendiente de la curva de
consolidacion cambia, es decir, el punto de transicion. Este punto estd representado por el
punto 2 en la Figura 2.18. El esfuerzo de preconsolidaciéon obtenido a partir del ensayo de
consolidacion representa solamente, las condiciones de esfuerzos del punto del que fue
extraida la muestra.

Cuando se realiza el analisis del proceso de consolidacion, es de vital importancia, el
comparar el esfuerzo de preconsolidacion o’c con el esfuerzo efectivo inicial o ’,. El
esfuerzo efectivo inicial se refiere al esfuerzo efectivo que se presenta en el terreno antes de
aplicar la carga. Tanto o’ como o ’, son calculados en la misma profundidad que es, por lo
general, la profundidad de la que se extrae la muestra y para la cual se realiza el ensayo de
consolidacion.

Una vez que se ha determinado o’y o ’; se debe evaluar cual de estas dos condiciones
se presenta en campo:

e Condicion normalmente consolidada (NC). Esta condicién se presenta cuando el
valor de o’; es igual al valor de o ’,. Esto significa que el esfuerzo efectivo presente
es el esfuerzo efectivo maximo al que el suelo ha sido sometido en toda su historia
geoldgica.

Sin embargo, en la préactica, las determinaciones de o’c y de o ’, se encuentran
sujetas a un cierto error debido tanto a la alteracion de la muestra como a otros
factores. Por tanto, segin Coduto (1999), para que un suelo sea normalmente
consolidado NC los valores de o’ y de o ’, deben ser iguales dentro un rango
admisible de +/-20%.

e Condicion sobreconsolidada (SC). Esta condicion se presenta cuando el valor de
o’y es menor al valor de o’c. Esto significa que el esfuerzo efectivo presente es
menor al esfuerzo efectivo maximo pasado; lo que implica que al haber sido el suelo
consolidado a esfuerzos efectivos menores que el esfuerzo efectivo pasado maximo,
este presentard asentamientos pequefios; debido principalmente a que este deposito
de suelo ha estado permanentemente cargado a esfuerzos mas altos que el presente.
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Definidas las dos condiciones anteriores, el comportamiento del suelo se halla intimamente
relacionado a la carga impuesta sobre €l a través de una estructura. Por tanto, si el esfuerzo
efectivo inducido por la carga no sobrepasa al esfuerzo efectivo pasado maximo (Condicién
SC) los asentamientos producidos seran relativamente pequefios. En cambio, si el esfuerzo

inducido sobrepasa el esfuerzo pasado maximo o’c (Condicion NC) los asentamientos
producidos seran permanentes.

De lo anterior, se deduce, que el esfuerzo de preconsolidacién o esfuerzo efectivo pasado
méaximo define el limite elastico del comportamiento del suelo. Es asi que, para condiciones
sobreconsolidadas el suelo tiene un comportamiento elastico, mientras que para condiciones
normalmente consolidadas el suelo adquiere un comportamiento elasto plastico.

Esta situacion puede ser ilustrada a través de la Figura 2.25 en la que se observa que el
segmento AB proveniente de la relacién entre el indice de vacios y el esfuerzo efectivo, no es
lineal, Fig. 2.25(a), debido a que el asentamiento producido por un cierto incremento de carga
lleva al suelo a un estado mas denso de su estado inicial, disminuyendo por consiguiente la
permeabilidad. Este segmento graficado en un papel semi-logaritmico deberia presentarse
como una linea recta, Fig. 2.25(b).

A A
__Pendiente =C = o
e s ¢ 8 Estado imposible
2 § Estado imposible s Ag,
'S > ] ) 5 Pendiente = m,
> 3 Pendiente=C, ‘g
5] @ - I
b 8 £ .
) S § . Pendiente =m,
S - , 5}
E ) D - E
E
o, o, o, o, o, o, o,
Esfuerzo efectivo vertical Esfuerzo efectivo vertical Esfuerzo efectivo vertical
(Escala log)
(@) (b) (c)

Figura 2.25. Tres maneras de presentar las graficas a partir de los datos de asentamiento
por consolidacién de un suelo (Budhu, 2000).

En la gréfica, para un cierto valor de esfuerzo efectivo vertical o, el suelo es descargado
mediante la aplicacion de decrementos de carga. Cada decremento de carga se lleva a cabo,
después de que el suelo haya alcanzado el equilibrio luego de la aplicacion del decremento
anterior. En cada incremento de descarga el indice de vacios aumenta, pero no en la misma
magnitud en la que disminuy6 cuando una carga semejante fue aplicada anteriormente.

Luego, se asume que el proceso de descarga culmina en o-l'j . Por tanto, una vez
alcanzado o]'j se empieza a continuacion el proceso de recarga. La trayectoria de recarga CD
es convexa comparada con la trayectoria de descarga BC. Las pendientes promedios de
ambas trayectorias son ligeramente diferentes en la mayoria de los suelos, por tanto, se puede
asumir una pendiente promedio BC para la linea que representara tanto a la trayectoria de
descarga como a la de recarga.
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La trayectoria BC representa la respuesta elastica del suelo, mientras que la trayectoria AB
representa la respuesta elasto-plastica del suelo.

Como consecuencia de esto, las cargas que ocasionen que el suelo siga la trayectoria AB
produciran asentamientos que tienen componentes tanto eldsticas como plasticas, mientras
que las cargas que ocasionen que el suelo siga la trayectoria BC produciran asentamientos
elasticos de pequefia magnitud.

Finalmente, se define a la razén de sobreconsolidacion OCR, de un suelo o depésito
como la relacién existente entre el esfuerzo efectivo pasado maximo y el esfuerzo efectivo
presente. Esta razén proporciona una idea de la historia de esfuerzos del suelo y es
representada por la ecuacion [2.47].

(o}
OCR=—% [2.47]

O,

Donde:
OCR = Razén de sobreconsolidacion.

Si OCR =1 el suelo es normalmente consolidado (NC).

Definida la presion de preconsolidacion, y conocidos los estados de consolidacion en
campo, a continuacién se desarrollan los procedimientos existentes para la correccion de la
curva, que debe ser realizada con el objeto de compensar la alteraciéon producida en el suelo
durante el muestreo.

Estos métodos ayudan a ajustar las curvas obtenidas de ensayos de consolidacién en
laboratorio, con el propdésito de obtener curvas similares a las observadas en la Figura 2.18.

Ellos fueron desarrollados por Casagrande (1936) y Schmertmann (1955) y fueron
realizados al comienzo para arcillas blandas. A pesar del paso del tiempo, es aln ahora muy
dificil ampliar su aplicacion a suelos rigidos.

2.4.1 Determinacion de la presion de preconsolidacion.
Procedimiento de Casagrande.

El esfuerzo de preconsolidacion o’c es determinado a partir de los datos del ensayo de
consolidacion realizado en laboratorio. Los pasos a seguir son los siguientes, Fig. 2.26:

1. ldentificar el punto A en la curva de consolidacion de laboratorio. Este es el punto que
tiene el menor radio de curvatura.

2. Dibujar una linea horizontal a partir del punto A.

Dibujar una linea tangente a la curva de consolidacién que pase por el punto A.

4. Bisectar el &ngulo formado por las lineas dibujadas en los pasos 2 y 3 (linea horizontal
y linea tangente).

5. Extender la porcién recta de la curva virgen hasta que esta intersecte a la bisectriz del
angulo. El punto de interseccion se identifica como punto B, siendo la abcisa de este

punto la presion de preconsolidacion o',

w
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CAPITULO 2 Asentamiento de fundaciones superficiales

Figura 2.26. Método de Casagrande para encontrar la presion de consolidacion o .

Procedimiento Log-Log.

Este es un método alternativo que resulta ser muy util sobre todo cuando la graficade e 0 ¢
vs. log 0'; no tiene un punto de transicion claramente definido. Este método fue propuesto
por José et al. (1989) y Sridharan et al. (1991). El procedimiento a seguir es el siguiente:

1. Recopilar los datos de deformacion vertical £y de esfuerzo vertical efectivo o{,

obtenidos a partir del ensayo de consolidacién realizado en laboratorio. Expresar los
valores de deformacion vertical en funcion de indice de vacios.

Mediante un graficador computacional, construir un papel con cuatro ciclos
logaritmicos en el eje de las abcisas.

Haciendo uso del mismo graficador en caso de ser posible, 0, caso contrario de
manera manual, construir un ciclo logaritmico en el eje de las ordenadas. El
proposito es obtener un papel similar al observado en la Figura 2.27.

Dibujar la grafica de log e vs. log a\',, y graficar las lineas rectas que mejor se
ajusten a las porciones curvas que se encuentren antes y después del punto de
trancision, del mismo modo que se observa en la Figura 2.27. El punto de
interseccion de ambas lineas corresponde al valor de la presion de preconsolidacion.

Los autores de este procedimiento afirman que este método produce muy buenas
aproximaciones para el caso de muestras de laboratorio remoldeadas. Por otro lado, Bowles
(1996) aconseja el uso de este método, debido a que el método de Casagrande presenta por lo
general valores de esfuerzos de preconsolidacion relativamente bajos. EI mismo Bowles
afirma también que los resultados obtenidos por este método son una buena aproximacién al
valor promedio obtenido de la realizacion de otros métodos existentes.
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Figura 2.27. Método log-log para estimar la presién de preconsolidacion (Después de
Sridharan et al., 1991).

Finalmente, se puede observar que, este método resulta ser muy sencillo siempre y
cuando uno ya disponga del papel requerido para su realizacion.

2.5 Obtencion de la curva de consolidacién de campo.

Como se puede observar, la curva virgen de compresion de laboratorio, Fig. 2.24, tiene una
forma distinta a la curva de consolidacion de campo, a partir de la cual se realiza el calculo de
asentamientos, Fig.2.18.

La diferencia entre las graficas obtenidas en la Figura 2.18 y 2.24 se debe a que los
resultados del ensayo de consolidacién son muy sensibles al grado de alteracion de la
muestra, Fig. 2.28.

Segun Whitlow (1994), la alteracion de las muestras es el resultado de una combinacion
de varios factores que se enuncian a continuacion:

o Por efectos del muestreador (los tipos de muestreadores son observados en el
Capitulo 8):
a) Alivio de esfuerzos debido a la eliminacion de esfuerzo de sobrecarga.
b) Deformacion al cortante bajo el tubo o piston.
c) Cambio en el contenido de humedad durante el muestreo: disminucion debido a
la presion al hincar, aumento debido a succion o extraccion.
d) Esfuerzo cortante interno vertical en el suelo cerca de la cara interna del tubo.
e) Disgregacion a lo largo de los lados de la muestra.
f) Cambios de densidad: aumento debido a la presion de hincamiento,
disminuciones debidas a expansion lateral en la holgura del diametro.
e Por efectos de transporte y almacenamiento:
a) Sellado defectuoso que produce cambios en el contenido de humedad.
b) Dafios mecénicos por vibracion o choque.
c) Traslacion lateral y vertical de la humedad.
d) Oxidacion e intercambio idnico de los tubos de acero.
e) Cristalizacion de sales u otras sustancias solubles del agua subterranea.
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e Durante la preparacion de la muestra:

a) Variaciones de la densidad y el contenido de humedad debidas a la extrusion del
tubo de la muestra.

b) Dafios por pellizcamiento o desintegracion de las caras de drenaje que afectan al
flujo en la frontera; con frecuencia se afectan méas o menos 2 mm de espesor de la
muestra.

¢) Contraccidn o expansion prematura.

Es asi que, para la mayoria de depoésitos de suelos cohesivos, las alteraciones en la muestra
producen una relacion esfuerzo-deformacion en laboratorio que es diferente a la que se
produce en campo. Por tanto, muestras de muy alta calidad producirdn resultados muy
distintos a los obtenidos en muestras de baja calidad.

La calidad de la curva obtenida tiene mucha importancia en la obtencién de la presién de
preconsolidacién, ya que esta se hace muy dificil sobre todo en muestras de baja calidad,
debido a que a medida que el grado de alteraciéon de la muestra ensayada aumenta, la curva
obtenida de laboratorio serd ain mas redondeada.

Por tanto, dependiendo la calidad de la muestra, sera posible distinguir con mayor o menor
claridad el punto de transicion de la curva que representa la presion de preconsolidacion.

i |
0L . —1.2
Muestra de alta calidad
0.05 -1
Muestra
de baja calidad
-110e
€20.10
—0.9
0.15 |-
—0.8
0.20
10 100 1000

o, (KPa)

Figura 2.28. Efecto de la alteracion de la muestra en los resultados obtenidos a partir del
ensayo de consolidacion.

Procedimiento de Schmertmann (1955).

Con el objeto de poder reconstruir la curva de consolidacion de campo, Schmertmann (1955)
desarroll6 un procedimiento que toma en cuenta el efecto de alteracion de las muestras, que
influye también a las pendientes de las curvas.

En la Figura 2.29, se observa la reconstruccion de la curva de consolidacion en campo
por medio del método de Schmertmann. El procedimiento a seguir es el siguiente:

1. Extender la porcion recta de la curva virgen de laboratorio hacia abajo, hasta que ésta
intersecte a la abcisa de un indice de vacios de aproximadamente 0.42e, (Este es el
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indice de vacios minimo aproximado en la mayoria de los suelos reales). El punto de
interseccion esta representado por el punto E de la Figura 2.29.

2. Obtener de alguna manera, el indice de vacios inicial del suelo, &,. El valor del indice
de vacios de la muestra remoldeada suele ser muy alto, por tanto, es posible obtener
una buena aproximacion del valor de e,, a partir de e, = G @ . Esta estimacion
asume que suelo in situ se encuentra saturado.

3. Determinar el esfuerzo efectivo inicial o ’,, para la profundidad a la que fue extraida
la muestra. Este esfuerzo efectivo inicial se refiere al esfuerzo efectivo que se
presenta en el terreno antes de aplicar la carga.

4. Graficar el punto de interseccion de o’y Y €,, punto C de la Figura 2.29. Trazar por
C, una linea recta paralela a la curva de expansion.

5. Graficar el valor de la presion de preconsolidacién, o’c, en el eje de las abcisas.

6. Trazar por o’c una linea recta vertical, hasta que ésta intersecte la linea recta trazada
en el paso 4. El punto de interseccion corresponde al punto D de la Figura 2.29.

7. Trazar una linea recta que una al punto D obtenido en el Paso 6 y al punto E
obtenido en el Paso 1.

8. La pendiente de la recta CD corresponde al valor del indice de recompresion Cy,
mientras que el valor de la pendiente de la recta DE corresponde al valor del indice
de compresion, C.. De este modo, se obtienen las rectas CD y DE que forman parte
de la curva virgen reconstruida, es decir, la curva de consolidacion de campo.

Curva de recompresion reconstruida.

Curva virgen
reconstruida

o4y - 0426,

Figura 2.29. Método de Schmertmann para ajustar los resultados de ensayos de
consolidacion.

Nota.- El indice de vacios inicial denominado e, a lo largo del desarrollo de este
procedimiento, es el indice de vacios inicial de la muestra que es ensayada en el laboratorio.
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2.6. Determinacion de parametros de campo.

2.6.1 Compresibilidad del suelo.

Las pendientes de la gréafica de la curva de consolidacion de campo, Fig. 2.18, o curva virgen
reconstruida, Fig. 2.29, reflejan la compresibilidad del suelo. Pendientes empinadas dan la
idea de un suelo altamente compresible puesto que para un cierto incremento de carga Aoy’
se producird una deformacién grande, es decir, un cambio grande en el indice de vacios;
mientras que las pendientes relativamente achatadas reflejan suelos ligeramente
compresibles.

De esta manera, el indice de compresion C. se define como la pendiente de la curva
virgen de compresién. Esta pendiente puede ser determinada mediante construcciones
graficas, pero resulta mucho mas sencillo determinarla mateméaticamente.

La curva virgen de compresion reconstruida es la linea recta de la gréfica e vs. o,
realizada en papel semi-logaritmico, Fig. 2.29. De esta manera C; puede ser obtenido
seleccionando dos puntos a y b de la gréfica. A continuacion se tiene:

ea - eb
(Iog o, )b - (Iog o, )a

[2.48]

Alternativamente, si se tienen los datos de consolidacion expresados en una gréfica de &
vs. o’; la pendiente de la curva de compresion se denomina razon de compresion y es
determinada reemplazando la ecuacion [2.46] en la ecuacion [2.48] para los puntos a y b.

Luego, se tiene:
Cc _ (82 )b B (gz )a

1+e, (logo,), —(loga, ),

[2.49]

Donde:
C. , .
=Razo6n de compresion.
l+e,
Con el objeto de simplificar los calculos, es conveniente seleccionar los puntos a 'y b de
tal manera que (Iog J'Z )b = 10(Iog O'IZ )a ; esto hace que el denominador de la ecuacion [2.48]
seaigual a 1.

En teoria, las curvas de recompresion y expansion deberian tener pendientes casi iguales,
sin embargo, en la préctica esto no es posible. Es asi que, a través de varios ensayos se ha
demostrado que a partir de la pendiente de la curva de expansion se obtienen resultados méas
confiables debido a que ésta es menos sensible a los efectos de alteracion de la muestra.

El indice de recompresiéon C; se define como la pendiente de la curva de expansion. Al
igual que C. para determinarlo se toman dos puntos cualesquiera ¢ y d de la curva de
remoldeo.

Entonces el indice de recompresion se define como:

e. —€
Cr — : c d :
(Iog o, )d - (Iog o, )c
Si se trabaja con la gréfica & VS. o’;, la razén de recompresion es:

[2.50]
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C, (£.)s = (2.).

1+e, (Iog o, )d —~ (Iog o, )C

La deduccion de la ecuacion [2.50] es la misma que la de la ecuacion [2.48] y las
consideraciones realizadas anteriormente son validas también para esta parte.

Segun, Fox (1995), los valores de C; obtenidos de los ensayos de consolidacion en
arcillas saturadas son aproximadamente igual a dos veces el valor de C, que se presenta en
realidad en campo. Esta diferencia se debe a la expansion producida cuando el suelo es
descargado durante la etapa de muestreo y almacenamiento de la muestra. Este error es
aceptable para el disefio de proyectos, ya que el valor de C; es lo suficientemente bajo como
para no producir asentamientos considerables.

Por otro lado, el indice de compresion C. y el indice de recompresién C, pueden también
ser determinados a partir de correlaciones empiricas, Tabla 2.3.

[2.51]

Tabla 2.3. Correlaciones empiricas para la determinacion de parametros de
compresibilidad del suelo.

indice de compresion, C, Observaciones Referencias
C. =0.009(LL —10) (+30% error) Arcillas de moderada S; Terzaghi y Peck (1967)
C. =0.37(e, +0.003LL +0.0004 w—0.34) 678 observaciones. Azzouz et al. (1976)
C. = 0,141(35(75“J Todas las arcillas. Rendon-Herrero (1983)
7d

C. =0.00930 109 observaciones. Koppula (1981)
C; =-0.0997 +0.009LL +0.0014 IP +0.0036 )

+0.1165e, +0.0025% ¢ . 109 observaciones. Koppula (1981)
C. =0.329[wG —0.027LP + o _

0.0133 |P(1.192 SUog ] IP)] Toda arcilla inorganica. Carrier (1985)
C. =0.046 +0.0104 1P Bueno para IP <50% Nakase et al. (1988)
Cc =0.00234LLG Toda arcilla inorganica. k'/li%:? a 9%5, gggyasa
Cc =1.15(g, —0.35) Todas las arcillas. Nishida (1956).
C.; =0.0090+0.005LL Todas las arcillas. Koppula (1986).
C. =-0.156 +0.411e, +0.00058 LL 72 observaciones. Al-Khafaji y Andersland

(1992).
indice de recompresion, C,
C, =0.000463 LL G4 Nagaraj y Srinivasa
Murthy (1985).

C, =0.00194(1P - 4.6) Bueno para IP <50%

T Nakase et al. (1988)
=0.05a0.1C, Aproximacion grosera.

Notas: 1. Usar LL, LP, @, IP en porcentaje, no en forma decimal.
2. El indice de vacios inicial in situ , puede ser calculado como e, = @Gq si el grado de saturacién
S =100% .
3. % §inos = Porcentaje de arcilla (material mas fino que 0.002 mm).

4. Las ecuaciones que usan €5, @ y LL son tanto para suelos normalmente consolidados como para
suelos sobreconsolidados.
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Finalmente J.H. Park y T. Kuomoto (2004), luego de realizar una serie de ensayos en
distintas muestras de arcilla, determinaron que el indice de compresion, C, se halla
relacionado con la porosidad inicial del suelo, 7, , mediante las siguientes expresiones:

Para arcillas remoldeadas:

C./n, =0.0109C, +0.0018 [2.48a]
Para las arcillas no disturbadas:
C. /n, =0.0115C, +0.00269 [2.48b]

Donde:
C, =Indice de compresion del suelo.

1, = Porosidad inicial del suelo expresada en porcentaje.

El médulo de compresibilidad volumétrica my es encontrado de la gréfica realizada a
partir de los datos obtenidos de laboratorio: & VS. o’;.Este modulo es por definicion el
reciproco del médulo de elasticidad y es obtenido a partir de la curva & vs. ;.

Este médulo es determinado a partir de la ecuacion [2.41] combinada con la ecuacién
[2.2].De esta dltima para un incremento de esfuerzo dado Ao’ se produce un incremento de
deformacion Ag, ambos valores se encuentran relacionados a partir del a siguiente expresion:

1

Agc =—A0o"
E

Luego reemplazando la ecuacion [2.41] en la ecuacion anterior, se tiene:
1 Ae AH

E Ac H, Ao
Debido a que el médulo de compresibilidad volumétrica es por definicion el reciproco del
madulo de elasticidad, de la ecuacion anterior se tiene:

H, Ao
De la ecuacion [2.43] y [2.41] se tiene:
AH Ae
—= [2.53]
H, 1l+e¢,
Reemplazando la ecuacidn [2.53] en la ecuacidn [2.52]:
m, _pe 1 [2.54]
Ao 1+e,
Donde:
Ae - b
—— =Pendiente de la curva e vs. log o
Ao’

El médulo de compresibilidad volumétrica no es constante, puesto que depende del rango
de esfuerzos efectivos que es usado en el calculo. Un valor representativo de m, puede ser

encontrado entre el esfuerzo efectivo inicial o, y el esfuerzo efectivo final o, + A", .

Por otra parte, el valor de la razén de sobreconsolidacion OCR, tampoco es constante,
variando éste en funcion a la profundidad. Esto se puede notar facilmente, si se considera el
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perfil de suelo mostrado en la Figura 2.30. Este perfil tiene el mismo origen geoldgico a
través de toda la profundidad.

Luego, se asume que una muestra de suelo es tomada a una cierta profundidad h de la
superficie (punto 1). Se pide determinar, la variacion de OCR vy del contenido de humedad @
a través de la profundidad, considerando que el nivel freatico se encuentra en la superficie.

A objeto de determinar el valor de la razén de sobreconsolidacion, se ha llevado a cabo el
ensayo de consolidacion de la muestra. De éste se obtuvieron los valores de C;, de C..y de
OCR. Los valores de C, y C. son constantes a través de toda la profundidad, puesto que
corresponden a las pendientes de la curva de consolidacidn de campo.

De ensayos de laboratorio adicionales se obtienen también Ggy w.

Primero, a través de las relaciones es posible determina el indice de vacios inicial €,y

’

o'

e, =G.o
. G, -1 o
y = Yw Peso unitario del suelo saturado.
1+e,
Luego:
(7(; =y'h

La presion de preconsolidacion es determinada a través de la ecuacion (Condicion SC
OCR =1):

o, =o0,0CR

\ 4
NN NS /’{h///////// >

1! CI’JCS

Gs 0

n

Figura 2.30. Determinacién de la variacion de OCR en un suelo con el mismo perfil
geoldgico.

A continuacién, se determina el indice de vacios para el esfuerzo de preconsolidacion, €g;
haciendo uso del dato de la pendiente de la curva de expansion C;  Fig. 2.31.

O
e; =€, —C, Iog(y—,c

0
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o, (5;: Iog S,

Figura 2.31. Determinacion de eg.

Con el valor de las coordenadas del punto (aé,eB )y C se puede determinar la ecuacion
de la recta de expansion para un punto genérico. Entonces, se tiene:

o
e=¢e; +C, log| — [a]
GO
En la ecuacién [a], eg, oc ¥y C; son constantes, mientras que o ’, varia con la
profundidad.
La variacion del contenido de humedad con la profundidad se obtiene reemplazando

e = &G, en la ecuacion [a], de tal modo que, el contenido de humedad es:

® = o, +&Iog[—y 2,0CR, j [b]
G, 7'z
Donde:

wg =€,G;

Zg = Profundidad donde se obtuvo la muestra

OCRg = Raz6n de sobreconsolidacion para la profundidad de la muestra.

De la ecuacion [b] se obtiene la variacion de w con la profundidad.
El valor obtenido de la ecuacion [b] es reemplazado en la ecuacion [a], rescrita de la
siguiente forma:

e=e; +C, Iog(

'ZzOCR
L} [C]

y'z
De la ecuacion [c], e :G—; y w es calculado a partir de la ecuacion [b]. Entonces, a
S

partir de la ecuacion [c], se pueden reemplazar los valores de e calculados para distintas
profundidades, obteniéndose asi la variacion de OCR con la profundidad, Fig. 2.31.

De la Figura 2.32 se puede observar que a medida que la profundidad incrementa el suelo
Ilega a ser normalmente consolidado.
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(%) y OCR
y A ——
P /
E AR Contenido de humedad
g [
2
e}
S 0
o
a

Figura 2.32. Variacion de @y OCR con la profundidad.

Finalmente, para un perfil de suelo con el mismo origen geoldgico a través de toda la
profundidad, existe otra manera de calcular el valor de o’; a distintas profundidades. Este
calculo hace uso del valor del margen de sobreconsolidacion o ’,, que es determinado por
medio de la siguiente ecuacion:

o, =0,-0, [2.55]

m

Los valores de o’c determinados en laboratorio representan solo el valor de o’; a la
profundidad de muestreo; permitiendo esta alternativa el célculo de o’c a distintas
profundidades. En la Tabla 2.4 se presentan valores tipicos de o .

Tabla 2.4. Rangos tipicos de margenes de sobreconsolidacion.
Margen de sobreconsolidacion ¢',,

Kpa Clasificacion
0 Normalmente consolidado
0-100 Ligeramente sobreconsolidado
100-400 Moderadamente sobreconsolidado
>400 Altamente sobreconsolidado

2.7 Calculo del asentamiento producido en el ensayo de consolidacion.
(Asentamiento odémetrico).

2.7.1. Calculo del asentamiento oddémetrico en suelos normalmente consolidados.

Considerando un estrato de arcilla saturada de espesor H y area de seccidn transversal A, el
asentamiento odometrico al final de la consolidacion debido a la aplicacion de un incremento

de esfuerzos Ao, es calculado asumiendo que el suelo se halla completamente saturado, a
partir de la ecuacion [2.43].

AeV,

£, =—F7——~
* V/(l+e,)
Reemplazando la ecuacion [2.41] en la ecuacién [2.43], se tiene:

AH=S_, = Ho ae [2.56]

@+%)
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De la ecuacion [2.48]:
Ae

(Iog o )— (Iog o, )

c

[2.57]

Donde:
o, =Esfuerzo efectivo final = o, + Ao,
o, = o, =Esfuerzo efectivo inicial o sobrecarga efectiva.
Finalmente, reemplazando la ecuacién [2.57] en la ecuacion [2.56]:
H.C o,
S, = ——<log| — [2.58]
(1+ €, ) o
Reescribiendo la ecuacién anterior, se tiene:
_ HC o[ GotAo,
oed g '
(l+ €, ) o

0

[2.59]

0

La ecuacion [2.59] es la utilizada para la determinacién del asentamiento producido al
final del proceso de consolidacion llevado a cabo en el odémetro.

2.7.2. Calculo del asentamiento odométrico en suelos sobreconsolidados.

Caso l. o, + Ao, <o,
Cuando se presenta el caso en que se cumple esta condicion, el proceso de consolidacion
ocurre en su totalidad en la curva de recompresion, como se observa en la Figura 2.33 (a). El
andlisis realizado para este caso es el mismo que se hace para un suelo normalmente
consolidado, con la diferencia de que se introduce C,en lugar de C,,

La ecuacion [2.60] es la utilizada para el calculo de Seeg.

HC o +Ao,
S .. =—>"lo o 2.60
oed (1+eo) g[ o j [ ]

Caso Il. o, +Ac, > 0O,

Cuando se presenta este caso, se considera que existen dos componentes del asentamiento;
una que se produce a lo largo de la curva de recompresion y la otra que se produce a lo largo
de la curva de compresion, como se observa en la Figura 2.33(b). El asentamiento odometrico
por consolidacién en este caso es calculado mediante la siguiente expresion:

s = HCr g % ¢ HoCo g o, + Ao, [2.61]
lre,) oy ) Gre) L o |

0

2.8 Calculo del asentamiento por consolidacion primaria determinado a partir
de los resultados obtenidos del ensayo de consolidacion

A través de una serie de estudios Skempton y Bjerrum han mostrado que el asentamiento por

consolidacion primaria, S¢, puede ser menor que el determinado a partir del ensayo de

consolidacion unidimensional, Seeq (en el odémetro).Estos autores dan la siguiente relacion:
S¢ = HySeed [2.62]
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Donde:
L, =Factor geoldgico que depende del tipo de arcilla.

S,eq =Asentamiento calculado a partir del ensayo realizado en el odémetro.
Skempton y Bjerrum han relacionado el valor de s, con el coeficiente de presion de

poros determinado a partir de ensayos de compresion triaxial no drenada, y también con las
dimensiones del &rea cargada. Sin embargo, para propdésitos préacticos, el valor de Lg debe

ser tomado de la Tabla 2.5.

Tabla 2.5. Valores de 4, para distintos tipos de arcilla.

Tipo de arcilla Mg
Arcillas muy sensitivas 1.0-1.2
Acrcillas normalmente consolidadas 0.7-1.0
Arcillas sobreconsolidadas 0.5-0.7
Acrcillas altamente sobreconsolidadas 0.2-0.5
e e Ag,
i .
—_l% —_— C
- Ty L
C
Ce
: : ! logo;, . . : logo;,
G, Gfin O¢ G, G, Gfin
@ (b)

Figura 2.33. Asentamiento en suelos cohesivos sobreconsolidados (a) Caso I:
o, +Ac, < p, (b)Caso ll: o, +Ac, > P,

2.9 Calculo del asentamiento total producido en suelos cohesivos.

Debido a la dificultad que existe para la obtencion de valores representativos del médulo de
deformacion en suelos cohesivos; se recomienda determinar el asentamiento inmediato a
partir de las relaciones establecidas por Burland et al que vienen dadas a continuacion:

Para arcillas rigidas sobreconsolidadas:

S, =05-a-0.6S,,, [2.63]
Para arcillas blandas normalmente consolidadas:

S; =0.15,,, [2.64]
Luego, el asentamiento final o total determinado por Burland et al es:

S=S§,+S, [2.65]

Donde:
S, =Asentamiento inmediato.
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S, =Asentamiento por consolidacién primaria.

Entonces, el valor del asentamiento final es:
Para arcillas rigidas sobreconsolidadas:

S=S,, [2.66]
Para arcillas blandas normalmente consolidadas:
S=1.1S,, [2.67]

2.10 Tiempo de consolidacion

Cuando se aplican cargas a elementos estructurales, las deformaciones resultantes ocurren
virtualmente tan rapido como las cargas son aplicadas. Sin embargo, en algunos tipos de
suelos tales como las arcillas saturadas, las deformaciones producidas ocurren mas
lentamente.

Debe notarse que, todas las ecuaciones deducidas anteriormente proporcionan el
asentamiento producido al final de la consolidacion, sin dar ninguna idea acerca de la
velocidad en que se produce dicha consolidacion. Para tomar en cuenta este aspecto, Terzaghi
(1925) desarrollé la primera teoria que considera la velocidad de consolidacién en suelos
arcillosos saturados.

Es importante reconocer que esta teoria se basa en un modelo fisico del proceso de
consolidacion, por tanto, para implementar esta teoria son necesarios varios parametros del
suelo, que son por lo general obtenidos a través de programas de caracterizacion del sitio,
incluyendo también la realizacion de ensayos de consolidacion en laboratorio.

Esta teoria se basa en las siguientes hipoétesis:

C

. C C, .
e El suelo es homogéneo, por tanto ' Tre y k son constantes a través de
+e +e

0 (0]

todo el estrato.

e El suelo esta saturado, es decir S =100% .

e El asentamiento se debe enteramente a cambios en el indice de vacios, ocurriendo
estos en funcién a la cantidad de agua que es expulsada de los poros. Se considera
también, que tanto las particulas de suelo como las de agua son incompresibles.
(V V=VW). Luego, al estar el suelo restringido lateralmente, el area del suelo es
constante, entonces el cambio en el volumen del suelo es directamente proporcional
al cambio en la altura de la muestra.

e Para una profundidad dada, el cambio en esfuerzos efectivos es igual al cambio en el

exceso de presion de poros (Aa\', =AU).
e Laley de Darcy es vélida.

e El flujo s6lo ocurre verticalmente, es decir, es un proceso unidimensional.
e La carga aplicada causa un incremento instantaneo en el esfuerzo vertical total,

Ao, . Después de este, el esfuerzo vertical total, o, , en todos los puntos permanece

constante con el tiempo.
e Inmediatamente después de la carga, el exceso de presion de poros Au, es constante

con la profundidad e igual a Ao, . Esto es generalmente verdad cuando la carga se

debe a un relleno extensivo, pero no cuando se debe a un area pequefia cargada tal
como una fundacion.
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e El coeficiente de consolidacion ¢
constante con el tiempo.

es constante a través del suelo y permanece

v !

Una de las principales suposiciones de la teoria de Terzaghi es la de asumir que el agua
fluye s6lo verticalmente. En otras palabras no existe ni drenaje horizontal ni deformacion
horizontal; la consolidacién es unidimensional.

Uno de los pardmetros méas importantes del analisis de consolidacion unidimensional es
la longitud de la trayectoria mas larga de drenaje, H,, . Esta es la distancia méas larga que
cualquier molécula del exceso de presion de poros debe viajar para salir fuera del estrato de
suelo que se halla consolidando.

Existen dos posibilidades para tomar la altura de drenaje H,, Fig. 2.34.

e Si el estrato de suelo que se encuentra por encima y el que se encuentra por debajo

son mucho mas permeables que el estrato de suelo consolidando, es decir si estos

estratos tienen una conductividad hidraulica, k , mucho mayor; entonces el exceso de
presion de poros drenard por encima y por debajo del estrato en cuestion. Esta

condicion es conocida como doble drenaje y H, es igual a la mitad del espesor del
estrato consolidando.

o Si el estrato de suelo que se encuentra por debajo es menos permeable, tal como una
cama de roca, entonces todo el exceso de presion de poros debe viajar hacia arriba.

Esta condicion es conocida como drenaje simple y para este caso H, es igual al
espesor del estrato consolidando.
Para ambos casos H, es medido en una linea recta, existiendo de esta manera

consistencia con la ley de Darcy.

X

Doble drenajeﬂ Simple drenaje
Figura 2.34. Calculo de la longitud de la trayectoria més larga de drenaje H,, para
problemas de consolidacion unidimensional.

La ecuacion de consolidacion puede ser derivada a partir de la Figura 2.35 (a) donde un
estrato de arcilla de espesor 2Hgr es sometido a un incremento de carga Ao, el cual se
encuentra uniformemente distribuido sobre un area semi-infinita. En el instante de carga
(t=0), la presion de poros de agua se incrementa en Au, siendo Ao, = Au. Esta situacion es
representada por la situacion de inicio de la Figura 2.35 (b).

Después de que un cierto tiempo t ha pasado, el drenaje hacia los estratos de arena se
lleva a cabo, produciéndose una reduccion en el exceso de presidn de poros, Fig. 2.35 (b).
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Luego si se considera un elemental de suelo de espesor dz ubicado en el interior del
estrato de arcilla, el exceso de presion de poros en el elemento, para el tiempo t, es igual a
Au,. Entonces, al introducir piezdmetros hipotéticos, Fig. 2.35 (a), se puede observar que la

caida en la presion de poros a través del elemento es dh.

g

EERENEN NN

arena

I O O O Py y o

arcilla @ Aiﬂidg Aftijnalo
= G =
Hdr Y %dz Ac=0 Ac'=Ac
2H, dx” 2
r
Ac
Hdr \R Ao
arena -—
(@) (b)

Figura 2.35.Distribucion de exceso de presion de poros en un estrato de arcilla sometido a
un incremento de esfuerzos. (a) Elevacion del estrato. (b) Variacion del exceso de presion de

poros con el tiempo.

La Figura 2.36 muestra el flujo de agua a través de un elemento prismatico de
dimensiones dx,dy,dz. El drenaje a través del elemento es unidimensional en la direccién z,

con un gradiente hidraulico —oh/oz .

Ny dz
oz

velocidad de salida = (vz +

\ i | dfl agua

dz

TR e

velocgiealdags ;ntrada _V,dA

Figura 2.36. Flujo unidimensional a traves de un elemental de suelo.

Joa
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Para el elemento mostrado en la Figura 2.36, el flujo de agua a través del elemento
prismatico es:
[velocidad de salida} (velocidad de entradaj _ (velocidad del cambioJ

del agua del agua de volumen
vsz+(a"Z jdz dA—v,da=
0z ot
(6vz jdz da= [2.68]
0z ot
Usando la Ley de Darcy se tiene:
v, :ki:—k@:—ﬁa—u [2.69]
oz Vw OZ

Donde Au es el exceso de presion de poros causado por el incremento de carga.
Reemplazando la ecuacion [2.69] en la ecuacién [2.68], se tiene:

i _La_u dzdxdy:ﬂ
oz\ 'y, oz ot

Reescribiendo:
k 0°u oV 1

¥, 6z ot dxdydz
Ademas, durante la consolidacion, el cambio de volumen del elemento se debe al cambio

en el volumen de vacios.
v v, _olvg+evy) av, e 0V,

[2.70]

+V,—+e [2.71]
ot ot ot ot ot
Donde:
V =Volumen de s6lidos del suelo.
V ,=Volumen de vacios del suelo.
Pero, las particulas sélidas del suelo son incompresibles, entonces:
oV
=0 [2.72]
ot
El volumen de sélidos expresado en funcion del volumen total del elemento, es:
Vv dx dy dz
= _ xXdy [2.73]
1+e, 1+e,
Reemplazando las ecuaciones [2.73] y [2.72] en la ecuacion [2.71].
oV dxdydzoce
ov_axdydzce [2.74]

ot l+e, ot
Donde e, es el indice de vacios inicial. Al igualar las ecuaciones [2.70] y [2.74], se
tiene:
ko'u 1 oe
g, 02 lte, ot
Luego, el cambio en el indice de vacios es causado por el incremento de esfuerzos

efectivos, que se manifiesta en un exceso de presion de poros. La relacion lineal de estos
valores esta dada por:

[2.75]
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oe =a,0(Ac, )=—a,0u [2.76]

Donde:
6(Aa'v)=Cambio en el incremento de esfuerzos efectivos.

a, = Coeficiente de compresibilidad.
Reemplazando la ecuacién [2.76] en la ecuacién [2.75].

k 0°u a, au ou
-—— = =-m,— [2.77]
Y OZ 1+e, ot ot
Donde:
- I o a
m, = Coeficiente de compresibilidad volumétrica= —
1+e,
La ecuacion [2.77] puede rescribirse de la siguiente forma:
u_ o [2.78]
ot 'oz?
Donde:
¢, = Coeficiente de consolidacion = [2.79]

7wy
La ecuacién [2.78] es la ecuacion basica de la teoria de consolidacion de Terzaghi, y es
resuelta mediante las siguientes condiciones de borde:

z=0 , Au=0
z=2H, , Au=0
t=0 , Au=AU, = Ao,

Basandose en las condiciones de borde, la solucién analitica es obtenida a través de las
series infinitas de Fourier para Au hallado en cualquier punto al interior del estrato.

X 2AU 2

Au=>Yy" o sen( MZJ e ™My [2.80]
m=0 M Hdr

Donde:

M es un entero

M = %(Zm +1)

Au, = Exceso inicial de presion de poros.
c,t

T, = V2 = Factor de tiempo (adimensional) [2.804]

dr
El proceso de consolidacion progresa a medida que transcurre el tiempo, Fig. 2.35(b).
Este progreso se encuentra en funcién al exceso de presion de poros disipado.
Luego; el grado de consolidacion a una distancia z y para un tiempo t, es:
Au,—Au, 1 Au,
Au, Au,

U, =

z

[2.81]
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Donde:
Au, =Exceso de presion de poros en el tiempo t.

La ecuacion [2.80] describe la variacién del exceso de presion de poros Au producido en
un suelo debido a un incremento en el esfuerzo total Ao, . El tiempo requerido para el

proceso de consolidacion y la aplicabilidad de la ecuacién [2.80] en problemas préacticos
depende de muchos factores, incluyendo el tipo de suelo. La Figura 2.37 se obtiene de la
combinacion de las ecuaciones [2.80] y [2.81].

2.0
4/4!
—
T —
e T '}//’9’} /’y’//,/ //} /
7 4;%% S/ [IF
i VAW AW AN (W ETD
£-10 i ,: | = :
" \ N\ N\ \H\ ! "\‘r'T
N NN\ LWL
0.5 N NN N ANAN N Y
S— N
~——
—N
—
0

01 02 03 04 05 06 07 08 09 10
Grado de consolidacion , U,

i L z
Figura 2.37. Variacion de U, con - yT,
dr

A partir de la Figura 2.37 puede obtenerse el grado de consolidacion para un punto dado
que se encuentra al interior del estrato. Sin embargo, en la mayoria de los casos practicos es
de mayor utilidad e interés conocer el grado promedio del porcentaje de consolidacién del
estrato en su totalidad. Este valor se denota por U y es una medida de la magnitud de la
consolidacion del estrato entero, y por tanto, puede ser relacionado al asentamiento total del
estrato luego de que ha transcurrido un cierto tiempo después de la carga. El valor de U
puede ser expresado tanto en forma decimal como en forma porcentual.

Luego, para un tiempo t dado, el grado promedio de consolidacién del estrato entero, se
obtiene a partir de la ecuacion [2.81].

l 2Hy,
(ZH ] jAuZdz
u=Sog \2e ) [2.82]
S Ho

Donde:
U = Grado promedio de consolidacion

S, = Asentamiento por consolidacion del estrato en el tiempo t
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S = Asentamiento total del estrato por consolidacion primaria.

Sustituyendo la ecuacion [2.81] en la ecuacion [2.82], se tiene:

U=1-% 2 oM [2.83]
m=0

M 2
La variacion del grado promedio de consolidacion, U, con el factor de tiempo, T, es

observada en la Figura 2.38. Esta Figura es utilizada cuando se considera que la presion de
poros presenta el mismo valor a lo largo de toda la profundidad del estrato.

Los valores del factor tiempo T, y sus correspondientes grados promedios de

consolidacion U en la Figura 2.38, pueden también ser aproximados a traves de las siguientes
relaciones:

0 2
ParaU = 0% a 60%, T, :Z[U /"j

41100 [2.84]
ParaU >60%, T, =1.781-0.933 log(100 - U %)
0
g\
e N
uscte| | § \
& = 60 \\
S %0 \\\
g100
0 0.2 0.4 0.6 0.8 0.9

Factor Tiempo, T,

Figura 2.38. Variacion del grado promedio de consolidacion, U con el factor tiempo, Ty
(Para presion de poros constante a lo largo de toda la profundidad).

La Tabla 2.6 presenta la variacion del grado promedio de consolidacién con el factor
adimensional de tiempo T,, cuando se considera que el valor del exceso de presién poros es
constante, ecuacion [2.84].

Sin embargo, cuando la variacion del exceso de presién de poros no es constante, la
consolidacion del estrato es mas compleja. Para este caso, Taylor (1948) presento, para la
determinacion del factor tiempo, T,, tres curvas distintas obtenidas a partir de la
consideracion de tres casos distintos observados en la Figura 2.39.

Taylor (1948) indic6 que casos reales pueden ser tratados como diferentes combinaciones
de estos tres casos.

De los casos observados en la Figura 2.39, el que se presenta con mas frecuencia es aquel
en el que la presion de poros varia trapezoidalmente a lo largo de la profundidad del estrato.
La Figura 2.40 presenta la variacion del grado promedio de consolidacion con el factor
tiempo, Ty, para este caso. En tal gréfica el valor de T, se halla también condicionado por el
valor de la altura de drenaje, Hg;.
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Tabla 2.6. Variacién del factor tiempo con el grado de consolidacion (Presion de poros
constante a lo largo de toda la profundidad).

U(%) Tv U(%) Tv U(%) Tv
0 0 34 0.0907 68 0.377
1 0.00008 35 0.0962 69 0.390
2 0.0003 36 0.102 70 0.403
3 0.00071 37 0.107 71 0.417
4 0.00126 38 0.113 72 0.431
5 0.00196 39 0.119 73 0.446
6 0.00283 40 0.126 74 0.461
7 0.00385 41 0.132 75 0.477
8 0.00502 42 0.138 76 0.493
9 0.00636 43 0.145 77 0.511
10 0.00785 44 0.152 78 0.529
11 0.0095 45 0.159 79 0.547
12 0.0113 46 0.166 80 0.567
13 0.0133 47 0.173 81 0.588
14 0.0154 48 0.181 82 0.610
15 0.0177 49 0.188 83 0.633
16 0.0201 50 0.197 84 0.658
17 0.0227 51 0.204 85 0.684
18 0.0254 52 0.212 86 0.712
19 0.0283 53 0.221 87 0.742
20 0.0314 54 0.230 88 0.774
21 0.0346 55 0.239 89 0.809
22 0.0380 56 0.248 90 0.848
23 0.0415 57 0.257 o1 0.891
24 0.0452 58 0.267 92 0.938
25 0.0491 59 0.276 93 0.993
26 0.0531 60 0.286 94 1.055
27 0.0572 61 0.297 95 1.129
28 0.0615 62 0.307 96 1.219
29 0.0660 63 0.318 97 1.336
30 0.0707 64 0.329 98 1.500
31 0.0754 65 0.340 99 1.781
32 0.0803 66 0.352 100 8
33 0.0855 67 0.364

Para limos y arcillas, el exceso de presion de poros se disipa en funcién al agua de los
poros que fluye fuera de la zona del suelo que esté siendo cargada. En limos y arcillas, debido
a la baja conductividad hidraulica, k , el agua fluye muy lentamente a través de estos suelos y
se requiere de un gran tiempo para que la consolidacion sea totalmente completada.

En este sentido, la teoria de consolidacion refleja este hecho a través de un valor bajo del
coeficiente de consolidacion, c, . Luego, la suposicion de que la aplicacion de carga es

instantanea no se halla tan lejos de la realidad, debido a que la duracién del periodo de
construccion es probablemente muy corto comparado con el tiempo requerido para disipar el
exceso de presion de poros.
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Por otro lado, en arenas y gravas al ser la conductividad hidraulica k mucho mayor que
en arcillas y limos, el comportamiento tiempo-asentamiento serd también
correspondientemente diferente. Por tanto, en este tipo de suelos, al ser el valor de C,
proporcional al valor de k , llega a ser claro que el exceso de presion de poros se disipa muy
rapidamente. Consiguientemente, el tiempo de disipacion es mucho méas corto que el periodo
de construccién por tanto, el asentamiento de consolidacion en arenas y gravas, ocurre tan

rdpido como se aplica la carga. Casoll
Caso IA Caﬁo 1B
u

u

Grado promedio de consolidacion, U(%)

0 01 02 03 04 05 06 07 08 09
Factor Tiempo, T,

Figura 2.39. Curvas de consolidacion de acuerdo a la teoria de Terazghi (Taylor, 1948).
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Figura 2.40. Relacion entre el grado promedio de consolidacion y el factor tiempo
(después Janbu, Bjerrum y Kjaernsli, 1956)
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2.11 Coeficiente de consolidacion.

El coeficiente de consolidacién c, involucra a todas las propiedades del suelo. La
conductividad hidraulica k es el pardmetro mas importante durante su determinacion; por
tanto el valor de ¢, varia dentro un amplio rango, adoptando un valor pequefio para el caso de
arcillas y uno muy grande para el caso de arenas.

Para la determinacion de ¢, se podria evaluar cada uno de los pardmetros de la ecuacién
[2.79]; sin embargo, la manera mas simple de hallarlo se basa en la utilizacién de métodos
gréficos realizados a partir de los resultados obtenidos del ensayo de consolidacion.

2.11.1 Método de Casagrande (Método de Log-tiempo).

El método grafico propuesto por Casagrande; basa su procedimiento en la realizacion de una
serie de construcciones realizadas en la grafica de deformacion vs. log tiempo , Fig.2.41:

1. La curva tedrica obtenida de laboratorio estd compuesta de tres partes: una curva
inicial que es aproximadamente una parabola, una parte media que es una linea recta
y finalmente una curva final que es una curva asintética al eje del tiempo. El primer
paso consiste en extender tanto la porcion de linea recta como la curva final hasta que
estas se intersequen en el punto A cuya ordenada representa la deformacion luego de
haberse producido el 100% de la consolidacién primaria.

2. Seleccionar dos valores de tiempo en razén 1:4; t, =4t,, por ejemplo: 1min. y
4min.; 2min y 8min, etc. Determinar los puntos B y C (que se encuentran sobre la
curva) de tal manera que B tenga por abcisaa t, y C tenga por abcisaa t, .

3. Hallar la distancia vertical entre B y C igual a h, luego ubicar el punto D a una
distancia h sobre el punto B. La ordenada del punto D corresponde a d, es decir,
deformacién para el 0% de la consolidacion.

do B d100

4. Determinar el punto F cuya ordenada es igual a d., = , es decir,

deformacion para el 50% de la consolidacion y cuya abcisa corresponde a ts,.

5. De la Tabla 2.6 el valor de T, para un grado de consolidacion promedio de 50%.
Este valor es igual a 0.197, y entonces:
0197 HZ

v
t50

Donde:
H,, =Trayectoria de drenaje mas larga durante la consolidacion.

El valor de ¢, no es en realidad constante ya que este depende de la permeabilidad del
suelo k y del coeficiente de compresibilidad volumétrica m,, que varian con el indice de
vacios y con los esfuerzos efectivos respectivamente. Sin embargo, la variacién de ¢, puede
ser relativamente pequefia para un rango de esfuerzos limitados; por tanto el considerarlo
como constante es bastante razonable.
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Figura 2.41. Método de Casagrande para la determinacién de c,.

2.11.2 Método de Taylor (Método de la raiz cuadrada de tiempo).

El método de la raiz cuadrada de tiempo fue desarrollado por Taylor (1948); y consiste en la
realizacion de los siguientes pasos:
1. Dibujar una gréfica a partir de las lecturas realizadas en el consolidometro vs. la raiz
cuadrada de tiempo, Fig. 2.42.
2. La porcion inicial de la curva observada deberia ser bastante recta. Luego, extrapolar
hacia atras el valor de la lectura para \/f = 0. Este valor es representado por el punto

A de la Figura 2.42.

3. Comenzando en el punto A, dibujar una linea con una pendiente igual a 1.15 veces la
pendiente de la porcidn inicial de la curva obtenida en laboratorio.

4. El punto que resulta de la interseccion entre la linea dibujada en el Paso 3y la curva

de laboratorio, representa U =90% y su ordenada corresponde al tiempo /ty, . En

la Figura 2.42 este punto se halla representado por el punto B.
5. A partir de la ecuacion [2.80a] y la Tabla 2.6 se puede obtener el valor de T, =0.848

que corresponde al valor teérico de U =90%, es decir, para t =t,,. La altura de

drenaje H,, es igual a la mitad de la altura de la muestra, ya que en laboratorio
siempre se tiene condiciones de doble drenaje (piedras porosas encima y debajo de la

muestra).
6. El coeficiente de consolidacion c, es determinado a partir de la siguiente ecuacion:
H 2
C, = Tg i =

90
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Tanto el método de Casagrande como el de Taylor se encargan de ajustar un modelo de
comportamiento al desarrollo actual del suelo. Ninguno de los dos produce un ajuste perfecto,
sin embargo los resultados obtenidos son aceptables y ambos métodos son féciles de aplicar.
Whitlow (1995) da las siguientes recomendaciones:

(a) Se recomienda usar el método de la raiz cuadrada de tiempo para la determinacion de
U =0%, debido a que con este método es mas facil y menos ambiguo el ajustar la curva
tedrica a la curva experimental. La curva teorica es la obtenida al graficar U vs. \/f Esta
curva es adimensional y es ajustada a la experimental, la obtenida de laboratorio, por medio
del factor de correccion 1.15.

(b) Para la determinacién de U =100% , ambos métodos son igualmente validos siempre
y cuando no se tenga consolidacion secundaria. EI método de la raiz cuadrada de tiempo

puede ser usado si los efectos secundarios producidos mas alla de U 4, son despreciables; de

cualquier manera es mejor utilizar el método Log-tiempo.
(c) Los valores de ¢, obtenidos a partir del método del Log-tiempo son mayores que los
obtenidos a partir del método de la raiz cuadrada de tiempo.

A

A
8 =—U=0%

A= Puntos obtenidos del ensayo en laboratorio.

Deformaciéon (mm)

too
Jt(min03)

Figura 2.42. Método de Taylor par la determinacion de C,.

Coduto (1999) afirma que la mayoria de los ingenieros prefieren utilizar el método de la
raiz cuadrada de tiempo, ya que este permite localizar la siguiente carga tan pronto, como t,

haya sido alcanzado; mientras que el método Log-tiempo requiere de un procedimiento
adicional para la determinacion de t, .
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CAPITULO 2 Asentamiento de fundaciones superficiales

Este aspecto puede tener un impacto significante, sobre todo si se considera el costo de la
realizacion del ensayo. Este ultimo se halla muy relacionado al nimero de dias necesarios
para la conclusién de este.

Finalmente, con el afan de salvar estas deficiencias, fue que distintos autores trataron de
determinar correlaciones empiricas entre el coeficiente de consolidacién ¢y, y las propiedades
indices del material.

La primera correlacion fue determinada por Carrier (1985). Para ésta, el valor de c, es
inversamente proporcional al indice de plasticidad y es determinado mediante la siguiente
ecuacion:

_9.09x107 (1.192+ ACT * ***(4.1351L + 1)*
IP(2.03IL +1.192 + ACT 1] **

y [2.85]
Donde:

ACT = Actividad.

IL = indice de liquidez.

IP =indice de plasticidad.

Por su parte, Raju et al (1995) propusieron una ecuacién para predecir C, en una arcilla
normalmente consolidada en funcion al indice de vacios en el limite liquido e, v al esfuerzo

de sobrecarga efectiva inicial in situ O'(I,. La ecuacion de Raju et al (1995) es presentada a
continuacion:

1+e (L23-0276logo,) 1
C, = X
e +(0.353)
L O,

El uso de la ecuacion [2.86] se hace muy cuestionable debido a que ésta fue concebida a
partir de un estudio limitado de cuatro suelos, ademéas de que entre otras cosas el limite
liquido es el Gnico pardmetro en consideracidn, existiendo la posibilidad de que los suelos
presenten el mismo limite liquido pero tengan diferentes limites plasticos, por tanto, tales
suelos presentarian comportamientos totalmente diferentes,.

Lambe y Whitman (1979), presentan por su parte un rango tipico de valores del
coeficiente de consolidacion en funcion del limite liquido, Tabla 2.9.

x1072 [2.86]

Tabla 2.9. Valores tipicos para el coeficiente de consolidacion (Geotechnical Testing
Journal, Vol 27, No 5, 2004)

Limite Limite inferior Compresion virgen  Limite superior
Liquido  Para recompresion No disturbada Remoldeado
[m?/s] [m?/s] [m?/s]
30 35x107° 5x10~ 1.2x1077
60 3.5x1077 1x10~" 3x1078
100 4x1078 2x1078 4x1078

Finalmente A. Sridharan y H. Nagaraj (2004), a partir de los resultados de estudios
realizados sobre muestras remoldeadas de suelo, proponen una correlacion entre el
coeficiente de consolidacion c, y el indice de contraccién IS. Esta correlacion debe ser
verificada cuando se trabaja con muestras de suelo inalteradas o sobreconsolidadas. La
ecuacién propuesta por A. Sridharan y H. Nagaraj (2004) se presenta a continuacion:
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3

= - 2.87
100(15 )*** 12:87]

Cy

3 Asentamiento por consolidacion secundaria.

Una vez que el exceso de presion de poros se ha disipado, el asentamiento por consolidacion
primaria cesa. Sin embargo, algunos suelos siguen asentandose de alguna manera. Este
asentamiento adicional se debe a la consolidacion secundaria y ocurre a un valor de esfuerzo
efectivo constante.

Este fendbmeno aln no ha sido fisicamente explicado, pero aparentemente se debe a un
reordenamiento o deslizamiento de las particulas o a la posible compresion producida sobre
todo cuando se tiene la presencia de materia organica.

El asentamiento por consolidacién secundaria es significativo para el caso de arcillas
altamente plasticas y rellenos sanitarios, mientras que para el caso de arenas y gravas es
despreciable.

En la Figura 2.43 se asume que el fin de la consolidacién primaria se produce en el punto

B. Luego el indice de compresion secundaria C, es igual a la pendiente de la curva de
consolidacion secundaria mostrada en la Figura 2.43.
Luego C_ es determinado mediante la siguiente relacion:

(et —€ ) |Ae|

o= = y >t [2.88]
log(t/t,) loglt/t,) =~ °
Donde:
(tp,ep )=Coordenadas del punto B
(t,e, ) =Coordenadas de algin punto situado en la curva de consolidacién
secundaria.

El asentamiento por consolidacion secundaria es:

H t
S, =—>—C,_ log| — [2.89]
1+ e, t,
°
Consolidacién primaria
Consolidacién secundaria
e,
e
Pendiente =C, | }
|
\ |

t, t ™ logt
Figura 2.43. Asentamiento por consolidacion secundaria.
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CAPITULO 2 Asentamiento de fundaciones superficiales

4. Asentamientos tolerables, diferenciales y totales.

La magnitud del asentamiento total, asentamiento diferencial y distorsion angular que se
puede tolerar, depende del comportamiento funcional de la estructura y de las necesidades del
usuario, al igual que de factores econdmicos, tales como: el valor de la propiedad, pérdidas
potenciales que pudieran presentarse, etc. Debe tomarse en cuenta, que el asentamiento
inmediato debe considerarse de manera separada al asentamiento dependiente del tiempo.
Whitlow (1995) afirma que la mayor parte del dafio por asentamiento se puede considerar
como arquitecténico y esta referido a los revestimientos y acabados. Por tanto, la mayor parte
del asentamiento inmediato se presenta durante la construccion, a medida que se imponen las
cargas muertas y vivas, y por consiguiente, los dafios posteriores pueden ser reducidos de
gran manera si se demora en la aplicacion del acabado hasta que actle toda la carga muerta.

El asentamiento diferencial puede ser calculado como la diferencia entre los
asentamientos producidos en dos puntos adyacentes. Este puede ser estimado como tres
cuartos del asentamiento méaximo total.

En 1955 Mac Donald y Skempton hicieron un estudio de 98 edificios, siendo la mayoria
de éstos estructuras antiguas de muros portantes, acero y hormigén armado. Los datos
obtenidos a partir de este estudio son presentados en la Tabla 2.10. Este estudio fue
comprobado por Grant et al (1974) de un estudio adicional de 95 construcciones mas
recientes. Feld (1965) registré un gran nimero de valores de la magnitud de asentamientos
registrado en estructuras especificas. A partir de todos estos estudios, Bowles (1996)
concluye que:

e Los valores de la Tabla 2.10 son recomendables para la mayoria de las situaciones.

Los valores anotados entre paréntesis son los recomendados para el disefio.

e Uno debe observar cuidadosamente el movimiento diferencial entre dos puntos
adyacentes, y establecer si la pendiente ocasionada por el asentamiento entre ambos
es una pendiente aceptable.

e Los esfuerzos residuales en la estructura pueden ser importantes, si se observa que
existe un rango de asentamientos diferenciales tolerables entre edificios similares.

e Los materiales de construccién ductiles, tales como el acero, son capaces de tolerar
movimientos mucho mayores que los tolerados por el concreto o por muros de carga.

e El intervalo de tiempo durante el cual ocurre el asentamiento puede ser importante,
puesto que lapsos grandes de tiempo permiten a la estructura adaptarse y resistir de
mejor manera el movimiento diferencial.

Tabla 2.10. Asentamientos diferenciales tolerables en edificios, [mm] (Bowles, 1996)

Criterio Fundacién aislada Losa de fundacion
Distorsion angular (agrietamiento) 1/300
Méaximos asentamientos diferenciales
Acrcillas 45(35)
Arenas 35(25)
Méaximo asentamiento
Arcillas 75 75-125(65-100)
Arenas 50 50-75(35-65)

Nota. Los valores entre paréntesis son los valores maximos recomendados.
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CAPITULO TRES
Capacidad de apoyo de fundaciones superficiales.

Las fundaciones son los elementos encargados de impartir, a través de ellos, cargas
estructurales en el terreno. El disefio de fundaciones debe estar regido por criterios de utilidad
y resistencia. El criterio de utilidad, se refiere, a que el comportamiento de la fundacion
durante la aplicacion de las cargas de operacién, debe cumplir totalmente con los propésitos
para los que fue disefiada. Generalmente el criterio de utilidad se halla limitado por la
magnitud de los asentamientos u otros posibles movimientos.

El criterio de resistencia, se refiere, al propésito de asegurar que la fundacion disefiada
sea lo suficientemente resistente para soportar cargas ocasionalmente grandes, debidas por
ejemplo, a fuerzas climatoldgicas intensas o0 a otra serie de causas.

La resistencia o capacidad de apoyo de la fundacidn puede ser un problema a corto o
largo plazo dependiendo de las siguientes caracteristicas:

e Condicién a corto plazo.- Esta condicién se presenta cuando la carga es aplicada
durante el periodo de construccion, es decir durante un periodo corto de tiempo. Una
condicion a corto plazo serd critica s6lo para el caso en que la fundacién sea
emplazada en un suelo arcilloso, es decir, cuando se produzca una condicién no
drenada. Una condicién no drenada se presenta cuando el suelo tiene muy baja
permeabilidad, entonces, se considera que el volumen permanece constante y se ha
generado un exceso de presion de poros igual al cambio de esfuerzo total Au = Ao, .

Debe recalcarse que para la condicion no drenada en suelos arcillosos debe trabajarse
con parametros de esfuerzos totales.

e Condicion a largo plazo.- Esta condicion se presenta cuando la carga maxima es
aplicada a la fundacién luego de un cierto tiempo después del final de la
construccion. La condicion a largo plazo, retne las caracteristicas de una condicion
drenada, tanto para el caso de suelos arcillosos como para el caso de suelos
granulares. Una condicién drenada es aquella situacion en la que el suelo es cargado
y no se genera exceso de presion de poros. Para la condicion drenada deben utilizarse
parametros de esfuerzos efectivos.

Para la determinacién de la capacidad de apoyo del suelo es necesario realizar las

siguientes definiciones:

Carga inicial total o sobrecarga inicial g, es la presion existente antes de la construccion
que se debe al peso del suelo sobre el nivel de fundacion.

Sobrecarga efectiva inicial q;): es igual a la sobrecarga inicial g, menos, el valor de la
presion de poros u, determinado para las condiciones iniciales, es decir, determinado antes
de la construccion.

4, =0, —U,

Carga bruta q es la presion bruta total impartida al terreno después de la construccion,
que incluye:

e El peso de la fundacion, W

o El peso del suelo sobre el nivel de fundacién.
e Lacargaimpartida por la columna a la fundacion, P.
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CAPITULO 3 Capacidad de apoyo de fundaciones superficiales

Esta presion es igual a la carga total, que es la suma de las cargas anteriores, dividida por
el area de la fundacion.
Carga bruta efectiva ' : es igual a la presion bruta de fundacion g menos el valor final

de la presion de poros U, determinado para las condiciones finales, es decir, después de la
construccion.
g =0q-U;

Carga neta qn: es el incremento neto en esfuerzos efectivos al nivel de fundacion, es
decir, es la diferencia entre las presiones efectivas antes y después de la construccién. Es asi
que la carga neta siempre se halla referida a esfuerzos efectivos.

4, =9 — qo [31]

Carga bruta ultima de apoyo q, es el valor de la presion de apoyo que produce falla de
corte en el suelo. Por tanto, la carga Gltima efectiva q,, es igual a la carga Gltima ¢, menos
el valor de la presion de poros U .

Carga neta ultima de apoyo Qun es la carga bruta Gltima efectiva de apoyo menos la
sobrecarga efectiva.

qu(n) =0, —Q, [32]

Maxima capacidad segura de apoyo (s es el valor de la presion de apoyo para el cual el

riesgo de falla al corte es minimo. Esta es igual a la carga bruta Gltima de apoyo dividida por
un factor de seguridad adecuado.

_
FS
La maxima capacidad segura efectiva de apoyo q'S es la méaxima capacidad segura de

g, [3.3]

apoyo g, menos el valor de la presion de poros U.
g =0, —u [3.37
Maxima capacidad neta segura de apoyo Os(n) €S la carga neta ultima de apoyo dividida
por el factor de seguridad adoptado.

Qun)
Usny = ES

[3.4]

En las ecuaciones [3.3] y [3.4], la eleccion de un adecuado valor para el factor de
seguridad depende tanto del criterio como de la experiencia profesional del ingeniero. Coduto
(1994) indica que deben tomarse en cuenta los siguientes aspectos:

o El tipo de suelo. Se recomienda usar valores altos para arcillas y valores bajos para

arenas.

e El nivel de incertidumbre en la definicion del perfil de suelo y en la determinacion de

los parametros de resistencia al corte para disefio.

e Laimportancia de la estructura y las consecuencias de una posible falla.

Por lo general el factor de seguridad adoptado es probablemente mucho mayor que el
factor de seguridad seguro, debido sobre todo a los siguientes aspectos:
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e Los datos de resistencia al corte son normalmente interpretados de manera muy
conservativa, de esta manera los valores de disefio de C y ¢ contienen implicitamente un
otro factor de seguridad.

e Las cargas de servicio son probablemente menores a las cargas de disefio.

e Es el asentamiento, y no la capacidad de apoyo, el que controla el disefio final, por
tanto, la fundacion tendr& dimensiones mayores a las requeridas para satisfacer el criterio
de capacidad de apoyo.

Finalmente, Coduto (1994) presenta la Tabla 3.1, que es una tabla adaptada a partir de la
version presentada por Vesic en 1975. Esta sugiere ciertos valores para el factor de seguridad,;
dependen tales valores fundamentalmente del tipo de estructura.

Tabla 3.1.Guias para seleccionar el minimo factor de seguridad para el disefio de zapatas
(Coduto, 1994).

Factor de seguridad de disefio

. - Caracteristicas de la Exploracion del Exploracion del
Categoria  Estructuras tipicas .
categoria suelo completa suelo
y cuidadosa limitada
Puentes ferroviarios, Cargas maximasde disefio
A almacenes,muros de préximas a ocurrir a menudo 30 40
retencién hidraulica, con consecuencias de falla
silos desastrosas.
Puentes carreteros, Cargas maximasde disefio
B edificios publicose  pueden ocurrir ocasionalmente 25 35
industriales. con consecuencias de falla
serias.
c Edificios de oficinas Cargas maximasde disefio es 20 3.0
y apartamentos. improbable de ocurrir.

Carga admisible de apoyo (, es la presion que asegura que no existira falla al corte, y
asegura también que los asentamientos a producirse seran iguales a los tolerables.

Por tanto, la falla al corte se produce cuando la carga Gltima de apoyo es alcanzada. Esta
falla al corte puede ser de los siguientes tipos:

Falla al corte general.- Este tipo de falla se presenta cuando una fundacion superficial
localizada sobre un deposito de arena densa o sobre un suelo arcilloso rigido es sometida a
una carga que se incrementa gradualmente. Este incremento gradual de carga ocasiona el
consiguiente asentamiento de la fundacion.

En la Figura 3.1 (a) se puede observar una fundacion superficial de ancho B, que esta
situada a una profundidad Dy de la superficie de un depoésito de suelo con las caracteristicas
mencionadas anteriormente. Cuando el esfuerzo o presién producido por la carga P iguala la
carga ultima de apoyo ¢, se produce el asentamiento S, para el cual, el suelo de fundacion
sufrird una falla repentina al corte. La superficie de falla del suelo es mostrada en la Figura
3.1 (a) mientras que la Figura 3.1 (b) muestra la gréafica de S vs. q.

136



CAPITULO 3 Capacidad de apoyo de fundaciones superficiales

El tipo de falla observado en la Figura 3.1 (a) es el de falla al corte general; y para este,
se puede ver en la grafica de S vs. ¢ que se presenta claramente un valor pico de q igual a q.

o

Asentamiento , S

(b)

Figura 3.1. Falla al corte general de un suelo.

Falla al corte local.- Este tipo de falla se presenta cuando una fundacién superficial
como la observada en la Figura 3.2 (a), se encuentra sobre un depoésito de arena media densa
0 sobre un suelo arcilloso de consistencia media.

En la grafica de S vs. g, Fig. 3.2 (b), se observa que a medida que se incrementa la carga
g se produce también un respectivo asentamiento. Cuando ( alcanza el valor de

q;denominado carga primera de falla, la superficie de falla desarrollada en el suelo es la

mostrada con linea llena en la Figura 3.2 (a). Si la carga continda incrementandose la curva
de la gréfica S vs. g se hace mucho mas empinada e irregular como muestra la linea quebrada
de la Figura 3.2 (b). Cuando q iguala el valor de gy la superficie de falla del suelo alcanza la
superficie del terreno. Mas alla del valor de q, la grafica de S vs. g adquiere una forma lineal,
siendo la principal caracteristica de este tipo de falla que nunca es observada una carga pico.

Falla al corte por punzonamiento.- La Figura 3.3 (a) muestra una fundacién con las
mismas caracteristicas que en los casos anteriores; pero con la unica diferencia de que se
encuentra fundada sobre un depésito de arena suelta o sobre un suelo arcilloso blando. Para
este tipo de falla, la curva de la grafica S vs. ¢ es mostrada en la Figura 3.3 (b).

Al igual que en el caso anterior, aqui nunca se observa un valor de carga pico ya que una
vez que se ha alcanzado el valor de q, este permanece constante. La superficie de falla del
suelo para falla al corte por punzonamiento, no alcanza nunca la superficie del terreno.
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Carga por unidad de area, q

—
-

Asentamiento , S

(b)

Figura 3.2. Falla al corte local de un suelo.

.

Carga por unidad de area, q

Asentamiento , S

(b)

Figura 3.3. Falla al corte por punzonamiento de un suelo.
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A continuacién, Coduto (1994) presenta los siguientes criterios, que resultan ser muy
atiles al momento de determinar cuél de estos tres tipos de falla se presentara en una
determinada circunstancia. Estos criterios son:

e Fundaciones emplazadas en arcillas son gobernadas por el caso de falla general al

corte.
¢ Fundaciones emplazadas en arenas densas son gobernadas por el caso de falla general
al corte. En este contexto, una arena densa es aquella cuya densidad relativa Dy es
mayor que 67%.

e Fundaciones emplazadas en arenas sueltas a medianamente densas, es decir, para
30% < D, <67%, son probablemente gobernadas por la falla al corte local.

e Fundaciones emplazadas en arenas muy sueltas, es decir, Dy <30% , son

gobernadas por falla al corte por punzonamiento.

1 Carga ultima de apoyo.

En el anélisis de fundaciones pueden emplearse métodos tedricos, aproximaciones semi
empiricas y por otra parte aproximaciones empiricas.

Entre los métodos tedricos puede ser utilizado uno de los siguientes:
e Meétodo de lineas de deslizamiento

Método de elementos finitos.

Método de equilibrio limite

Método de analisis limite.

Cuando se presentan problemas de estabilidad y se requiere conocer la capacidad de
apoyo del suelo; pueden utilizarse el primero, el tercero o el cuarto método. En cambio,
cuando se requiere determinar la distribucion de esfuerzos o los asentamientos producidos al
interior de una masa de suelo puede utilizarse el segundo método.

El método de lineas de deslizamiento se basa en la construccion de una familia de lineas
de corte o deslizamiento en las proximidades de las zapatas cargadas. Estas lineas de
deslizamiento representan las direcciones de esfuerzos cortantes maximos. Las relaciones
constitutivas de este método son aquellas que consideran que el estado de tensiones en la
masa de suelo satisface en todas partes el criterio de falla de Mohr-Coulomb.

Este método ademas de proporcionar una estimacion de la carga de rotura, permite
también la obtencién de la distribucion de esfuerzos. Sin embargo, ain no se sabe si la
solucion obtenida es 0 no conservadora.

En este método se consideran generalmente solo problemas de deformacion en un plano
2-D. Por otro lado, algunas veces las soluciones pueden extenderse asumiendo el criterio de
falla de Mohr-Coulomb como la superficie en el limite de fluencia y aplicando
compatibilidad de esfuerzos. En este caso la solucién obtenida es exacta para un material
ideal.

Para el método de elementos finitos puede ser empleada cualquier ley constitutiva. La
principal ventaja de este método es que es extremadamente poderoso, debido a que se pueden
tratar no linealidades de materiales y geometrias, es decir deformaciones grandes, y son muy
pocas las ocasiones en gue este presenta dificultades.
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Sin embargo, una de las desventajas de este método es que se requiere del uso de un
computador para efectuar los calculos y para ciertos analisis no lineales puede resultar muy
COSt0s0.

El método de equilibrio limite es una aproximacion al método de lineas de deslizamiento;
donde la solucidn se basa en suposiciones que toman en cuenta tanto la forma de la fundacion
como la distribucién de esfuerzos normales en la superficie de falla. Luego, a través de una
prueba de ensayo y error se encuentra la superficie critica de falla en la que la capacidad de
apoyo es calculada. Las relaciones constitutivas de este método son aquellas que asumen el
criterio de falla de Mohr-Coulomb como vélido en la superficie de falla.

Los calculos realizados para este método son sencillos, dependiendo éste sobre todo de la
precisién con que se haya supuesto el mecanismo de falla. Por lo tanto, es apropiado para el
analisis de fallas ya ocurridas, donde los planos de falla son conocidos. Aln no se sabe si las
soluciones obtenidas con este método son o no conservadoras.

Mc Carron (1991) indica gque el método de equilibrio limite es el mas ampliamente usado
debido sobre todo a su simplicidad matematica y a que los resultados obtenidos gozan de
buena aproximacion.

Finalmente el método de andlisis limite considera la relacion esfuerzo-deformacion del
suelo de una manera idealizada. Este método fue adaptado a la mecéanica de suelos a partir de
un andlisis matematico realizado por Calladine (1985) a la teoria de plasticidad.

Este método consiste en la determinacién de una solucion de borde superior y una
solucion de borde inferior. La solucion o aproximacion de borde superior corresponde a un
estado cinematicamente admisible, en el que solo se consideran los mecanismos de falla,
siendo ignorada la compatibilidad de esfuerzos. La ecuacién de trabajo para el sistema
mostrado en la Figura 3.4 (a) es:

Trabajo externo = Trabajo int erno
Fxb/2x0=kbOrxb [a]
Donde:
kb&r =Resistencia k a lo largo del perimetro del medio circulo con un
brazo de fuerza b .

Luego:

F/b=q=6.29k [b]

La ecuacion [a] asume que el material es idealmente rigido-pléstico, es decir, que no
existe movimiento hasta que la resistencia es alcanzada, y por tanto las deformaciones que se
producen luego ocurren a esfuerzos cortantes constantes, Fig. 3.4 (b). Ademas se considera
que la disipacion de energia interna se produce en la interfase de los bloques rigidos.

Por otro lado si se considera el mecanismo de falla por punzonamiento, Fig. 3.4(c), que
resulta ser un mecanismo de falla més factible que el anterior, la ecuacién de trabajo puede
ser determinada de manera anadloga a la primera pero con la ayuda de un diagrama de
velocidades, Fig. 3.4(d).

Luego, la fuerza de punzonamiento es:

F/b=q=5.76k [c]
De esta manera se obtienen dos aproximaciones de borde superior.
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T
Kk
e
€Y (b)
lF d d
b 0
C C
A &V
\D B 4; D'/ Y
£ <
= a,b
(c) (d)

Figura 3.4. Método de analisis limite (a) Mecanismo simple utilizado para obtener una
solucion de borde superior. (b) Propiedades de un material rigido- plastico. (c) Solucion al
método de analisis limite asociada a un diagrama de velocidades; falla por punzonamiento (d)
Diagrama de velocidades.

Por otro lado la aproximacion de borde inferior se refiere a un estado estaticamente
admisible donde se ignoran los mecanismos de falla y se asegura la compatibilidad de
esfuerzos. En la Figura 3.5(a) se observa la discontinuidad de esfuerzos propuesta. Aqui el
equilibrio de esfuerzos se mantiene al interior de cada bloque y a través de cada

discontinuidad, es decir, o, = o, . En la Figura 3.5, los circulos de Mohr que representan a

las zonas de esfuerzos | y Il tienen un punto en comin; y si el material se encuentra en
cedencia a ambos lados de la discontinuidad, entonces ambos circulos tendran el mismo
didmetro méaximo.

Ahora si se considera que la zona | esta libre de esfuerzos, el correspondiente circulo de
Mobhr es graficado en la Figura 3.5(b), en esta el circulo de la zona | tiene un punto en el
origen. Luego por inspeccion:

q =2k [d]

Ahora si se considera que ambas zonas estan en cedencia, los circulos de Mohr para este

caso son presentados en la Figura 3.5(b), y por inspeccién se tiene:
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q =4k [e]

Ahora de manera similar a la anterior se puede estimar una solucién de borde inferior que
considere, de la forma més general un abanico de planos de discontinuidades, donde todas las
zonas delimitadas por este se encuentran en cedencia, Fig. 3.5(c).

De la Figura 3.5(d) la solucion de borde inferior es:

q=k(2+7)=5.14k [f]

De esta manera uno se aproxima a una solucion de borde inferior.

La solucidn al problema se encontrara en algin punto ubicado entre el borde superior y el
borde inferior aproximandose a uno o a otro dependiendo de si se incrementan las
posibilidades de mecanismos de falla (borde superior) o las posibilidades de discontinuidades
de esfuerzos (borde inferior).

\/gs
| I
d
(@
[ I T
k
s
q D C c
(b)
: R ﬁ

(©) (d)

Figura 3.5. Determinacion de una solucién de borde inferior.
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CAPITULO 3 Capacidad de apoyo de fundaciones superficiales

La adaptacion del problema anterior a la mecénica de suelos, corresponde a la condicion
de estabilidad a corto plazo en una arcilla saturada sometida a la aplicacion de una carga.
Luego, antes de desarrollar los métodos existentes para la determinacién de la capacidad

de apoyo, debe aclararse, que de aqui en adelante, el valor de q* en todos los métodos

corresponde al valor de la sobrecarga que existe en el terreno adyacente a la fundacién luego
de haber concluido la construccion.

A continuacion se presenta una solucion basada en el método de analisis limite, realizada
por Bowles (1988) para el caso especifico de una arcilla saturada sometida a la aplicacion de
una carga.

Previamente, en las Figuras 3.6 y 3.7 se observan los dos posibles mecanismos de falla
que pueden presentarse cuando el suelo de fundacion alcanza la carga Gltima de apoyo (.
Estos dos posibles mecanismos de falla son:

e Circular, Fig. 3.6; en la que la resistencia al corte se desarrolla a lo largo del
perimetro del circulo que constituye la superficie de falla.

e Punzonamiento en el terreno, representado por la cufia agb en la Figura 3.7 o de
manera aproximada por la cufia ObO’ en la Figura 3.6.

Area = dA
Friccion= o, tang =0, f G2 C12 =031 O11

Cohesion = %
dA

(b) (c)
Figura 3.6. Capacidad de apoyo en un suelo con ¢ =0, (a) Zapata fundada en un suelo
con ¢ =0 (b) Significado fisico de la ecuacion [3.5] para resistencia al cortante(c) Circulos

de Mohr para elementos observados en (a).
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En ambos mecanismos de falla la resistencia al corte limite del suelo se desarrolla a lo

largo de la superficie de deslizamiento. Esta resistencia esta dada por la ecuacion:
T=C+o,tang [3.5]

El significado fisico de la ecuacion [3.5] es representado en la Figura 3.6 (b). La eleccion
entre parametros de esfuerzos totales y pardmetros de esfuerzos efectivos en la ecuacion [3.5]
es realizada en funcion a las condiciones de aplicacidn de carga, es decir dependiendo si se
tienen condiciones drenadas o condiciones no drenadas.

La aproximacion de q, desarrollada por Bowles (1988) que se presenta a continuacion es

una de las mas simples realizadas para su obtencion. Esta toma en cuenta las consideraciones
realizadas en el método de analisis limite, es decir, consiste en la determinaciéon de una
solucion de borde superior y una solucion de borde inferior, para el caso presentado en la
Figura 3.6.

En esta Figura se considera que las dimensiones de la zapata mostrada son
B x L(B =1L —)oo), y que el suelo de fundacion tiene un angulo de friccion ¢ =0. Una

solucion de borde inferior puede ser obtenida de la siguiente manera:

Cuando la fundacion es emplazada en el terreno el bloque de esfuerzos 1 mostrado en la
Figura 3.6 (a) tiene los esfuerzos principales que se indican. Debido al esfuerzo ocasionado
en el suelo por la aplicacion de la carga; el suelo tiende a desplazarse lateralmente hacia la
derecha de la linea OY, lo que da lugar a que el esfuerzo principal del bloque de esfuerzos 2
sea igual al esfuerzo horizontal del bloque de esfuerzos 1. Estos bloques de esfuerzos son
representados mediante su correspondiente circulo de Mohr en la Figura 3.6 (). A partir de la
ecuacion de resistencia al corte se tiene:

0, =0, tan2(45 + gj +2¢ tan(45 + g) [3.6]
Para el caso de la Figura.3.6 ¢ =0, luego tan(45+§} = tan2(45+%j =1, y para el

bloque 2 en la esquina de la zapata O o, = q = sobrecarga = jD, . Reemplazando estos
valores en la ecuacion [3.6] y se tiene:

012 =031 = q* (1)+ ZC(]-) [3.7]
Para el bloque 1 en la esquina O de la zapata se tiene:

0,1 =0Q, =03, (1)+ 2C(1) [3.8]
Reemplazando la ecuacion [3.7] en la ecuacion [3.8], gy es:

0, =q +2c+2c=q +4c [3.9]

Para el caso en el que el nivel de fundacion se encuentra en la superficie del terreno
q =0,y laecuacién [3.9] se convierte en:
q, =4c [3.10]
La ecuacion [3.10] proporciona una solucion de borde inferior. Para obtener una solucion
de borde superior se considera una falla circular alrededor del punto O. Realizando la
sumatoria de momentos en el punto O causados por la carga ultima, la resistencia al corte

perimetral y la sobrecarga, se tiene:

a, BXBZCHBXB+q* BxB

[3.11]
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Resolviendo para q se tiene:
q, =2c7+q [3.12]
Para el caso en el que el nivel de fundacién se encuentra en la superficie del terreno
q =0,y laecuacion [3.11] se convierte en:

q, =6.28c [3.13]

Luego, la carga ultima obtenida a partir del promedio de las ecuaciones [3.13] y [3.10]
es:
q, =5.14c [3.133]

La ecuacion [3.13a] es la solucion para la carga ultima obtenida a partir del método de
analisis limite considerando un suelo sin friccion, es decir para ¢ =0°.

Todos los métodos tedricos para la determinacion de la carga dltima nombrados
anteriormente se relacionan de cierta manera, ya que muchas soluciones obtenidas a partir del
método de las lineas de deslizamiento proporcionan campos de velocidades cinematicamente
admisibles y pueden ser asi consideradas como una solucién de borde superior que satisface a
la vez las condiciones de borde de velocidad. Por otro lado, si el campo de esfuerzos al
interior de una zona plastica puede ser extendido dentro de una region rigida, entonces las
condiciones de equilibrio y cedencia son satisfechas, y la solucién constituye una solucion de
borde inferior.

Por otro lado, el método de equilibrio limite utiliza la filosofia basica de la regla de borde
superior, mediante la cual, se asume una superficie de falla y al menos una respuesta es
buscada. Sin embargo este método no considera que las condiciones cinematicas y de
equilibrio sean satisfechas en un sentido limitado. Por consiguiente, las soluciones de
equilibrio limite no son necesariamente soluciones de borde superior o de borde inferior. Sin
embargo, una solucién de borde superior para el método de analisis limite serd obviamente
una solucion del método de equilibrio limite.

A pesar de la relacion existente entre estos métodos, la mayoria de ellos, sobre todo el
método de analisis limite presenta grandes dificultades en su desarrollo. Estas dificultades se
enuncian a continuacion:

e La complejidad de encontrar un mecanismo que pueda describir el proceso de falla
razonablemente bien.

e El método de analisis limite aplicado para la determinacion de la capacidad de apoyo
toma en cuenta un sistema tridimensional, por tanto, incluye solamente materiales sin
friccion interna debido a que los mecanismos de colapso en estos materiales no son tan
complejos como los que se presentan en materiales con friccion.

e La complejidad de la geometria en tres dimensiones juntamente con la dilatacion de
los suelos, hace muy dificil el construir modelos de velocidades admisibles, y hace
que los calculos de volimenes de bloques y superficies de discontinuidades sean
bastante laboriosos.

Debido a las dificultades ya enunciadas, fue que se desarrollaron métodos semi-
empiricos para la determinacion de la capacidad Gltima de apoyo. Estos fueron desarrollados
para materiales con friccion inicialmente, siendo luego extendidos de manera muy sencilla,
también para suelos cohesivos. Estos métodos se basan en estudios de falla al corte por
punzonamiento realizados en otros materiales, tales como metales.
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Todos estos fueron desarrollados considerando una fundacion continua y un caso de
deformacién plana. Con el paso del tiempo una serie de factores empiricos fueron aplicados a
estos métodos con el objeto de compensar las suposiciones realizadas.

A continuacion se analiza el caso de una zapata continua emplazada en un suelo que
presenta un angulo de friccion igual a ¢ y una cohesion igual a c, Fig. 3.7, en la que se
puede observar que una vez alcanzada la carga ultima ¢, ocurre la falla al corte por
punzonamiento.

Para este caso, se realiz6 una extensién al estudio de Prandtl (1920) quien estudié la
resistencia al punzonamiento de metales, a partir de la cual determiné la capacidad de una
masa de metal de gran espesor para resistir las cargas concentradas. Posteriormente al
introducir términos geotécnicos al trabajo de Prandtl, se observo que él consideré un suelo
puramente cohesivo (¢ = O)y sin peso unitario.

Luego, con estas suposiciones, él definid la forma de las zonas de corte y desarroll6 un
método para determinar la fuerza requerida para que se produzca el punzonamiento. Las
consideraciones realizadas por Prandtl no toman en cuenta precisamente a ninguno de los
métodos tedricos, sino mas bien, el valor de (, se obtiene a partir de la suma de fuerzas

verticales que actlan en la cufia @, Fig. 3.7; por tanto, el valor de q, es obtenido

basandose en el método de superposicion.
A continuacion se presenta la estimacion de q, realizada como una extension al trabajo

de Prandtl (1920). La ecuacion general presentada posteriormente fue desarrollada por
Bowles (1988).

o =45 +¢/2
p =45 +/2
B
H= E tano
_ B
~ 2c0sa

= PP
PV cosd

Figura 3.7. Capacidad de apoyo simplificada para un suelo ¢ — ¢ (Bowles. 1988).

146



CAPITULO 3 Capacidad de apoyo de fundaciones superficiales

Para la estimacion de g, se considerd que cuando la cufia se desplaza en el terreno, se

desarrollan presiones laterales en la linea ag, las cuales tienden a trasladar horizontalmente el
bloque agf contra la cufia afe. Las presiones desarrolladas a lo largo de la linea vertical af
son representadas en el bloque de esfuerzos mostrado a la derecha de la linea. Podria ser
mostrado usando el circulo de Mohr que la cufia agb desarrolla lineas de deslizamiento de
esfuerzos, que forman un angulo de & =45+ ¢/ 2 con la horizontal, situacién que puede ser

observada en el bloque de esfuerzos mostrado en el interior de la cufia agh, de manera que la
linea ab resulta ser un plano principal. Similarmente en la cufia afe las lineas de
deslizamiento forman un angulo de S =45—¢/2 con la horizontal, siendo la linea ae un

plano principal respecto al angulo £ .

Para el blogue de esfuerzos que se encuentra a la derecha de la linea af, la fuerza Py que
es resultado de la resistencia total del terreno, puede ser calculada integrando de OaH el

esfuerzo principal o;.
De acuerdo a la Figura 3.7 y a la ecuacion [3.6], se tiene:

P, = To'ldz = T{(yz +q )tan2(45 - ?j - 20tan(45 - ¢j}dz [3.14]
0

0
De acuerdo a la definicién de Pp hecha en la Figura.3.7, e integrando la ecuacion [3.14],

se tiene:

2
szﬂ_zl K, +q H-K, +2cH, /K, [3.15]

Para la determinacion de q,, se realiza la sumatoria de fuerzas verticales que actlan en

la cufia adg de ancho unitario. Estas fuerzas son observadas en la Figura 3.7.
P
q, <324 yE-ﬂ —~CcAcos p———-——=0
2 2 2 senp cos ¢

Sustituyendo los valores de A'y H segun la Figura 3.7 y despejando q, se tiene:

Kk, el K,
= Los¢+‘/7p} cos¢ 4 cos¢ K, | 1316]

Reemplazando los multiplicadores de ¢,q " y yB por factores N se tiene:
d, =cNC+q*Nq+§N7 [3.17]

La ecuacion [3.17] es la ecuacidn utilizada mas comdnmente para la determinacion de la
capacidad de apoyo del suelo. Debe tomarse en cuenta que esta ecuacion subestima el valor
de q, debido a las razones que se exponen a continuacion:

o Zona@ es despreciada.

e La interfase de la zapata es generalmente rugosa y por tanto contribuye con el efecto
de rugosidad.

e La forma del bloque agfe define pobremente la zona resistente al movimiento de la

cufia en el suelo. Una espiral logaritmica definiria mejor la superficie de
deslizamientode g a f y parcialmentede f ae.
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e Lasolucién es obtenida para una zapata continua, por tanto deberia ser ajustada para
la forma real de la zapata, es decir, deberia aplicarse un factor de forma.

e La resistencia al corte en el plano ae de la superficie es despreciada. Esta requiere
ser ajustada de alguna manera, haciéndose necesaria la utilizacion de un factor de
profundidad.

e Serén necesarios otros factores para el caso en que la carga se halle inclinada
respecto de la vertical.

Finalmente la capacidad de apoyo del suelo puede ser determinada a través de métodos
empiricos. Estos métodos se basan en el uso de correlaciones determinadas empiricamente y
utilizan los resultados obtenidos de la realizacion de ensayos in- situ, tales como el SPT, el
CPT vy otros. En todos ellos la capacidad de apoyo es determinada mediante correlaciones
empiricas. El procedimiento para la realizacion de los ensayos in- situ es abordado en el
Capitulo 8.

2 Métodos semi- empiricos para la determinacion de la capacidad ultima de
apoyo.

Los métodos analiticos utilizados en la actualidad para la determinacion de la capacidad de
apoyo son métodos semi- empiricos cuyo principal objetivo es analizar la falla por
capacidad de apoyo en zapatas continuas y poder realizar un disefio que evite tales fallas.
Para esto es necesario entender la relacion entre capacidad de apoyo, carga, dimensiones de la
zapata y propiedades del suelo.

Con afan de entender esta relacion han sido utilizados modelos a escala reducida de
zapatas, debido mayormente a que el costo de estos modelos es mucho menor que el de
ensayos realizados a escala real. Desafortunadamente, el ensayar modelos tiene sus
limitaciones, especialmente cuando se trabaja en arenas. Debido a esto, no ha sido posible a
través del tiempo encontrar una solucion general que satisfaga completamente las leyes de la
estatica.

Sin embargo, han sido propuestos una serie de métodos semi- empiricos, los que a través
de suposiciones simplifican el problema y permiten en la actualidad, segin Coduto (1994)
estimar la capacidad de apoyo en zapatas continuas con una aproximacion bastante buena
para problemas préacticos.

2.1 Método de Terzaghi.

La ecuacion de Terzaghi (1943) fue una de las primeras ecuaciones propuestas para
capacidad de apoyo. Esta fue derivada a partir de la ecuacion [3.17].

Tomando en cuenta las limitaciones de esta ecuacion, Terzaghi aplicé los factores
necesarios para hacer que los resultados obtenidos sean lo mas aproximados a los reales. La
ecuacion de Terzaghi fue desarrollada para una zapata continua de ancho unitario en la que se
produce un caso de deformacion plana.

Las principales suposiciones realizadas por Terzaghi son las siguientes:

e La profundidad de fundacion D, es menor que el ancho de la zapata B, es decir,

menor que la dimensién menor de la zapata.
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e Ocurre una falla al corte general y la base de la zapata es rugosa.
e Eléangulo a de lacufia abc esigual a ¢, Fig. 3.8.

e La resistencia al corte del suelo por encima de la base de la zapata en el plano cd
es despreciable y esta representada por la linea punteada en la Figura 3.8.
o El peso del suelo que se encuentra sobre la base de la zapata puede ser

reemplazado por un esfuerzo de sobrecarga q° = D, .

Estas suposiciones son generalmente razonables y conservadoras para el andlisis de falla
al corte general, aunque en algunos casos, segun Coduto (1994), resulta dificil modelar
depositos de suelos estratificados con parametros de suelos homogéneos equivalentes.

Terzaghi consideré tres zonas en el suelo, Fig. 3.8. Inmediatamente debajo de la zapata
una zona de cufia que permanece intacta y que se mueve descendentemente con la zapata,
zona abc de la Figura 3.8. Luego, una zona de corte radial que se extiende a ambos lados de
la cuiia, donde los planos de corte toman la forma de espirales logaritmicas, arco ad de la
Figura 3.8. Finalmente, la otra zona es la zona de corte lineal en la cual el cortante del suelo
se produce a lo largo de superficies planas, linea de de la Figura 3.8.

Terzaghi termind las zonas de corte en un nivel uniforme con la base de la zapata, es
decir, en el plano ce de la Figura. Esto significa que el considero al suelo comprendido entre
la superficie y la profundidad de fundacion solo como una sobrecarga que no ofrece
resistencia al corte. Esta es la suposicién mas conservadora de este método y es la principal
razon para que el mismo este relativamente limitado a zapatas superficiales.

La ecuacidén desarrollada por Terzaghi , asi como los diferentes factores utilizados por
este , son presentados en la Tabla 3.2.

Tabla 3.2. Ecuacion de Terzaghi.

Ecuacion de Terzaghi.

g, =CcNs, +q N, +0.5BN s, [3.18]

a2

N =
© acos?(45+¢/2)

a= e(0.757rf¢/2)tan¢

N, = (N, —1)cotg

c

K
N _Ttang v
! 2 (cos’¢g

Continua Circular Cuadrada
S, 1.0 1.3 1.3
S 1.0 0.6 0.8

De la Tabla 3.2 se puede observar que los factores de forma para una zapata continua son
iguales a 1. Los factores N; son calculados de diferente forma que en la ecuacion [3.17], esta
diferencia radica en que para la ecuacion de Terzaghi tanto las lineas de deslizamiento al
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interior del arco ad como al interior de la cufia exterior cde fueron consideradas como arcos

log-espiral, Figura 3.8.

Terzaghi no explicé de manera clara la manera en que el obtuvo los valores de K oy Y €8

por tal razon que Kumbhojkar presentd una serie de valores de N, que resultaron ser la

mejor aproximacion a los valores obtenidos por Terzaghi.

L Cortante
/ despreciado
AACNZ LA A LA LA L = YD .
geegregoe.gee. q=" / ( Terzaghi,
R Gt s o MR EREE Hansen )
(et B ¢
Rugoso
@
a
¢ I ——w AUNIINIIN —
B /
45— — _ 5 IO N -
: q=1 Quie =4 -
/ /
S (DERRRE -
o o v
I /
| Fy=c~ab+Pptan¢ /
| n /
P e
d U y o
~_ - - /
Meyerhoff
Terzaghi y Hansen | -
- \
0= < ace o < abd' Dara H everhoft y b
v= <acd 0 < abd' ara Hansen y Meyerhoff : o )

ad 0 ad' = log espiral para ¢ >0
n= 90°-¢

Terzaghi o = ¢

(b)

Figura 3.8. Método de Terzaghi (Bowles, 1988).

A continuacién en la Tabla 3.3 se presentan los valores de capacidad portante de
Terzaghi para una serie de angulos de friccion ¢ .
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Tabla 3.3. Factores de capacidad portante para las ecuaciones de Terzaghi (Das, 1998).

dldeg] N Ng N,?
0 5.70 1 0
1 6.00 1.10 0.01
2 6.30 1.22 0.04
3 6.62 1.35 0.06
4 6.97 1.49 0.10
5 7.34 1.64 0.14
6 7.73 1.81 0.20
7 8.15 2.00 0.27
8 8.60 2.21 0.35
9 9.09 2.44 0.44
10 9.61 2.69 0.56
11 10.16 2.98 0.69
12 10.76 3.29 0.85
13 11.41 3.63 1.04
14 12.11 4.02 1.26
15 12.86 4.45 1.52
16 13.68 4.92 1.82
17 14.60 5.45 2.18
18 15.12 6.04 2.59
19 16.56 6.70 3.07
20 17.69 7.44 3.64
21 18.92 8.26 431
22 20.27 9.19 5.09
23 21.75 10.23 6.00
24 23.36 11.40 7.08
25 25.13 12.72 8.34
26 27.09 14.21 9.84
27 29.24 15.90 11.60
28 31.61 17.81 13.70
29 34.24 19.98 16.18
30 37.16 22.46 19.13
31 40.41 25.28 22.65
32 44.04 28.52 26.87
33 48.09 32.23 31.94
34 52.64 36.50 38.04
35 57.75 41.44 45.41
36 63.53 47.16 54.36
37 70.01 53.80 65.27
38 77.50 61.55 78.61
39 85.97 70.61 95.03
40 95.66 81.27 115.31
41 106.81 93.85 140.51
42 119.67 108.75 171.99
43 134.58 126.50 211.56
44 151.95 147.74 261.60
45 172.28 173.28 325.34
46 196.22 204.19 407.11
47 224.55 241.80 512.84
48 258.28 287.85 650.67
49 298.71 344.63 831.99
50 347.50 415.14 1072.80

A partir de Kumbhjkar (1993)
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2.2 Método de Meyerhof.

Meyerhof (1951,1963) propuso una ecuacion de capacidad portante similar a la de Terzaghi.
Las diferencias basicas entre ambas ecuaciones son las siguientes:
e Meyerhof toma en cuenta la resistencia al corte del suelo por encima de la base de la
zapata, Figura 3.8 (b) (linea punteada) y Fig. 3.9.
e Asume que la superficie de falla se extiende hasta la superficie del terreno.
e Laecuacion de Meyerhof puede ser aplicada a fundaciones rugosas tanto superficiales
como profundas.

La principal caracteristica de la ecuacion de Meyerhof es la inclusion del factor de forma
S, en el término de la profundidad, ademas de los factores de profundidad d; y los factores

de inclinacion i, para el caso en el que la carga aplicada a la zapata se halla inclinada en un

angulo @ a partir de la vertical.

Los factores N de Meyerhof fueron obtenidos haciendo ensayos en la zona abc, Fig. 3.9.
Para la cuia elastica triangular abc de la Figura, bcd es la zona de corte radial con cd siendo
un arco de log-espiral. Por otro lado, bde es una zona de corte mixta donde el cortante varia
entre los limites de corte radial y corte plano, dependiendo de la rugosidad y profundidad de
la fundacién. El plano be es denominado superficie libre equivalente y es a lo largo de este
donde se producen tanto esfuerzos normales como esfuerzos de corte. Luego, al igual que en
el método de Terzaghi se utiliza el método de superposicion para la estimacion de (, .

Realizando una analogia con la Figura 3.8, se puede indicar que el método de Meyerhof
determina ¢, tomando en cuenta la resistencia al corte sobre el arco ad’ mientras que el

método de Terzaghi toma en cuenta la resistencia al cortante solo sobre el arco ae, Fig. 3.8.
e

AR FTEEETKL
%Bﬂ
_—
Df Po So
s
n
| =——4——L —— 0y
90 - ¢
0

Figura 3.9. Campos de lineas de deslizamiento para una fundacién continua rugosa.
Método de Meyerhoff (Das, 1999).
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CAPITULO 3 Capacidad de apoyo de fundaciones superficiales

La ecuacion propuesta por Meyerhof, asi como los factores utilizados por este autor, se
presentan a continuacion en la Tabla 3.4 y tienen la siguiente forma:

Tabla 3.4. Ecuacién de Meyerhof

Ecuacion de Meyerhof.

Carga vertical: g, =cN.s.d. +q N,s,d, +0.5BN s d, [3.19]
Carga inclinada: g, =CN.S.i.d, +q*Nqsqiqdq +0.58BN,s,i d,  [3.20]
N, =e""" tan2(45+9
N, = (N, —2)cot¢
N, =(N, —1)tan(1.4¢)

E Para ¢ >10°

_ tan? e B _s —
{Kp_tan (45+2ﬂsc_1+0.2KpL , Sq=5,=1+01K,

R B .
olv S¢ =l+0.2E , Sq=S,=1Parag=0

Df ] [ Df
dC +1+02F y dq:dy:1+0' Kp?

i, =i =(1— ‘9)2 i {1—@}2
q 90° 4 ¢

En la Tabla 3.4 se incluyen tanto los factores de forma S, como los factores de
profundidad d; .

Los factores de inclinacién de carga i son determinados para cargas inclinadas que
forman un angulo € con la vertical y que se aplican en la direccion del ancho de la zapata.

2.3 Ecuacién de Hansen.

Hansen (1970) propuso la ecuacion general de capacidad de apoyo. La ecuacion de Hansen es
una extension al trabajo realizado por Meyerhof, siendo la principal diferencia con las
ecuaciones anteriores que:

e Hansen toma en cuenta un factor b, para considerar el efecto de una posible

inclinacion de la superficie de fundacion. Esta inclinacién es medida respecto a la
horizontal.

e Ademés toma en cuenta el factor g; que considera el caso en que la fundacion esta
siendo soportada por la superficie de un talud que se halla formando un &ngulo £ con

la horizontal.

e Al igual que la ecuacion de Meyerhof, la ecuacién de Hansen puede ser utilizada tanto
para fundaciones superficiales como para fundaciones profundas, ya que esta incluye
un factor de profundidad d; .

La ecuacion general de Hansen es presentada en la Tabla 3.5 (a).
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Tabla 3.5 (a). Ecuacién general de Hansen.

Ecuacién de Hansen.

g, =cN.s.d.i.g.b, +q"N,s,d i, g,b, +0.5B'N s d i g b  [321]

Para ¢ =0
q, =5.14c,(1+s, +d, +—i, —b, —g.)+q" [3.22]
N, =e™*" tan2(45+£j
2
N, = (N, —1)cotg
N, =15(N, —1)tan¢

A continuacién la Tabla 3.5 (b) presenta las ecuaciones para la determinacion de los
factores de forma, de profundidad, de inclinacién de carga, inclinacion de la superficie de
fundacion y finalmente el factor que considera el efecto que se produce cuando una fundacion
es emplazada sobre un talud.

Para la utilizacion de la Tabla 3.5 (b) deben realizarse las siguientes consideraciones:

Usar s,,d, solopara ¢=0.

Las dimensiones efectivas de B' y L' son utilizadas para el caso de carga excéntrica
y carga inclinada como se observa en la Figura (a). Estas dimensiones efectivas son
utilizadas para el célculo de los factores de forma pero no para el calculo de los
factores de profundidad. Cuando solo existe excentricidad en la direccion de L, el
valor de de B" eneltéerminode N, esiguala B

La wvariable c, representa la adhesion de la base y es igual a
(0.6 a 1.0)x Cohesion dela base .

La identificacion de los angulos 77 y [ es realizada a partir de la Figura (a)
presentada a continuacion. La posicion de H, (HB 0 HL)puede también causar

excentricidad. Se debe notar que V es la fuerza normal a la base y no la resultante
R . Esta ultima resulta de la combinacionde H; y V .

B
I
\ 5 AF:B'L
. rk e
|
L| Hg

| ?
| H
|

BI
|

Figura (a). Ecuacion de Hansen - Tabla 5 (b).
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N
_M
A -f7y
\Y/
\ M=H,y

Figura (a) (Continuacion). Ecuacion de Hansen — Tabla 3.5 (b).

Tabla 3.5 (b). Factores para la ecuacion general de Hansen,.

Ecuacién de Hansen.

Factores de forma

Factores de profundidad

s'c:O.ZE.
L
N R
SC=1.O+—q-E,
N, L

c
s, =1.0 Para continua

5
s, =10 +fsen¢

Para todo ¢

s, =1.0-0.4°->06
L

d, =0.4k

d. =1.0+0.4k

Para D/B<1
k=D/B
Para D/B>1
k[radianes] = tan*(D/B)

d, =1+ 2tang(1-seng)’k
k definido arriba.

d, =1.0 paratodo ¢

Factores de terreno

Factores de base (base inclinada)

- _ P
e = Ta70
B
=1.0-
J 147°

g, =(1.0-05tang)’
g, =(1.0-05tanB)

b, =1
¢ 147

b, =1.0——2
147°

b, =27} 1 en radianes.

_ pl(-2ntang)
b, =e mt

b, =) 1 en radianes.
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Tabla 3.5 (b) (Continuacion). Factores para la ecuacion general de Hansen.

Ecuacion de Hansen (Continuacion).

Factores de inclinacion de carga.

a
i, =05- [1- al iy = 1o OSH
Acc, V + A;c, cotg
- - 1_iq
i =1, — 2<a, <5
N, -1
r a?
il 0.7H;
7 V +Ac, cotg

! V +A,c, cotg

2<qa,<5

[, ©7-pera50H, r

Se debe apuntar que Hansen (1970) no dio una ecuacién para el célculo de iC cuando
¢ > 0. La ecuacion presentada en la Tabla 3.5 (b) es de Hansen (1961). Esta ecuacion

también es usada por Vesic.
Para la determinacion del factor de inclinacién i, en la ecuacién de Hansen debe tomarse

en cuenta que la componente horizontal de la carga, H y la componente vertical, V son
perpendiculares y paralelas, a la base respectivamente. Luego, para el caso general de carga
inclinada se tiene:

e Usar H; como Hj si la carga horizontal es paralelaa Bo H; como H, silacarga

horizontal es paralela a L o ambos si existe carga horizontal en ambas direcciones.
e Cuando H es paralelo a la dimension B, H; = H,. Parael casoenque H, =0, se

tiene:
legilgg:l,5 =10
e Cuando H es paralelo a la dimension L, H; =H, . Parael casoenel que H, =0,

se tiene:
i, .., =10

cL gL' yL

Estos valores de H; son utilizados para el célculo de los factores de inclinacién a partir

de las ecuaciones de la Tabla 3.5 (b). Luego, calculados los factores de inclinacion, los
factores de forma son calculados a través de las ecuaciones que se presentan en la Tabla 3.6.

Determinados los factores de forma, estos deben ser reemplazados en la ecuacién de
capacidad portante de Hansen, que adaptada para la aplicacion de una carga inclinada, tiene
la siguiente forma:
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Oy =CNSc50cicp b, +0 NS, gdgiqedqby +0.5B N,s, zd i 59 b,
6 [3.21a]
qy =CNS¢, deic, 9cb, +d NS, dgig 9qby +0.5A N s, d i, g.b,

Finalmente el valor de q, es el menor de entre los dos valores obtenidos de la ecuacion
[3.21a].

Tabla 3.6. Factores de forma de Hansen para el caso general de carga inclinada.

Factores de Hansen para el caso general de carga inclinada.

5.5 =0.2Bi 5 /L s, =02Li, /B
N, Bi N, Li

Sep =10+ —2 S, =10+ —=

Y NC Y NC
Sq5 =1.0+seng-B'i /L s, =1.0+seng-Li, /B
5,5 =1.0-04B'i , /Li 5,5 =10-04Li  /Bi g
Para¢=0:
5.5 =0.2Bi /L s, =02Li, /B

Nota.-El valor de s, ; debe ser mayor o igual a 0.6, es decir, s,; >0.6.
Si este valor es menor a 0.6 entonces usar 0.6 .

2.4 Método de Vesic.

La ecuacion propuesta por Vesic (1973) es esencialmente igual a la dada por el método de
Hansen (1961), salvo la introduccion de algunos cambios que se especifican a continuacion:
e Eltérmino Ny tiene una ecuacion ligeramente diferente.

e Los factores de inclinacién de carga I, inclinacion de la superficie de fundacién b, y
el factor de fundacion emplazada sobre un talud g; son calculados de manera diferente.

La ecuacion de Vesic, juntamente con sus correspondientes factores son presentados en la
Tabla 3.7 (a). La Tabla 3.7 (b) presenta también las ecuaciones propuestas por Vesic para la
determinacion de los factores de inclinacion de carga, inclinacién de la superficie de
fundacion y finalmente el factor que considera el efecto que se produce cuando una fundacion
es emplazada sobre un talud.

Las consideraciones hechas para el uso de estas ecuaciones son las mismas realizadas en
el método de Hansen, salvo que Vesic a diferencia de Hansen, para el caso de carga inclinada,
no toma en cuenta en la determinacion de los nuevos factores de forma a los factores de
inclinacion.

Para Vesic el exponente m incluye la inclinacion de la carga. La ecuacion de Vesic no es
adaptada para el caso de carga inclinada, y en esta, para este caso, el valor de B' en el
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término de N es igual a la menor dimension lateral real, incluso cuando H; =H, .

Por otro lado, cuando H; = H, entonces m=m;. Luego, m=m, cuando H; =H, .

En caso de que H; #0y H_ #0, usar m =w/m§ +mﬁ . Recordar que deben usarse las

dimensionesde B y L, yno asi las dimensionesde B' y L'.
Para el caso de carga excéntrica e inclinada usar B' y L', en la determinacion de los

factores de forma.

Finalmente cuando ¢ =0y #+#0;usar N,

Tabla 3.7 (a). Ecuacidn general de Vesic.

=—2sen(+ S)

Ecuacién de Vesic.

q, =cN_s.d.i.g.b, +q*Nqsqdqingbq +0.5)B' Nysydyiygyby

N =ertan tan2(45+§j

q
N, = (N, —1)cot¢
N, =2(N, +1)tang

[3.23]

Tabla 3.7 (b). Factores para la ecuacion general de Vesic.

Ecuacién de Vesic.

Factores de forma

Factores de profundidad

N 1
S, —104-2.8
N, L

S, =1.0 Para continua

c

5
s, =10 +rtan¢

Para todo ¢

s, =1.0-0.4° 06
L

d, =1.0+0.4k

Para D/B <1

k=D/B
Para D/B >1
k[radianes] = tan™*(D/B)

d, =1+ 2tang(1—seng)’k
k definido arriba.

d, =1.0 paratodo ¢

Factores de terreno

Factores de base (base inclinada)

- _ B
= — :0
0=z, (©=0)
S en radianes
i 1-i,
gczlq_—
5.14tan¢

g, =0, =(L0—tanB)’

b,=g. (¢=0)

b, _10-_28
5.14tan¢

2

b, =b, =(1.0—ntang)

q
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CAPITULO 3 Capacidad de apoyo de fundaciones superficiales

Tabla 3.7 (b) (Continuacion). Factores para la ecuacion general de Vesic.
Ecuacion de Vesic (Continuacion).

Factores de inclinacion de carga.

r m

. H,
=10 —
V +Ac, cotg |
o H m+1
i, ={10-———
i V +A;c, cotg |
_2+BJ/L
® 1+B/L
_2+L/B

=M, =
" 1+L/B

3 Criterio para la eleccion de la ecuacion utilizada para la determinacion de la
capacidad de apoyo.

Una buena eleccién de un valor adecuado de la capacidad de apoyo de un suelo seria
realizada en funcion a ensayos de zapatas construidas a escala real; sin embargo el realizar
este tipo de ensayos es muy complicado debido al alto costo de inversién para su realizacién
y también a la poca disponibilidad del equipo necesario para su ejecucion.

A lo largo del tiempo se han logrado registrar muy pocos datos a cerca de este tipo de
ensayos, por tanto no se cuenta con valores que podrian ayudar sustancialmente a la eleccién
adecuada de la ecuacion a utilizar.

La Tabla 3.8 es un resumen de ocho ensayos de carga realizados por Milovic y Muhs
(1965); en cada uno de los cuales se determiné la capacidad de apoyo del suelo. En la parte
inferior de la Tabla se observa los valores de capacidad de apoyo obtenidos a partir de las
ecuaciones desarrolladas anteriormente, es decir, Terzaghi, Meyerhof., Hansen y Vesic.

Realizadas las comparaciones, se puede decir, que el método de Terzaghi, que fue el
primer método propuesto, es de facil uso, da buenos resultados siendo su mayor desventaja la
de no poder ser aplicado para el caso de fuerzas o superficies inclinadas asi como también
para el caso donde existe momentos o fuerzas horizontales.

Los métodos de Meyerhof y Hansen son también ampliamente usados dando resultados
muy parecidos, mientras que el método de Vesic es algo menos utilizado.

Bowles (1988) sugiere para la eleccion de ecuaciones el criterio escrito en la Tabla 3.9.

Sin embargo, por lo general, es buena préactica usar al menos dos métodos y comparar los
resultados obtenidos con cada método. Si los valores obtenidos son muy diferentes se
aconseja utilizar un tercer método. Otra buena practica es utilizar un valor promedio de los
valores obtenidos.
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NUmero de ensayo

Método
Capacidad de Apoyo ! 2 3 4 ° 6 ! 8

D=00m 0,5 0,5 0,5 0,4 0,5 0,0 0,3
B=05m 0,5 0,5 1,0 0,71 0,71 0,71 0,71
L=20m 2,0 2,0 1,0 0,71 0,71 0,71 0,71
y=15.7 kN/m? 16,38 17,06 17,06 17,65 17,65 17,06 17,06
o=37° 35.5° 38.5° 38,5 22 25 20 20
c=6.37 kPa 3,92 7,8 7,8 12,75 14,7 9,8 9,8

Milovic (ensayos) Our [kg/cm?] = 41 55 2.2 2,6

Muhs (ensayos) 0ur [ka/cm?] =10.8 12,2 242 33

Terzaghi Qui =9.4* 9,2 22,9 19,7 4.3* 6.5* 2,5 2.9*

Meyerhof 8.2* 10,3 26,4 28,4 48 7,6 2,3 3

Hansen 7,2 9,8 23.7* 23,4 5 8 2.2* 3,1

Vesic 8,1 10.4* 25,1 24,7 51 8,2 2,3 3,2

Balla 14 15,3 35,8 33.0* 6 9,2 2,6 3,8

Notas: 1. ¢ = Valor triaxial

2. y,c convertidos a las unidades dadas en la Tabla.

3. * el método mas aproximado.

Tabla3.8. Comparacion de valores de capacidad de apoyo obtenidos mediante métodos semi- empiricos y valores experimentales de capacidad de apoyo
obtenidos por Milovic (1965) y recalculados por Bowles (1993) (Bowles, 1998).
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Tabla 3.9. Criterio para la eleccion de ecuaciones.

Ecuacion Mejor para:

Terzaghi Suelos muy cohesivos donde Dy /B <1 sobre todo cuando se quiere una

estimacion rapida de q,. No debe ser usada para casos en que se presenten
zapatas sometidas a momentos o fuerzas horizontales, o para zapatas
fundadas en bases inclinadas o en la superficie de un talud.

Hansen,Meyerhof y Vesic Puede ser usada en cualquier situacion dependiendo la familiaridad que
tenga el usuario con cualquiera de los métodos.

Hansen y Vesic Cuando la zapata es fundada en una base inclinada o en la superficie de un
talud; o cuando D /B>1

4. Eleccién de parametros de resistencia.
4.1 Condiciones drenadas.

Todas las ecuaciones desarrolladas anteriormente consideran que el nivel freatico esta situado
debajo de la superficie de falla que se produce en el suelo de fundacion.

Cuando el nivel freatico se encuentra cerca del nivel de fundacion, en la ecuacion de
capacidad de apoyo deben realizarse correcciones por efecto del nivel freatico. Estas
correcciones deben ser realizadas sélo cuando se trabaja en condiciones drenadas. Tanto la
condicion drenada como la condicion no drenada fueron definidas al inicio del presente
Capitulo.

De acuerdo a la Figura 3.10, y considerando que el nivel freatico se halla ubicado a una
distancia d de la superficie; la correccion por efecto del nivel freatico es realizada en los
siguientes casos:

Casol.-d=0
Para d =0, el peso unitario del suelo debe ser cambiado por el peso unitario efectivo del
suelo »'. Donde:

7I= Vsat = Vw [324]
Donde:
¥ = Peso unitario del suelo saturado.

7~ Peso unitario del agua.

Luego, la sobrecarga q* serdigual a q = 7' D;; y para el término que contiene a N7 :
y sera cambiado por y'.

Caso Il.- 0<d <D,
Para este caso, la sobrecarga sera igual a q* = +(Df —d)y' ; y el valor de y

asociado al término que contiene a N sera cambiado por el valor de y".
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e
ﬁ NIGLEI 2/ Peso unitario =Y
oy Nivel fredtico W
Dy p—
Peso unitario efectivo =7

- B

Figura 3.10.Efecto del nivel freatico en la capacidad Gltima de apoyo (Das, 1999).

Casolll.- D, <d <B

En este caso el nivel freatico se halla ubicado en o debajo, hasta una distancia B, del nivel
de fundacién. Cuando se cumpla esta condicion la sobrecarga seré igual a q* =)D, yel

valor de y asociadoa N sera reemplazado por el valor de y .

_ d-D
y= 7'+(Tf](y—y') [3.25]

CasoIV.-d >D; +B
Para d > D, + B, tanto el valor de sobrecarga como el valor de y en el Gltimo término

permanecen iguales; es decir; el nivel freatico no tiene influencia sobre la capacidad de apoyo
para esta condicion.

4.2 Condiciéon no drenada.

Para esta condicién no es necesario realizar la correccion por efecto del nivel freatico, ya que
en esta, se trabaja con parametros de esfuerzos totales.

Esta condicion se presenta a corto plazo en depdsitos de suelos de baja permeabilidad, es
decir, la condicion no drenada es aquella que se presenta a corto plazo cuando un estrato de
arcilla es sometido a una carga.

En suelos cohesivos, la condicion critica, es la condicién no drenada o condicién a corto
plazo.

5. Capacidad de apoyo para una fundacién rectangular cuando la carga es
aplicada en un lugar distinto al centroide.

Una carga aplicada en un lugar distinto al centroide es una carga excéntrica. Para la

determinacion de la capacidad de apoyo originada por la aplicacién de una carga excéntrica
existen distintos métodos. A continuacion se desarrollan algunos de ellos.
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5.1 Método de Meyerhof.

Las cargas excéntricas en fundaciones superficiales ocurren cuando una carga vertical P es
aplicada fuera del centro de gravedad de la fundacion, o cuando la fundacion es sometida a
una carga céntrica P y a un momento M , Fig. 3.11.

Para el caso en que se presentan este tipo de cargas, se puede realizar una extension al
método de Meyerhof que inicialmente fue desarrollado para cargas céntricas. De acuerdo a
este método las excentricidades de carga estan dadas por:

MB
e, = 3.26
L= [3.26]
M
eB:?L [3.26]

Donde:
e_,eg = Excentricidades de carga, en direccion del eje largo y corto de la

fundacién, respectivamente.
M, ,M; = Componentes de momento en el largo y corto de la fundacion,

respectivamente.

- B~

Fundacién sometida a una carga excéntrica P.
B ——=

‘Cb
— e Mﬁ N :,EL
P

Fundacién sometida a una carga céntrica P y a un momento M.
Figura 3.11. Carga excéntrica en una fundacion rectangular
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A partir de la ecuacion [3.20], se tiene:
Gy =CN¢S.dcic +G Ngs,dgiq +0.5B'N s d i, [3.27]
Donde:

B'= Ancho efectivo.

Luego, el area efectiva es:
A=B'L' [3.28]
Donde:
L'=Largo efectivo

A'= Area efectiva.

El area efectiva se define como el &rea minima de contacto de la fundacion, de tal modo
que la carga resulte aplicada en el centroide o centro de gravedad del area efectiva A'.

El método de Meyerhof, considera solamente el caso de excentricidad en una direccion,
Fig. 3.11 (a). Luego, para €, =0, se tiene:

B=B-2¢;,;L'=L
A=BL
Sin embargo, si €5 =0, de manera similar al caso anterior, el area efectiva es:
B=B;L=L-2e
A =BL
Para este Gltimo caso, en la ecuacion [3.30] el valor del ancho efectivo B' es el menor
entre el valor de B y (L—2e, ).
En la ecuacion [3.27], la determinacion de los factores de forma s ,S,,S, es realizada a

[3.29]

[3.30]

partir de las ecuaciones de la Tabla 3.10. En estas ecuaciones las dimensiones de B y L
deben ser reemplazadas por el ancho efectivo B' o el largo efectivo L' respectivamente.
Para la determinacion de los factores de profundidad d,d,d, utilizar las ecuaciones de

la Tabla 3.10. En estas ecuaciones el valor de B no es reemplazado por el valor del ancho
efectivo B'.

Figura 3.11(a). Excentricidad de carga en una direccion para una fundacion rectangular.
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5.2 Método de Prakash y Saran.

Prakash y Saran basandose en los resultados de sus modelos ensayados, sugieren para la
determinacion de la capacidad dltima de apoyo utilizar la ecuacion [3.31]. Esta ecuacion es
utilizada solamente para el caso de excentricidad en una direccién, Fig. 3.11(a), y tiene la
siguiente forma:

0, =CN S, +0 NSy +0.5BN s [3.31]
Debe notarse que la ecuacion [3.31] no contiene factores de profundidad.
Las relaciones a utilizarse para los factores de forma, son las siguientes:

2e 3e ?
S, =1.0+| —%-0.68 B ifoaz-Fe|B [3.32]
7 B L 2L AL
Sqe) =1 [3.33]
B
See) =1+ O.Z(Ij [3.34]

5.3 Método de Highter y Anders.

Highter y Anders desarrollaron cuatro posibles casos para la determinacion de la capacidad
Gltima de apoyo. En todos estos casos existe excentricidad en las dos direcciones, es
decir:e, #0;e; #0. Los casos mencionados se presentan a continuacion:

Casol.-e /L>1/6ye;/B>1/6
Este caso es observado en la Figura 3.12. Para este, se debe calcular:

B, = 5(1.5 —3%5} [3.35]

L, = 5(1.5 —3%) [3.36]
Luego, el area efectiva es:

A= % B,L, [3.37]

Nuevamente el ancho efectivo es el menor valor entre B, y L, .

Casoll.-e /L>05ye;, /B<1/6
Este caso es observado en la Figura 3.13. Una vez que se conocen los valores de
e /Lyeg /B, los valores de L, y L, pueden ser obtenidos a partir de las gréficas de las

Figuras 3.14 y 3.15.
El area efectiva es:

A= %(L1 +L,)B [3.38]
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El largo efectivo es el mayor valor entre L, y L, . Luego, el ancho efectivo es:
AI

B'=_ -
Ll

[3.39]

L.

\
. B
Figura 3.12. Area efectiva parael casode e, /L>1/6 y e, /B>1/6 (Das, 1999).

Ly

_

Figura 3.13. Area efectiva parael casode e, /L >0.5y e, /B <1/6, (Das, 1999).

Casolll.-e /L<1/6ye;/B<05

En la Figura 3.16 se observa este caso. De la misma manera que en el caso anterior
conocidas las magnitudes de e /L y ez /B, los valores de B, y B, pueden ser obtenidos
de las gréficas de las Figuras 3.17 y 3.18.

El area efectiva es:

A= %(Bl +B,)L [3.40]
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El largo efectivo es:

L'=L [3.41]
Finalmente, el ancho efectivo es:
AI
B'=— 3.42
1 [3.42]
0.5
0.4
0.10
03 X\0.08
=
< 0.167
0.2 & &
N\ \
SO
0.1 A\ N\ 4\
' N0
eB/B :001\
00 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0

LJ/L

Figura 3.14. Gréficade e /Lvs L /L parae /L>05ye, /B <1/6 (Das, 1999).
0.5

NN
-17\\\\\N

0.12 o.1o§.08 ) \
NN

e/L

004
0.1
N 0.03\\
01 0.2 0.4 0.6 08 1.0

L,/L
Figura 3.15. Gréficade e /LvsL,/L parae /L>05ye,/B<1/6 (Das, 1999).
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Figura 3.16. Area efectiva parael caso de e, /L <1/6 y e, /B < 0.5 (Das, 1999).

0.5
0.4
0.3
0.08
Q \ 0.10
[«b]
0.2 & N Ol{
N
0.1 \O\
.02
gL/L =0.01
% 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0

B./B
Figura 3.17. Gréficade e; /Bvs B, /B parae /L<1/6ye; /B <0.5 (Das, 1999).

CasoIV.-e /L<1/6ye;/B<1/6
Este caso de excentricidad es mostrado en la Figura 3.19. Conocidos los valores de
e /L yeg/B losvaloresde B, y L, pueden ser obtenidos a través de las Figuras 3.20 y

3.21 respectivamente.
Luego, el area efectiva es:

A BL_(B—B%(L—LZ)

[3.43]
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Enestecaso L'=Ly B':%.

Finalmente el valor de B' que es obtenido a partir de la solucién de cualquiera de los

cuatro casos anteriores, es reemplazado en la ecuacion [3.27]. Los factores de forma y
profundidad son determinados a partir de la Tabla 3.10, mientras que el valor de los factores
de capacidad de carga es hallado a partir de la Tabla 3.11.

0.5

0.4

|\ RQ
0.2 ﬁi’f;o\iZ:\_l O};i\)w\

0.04 \\

0.02

es/B

e /L=0.01

0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0
B,/B

Figura 3.18. Gréficade e; /Bvs B, /B parae, /L<1/6 ye, /B <0.5 (Das, 1999).

0

-~ B

b=

€
e

o)

et ey

B,
Figura 3.19. Area efectiva parael casode e, /L <1/6 y e, /B <1/6 (Das, 1999).
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0.20
0.14
0.15[! ] ©-120.10
V.l 0.08
‘ 0.06
o \
2 010
® ‘7 7 0.04
005 AT A / \
Q/ e & /L=0.02
! "
./
0 02 04 06 08 1.0
B,/B

Figura 3.20. Gréficade e, /Bvs B, /B parae /L <1/6yez /B <1/6 (Das, 1999).

0.20

0.15

2°0.10

0.05

0 0.2 04 06 08 1.0
L,/L

Figura 3.21. Gréficade e; /Bvs L, /L parae /L<1/6ye;/B<1/6 (Das, 1999).
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Tabla 3.10. Factores de forma, profundidad e inclinacion recomendados por Das (2001) para
la determinacion de la capacidad de apoyo para una fundacién rectangular cuando la carga es
aplicada en un lugar distinto al centroide.

Factor Relacién Fuente

. B Ny De Beer (1970)
Forma Se =1+———
L N Hansen (1970)

B
s, =1+ —tan
q L ¢
B
S}/ :1_0.4E

(L>B)
Profundidad® Para Ds /B<1 Hansen (1970)
Dy
d,=1+04—
B

Dy

dq =1+2tan g(1-seng)’ tan _{B]

d, =1
Para D; /B<1

Inclinacién i

—ji =l1- 0° ? Meyerhof (1963);
S Hanna y Meyerhof (1981)

Donde:
6 = Inclinacion de la carga respecto de la vertical

# Relaciones empiricas basadas en numerosas pruebas de laboratorio.
® El factor tan™ (Df / B) esté en radianes.
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Tabla 3.11. Factores de capacidad de carga recomendados por Das (2001).

) N [\ N, Ng/N,
0 5.14 1 0 0.2

1 5.38 1.09 0.07 0.2

2 5.63 1.2 0.15 0.21
3 5.9 131 0.24 0.22
4 6.19 1.43 0.34 0.23
5 6.49 1.57 0.45 0.24
6 6.81 1.72 0.57 0.25
7 7.16 1.88 0.71 0.26
8 7.53 2.06 0.86 0.27
9 7.92 2.25 1.03 0.28
10 8.35 2.47 1.22 0.3

11 8.8 2.71 144 0.31
12 9.28 2.97 1.69 0.32
13 9.81 3.26 1.97 0.33
14 10.37 3.59 2.29 0.35
15 10.98 3.94 2.65 0.36
16 11.63 4.34 3.06 0.37
17 12.34 477 3.53 0.39
18 131 5.26 4.07 04

19 13.93 5.8 4.68 0.42
20 14.83 6.4 5.39 0.43
21 15.82 7.07 6.2 0.45
22 16.88 7.82 7.13 0.46
23 18.05 8.66 8.2 0.48
24 19.32 9.6 9.44 05

25 20.72 10.66 10.88 0.51
26 22.25 11.85 12.54 0.53
27 23.94 13.2 14.47 0.55
28 25.8 14.72 16.72 0.57
29 27.86 16.44 19.34 0.59
30 30.14 18.4 22.4 61

31 32.67 20.63 25.99 0.63
32 35.49 23.18 30.22 0.65
33 38.64 26.09 35.19 0.68
34 42.16 29.44 41.06 0.7

35 46.12 333 48.03 0.72
36 50.59 37.75 56.31 0.75
37 55.63 42.92 66.19 0.77
38 61.35 48.93 78.03 0.8

39 67.87 55.96 92.25 0.82
40 75.31 64.2 109.41 0.85
41 83.86 73.9 130.22 0.88
42 93.71 85.38 155.55 0.91
43 105.11 99.02 186.54 0.94
44 118.37 115.31 224.64 0.97
45 133.88 134.88 271.76 1.01
46 152.1 158.51 330.35 1.04
47 173.64 187.21 403.67 1.08
48 199.26 222.31 496.01 1.12
49 229.93 265.51 613.16 1.15
50 266.89 319.07 762.89 1.2

# Seguin Vesic (1973)
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5.4 Método de Hansen y Vesic.

Hansen y Vesic también consideran el caso de aplicacion de carga excéntrica. Los detalles de
este procedimiento ya fueron desarrollados en los apartados 2.3 y2.4.

6. Capacidad ultima de apoyo en un suelo estratificado.
6.1. Estrato de suelo fuerte sobre estrato de suelo débil.

Meyerhof y Hanna desarrollaron una teoria para estimar la capacidad Gltima de apoyo de una
fundacidn continua rugosa que se halla fundada sobre un estrato de suelo duro el que a su vez
se halla descansando sobre un estrato de suelo débil. De acuerdo a su teoria, una vez que se
alcanza la capacidad ultima de apoyo q, la forma de la superficie de falla depende de la
relacion de H /B, Fig. 3.22. Pueden presentarse los siguientes casos:

e Si el valor de la profundidad H es relativamente pequefio comparado con el ancho
de la fundacion B, la superficie de falla tiene la forma mostrada en la Figura 3.22.En
ésta, el estrato fuerte presentara una falla al corte por punzonamiento, mientras que el
estrato débil tendra una falla al corte general.

Luego, la capacidad ultima de apoyo, considerando un largo unitario de una
fundacion continua, es:
2(C, +P,sends)

B

Qu =0Qp + —7H [3.44]

Donde:
B = Ancho de la fundacion
¥, =Peso unitario del estrato fuerte

C, =Fuerza adhesiva a lo largo de aa’y bb’.

P, =Fuerza adhesiva en las caras aa "y bb’

g, = Capacidad de apoyo del estrato inferior.

6 = Inclinacion respecto de la horizontal de la fuerza pasiva P, .
De la ecuacion [3.44]:

C,=c,H [3.45]
Donde:
C, = Adhesion unitaria.
1 2D, | K,
P ==yH?1+ - 3.46
» Tl ( H ][cow [3.49]
Donde:

KpH =Componente horizontal del coeficiente de presion pasiva del terreno.
1
Oy =C,N¢(z +71(Df + H)Nq(z) +E7zBNy(2) [3.47]

El subindice 2 de la ecuacion [3.47] se refiere a todas las caracteristicas del estrato
inferior, es decir, del estrato débil.
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3!
&\z\\z\\z\\dﬁz\\z\\z\\z\\ RGRRRGRLRLL
D
f ¢ q“¢ ¢ Suelo fuerte
a b Y1
by
G C C1
H \ \
5 | | 3
R | L\ P
a' bl
Suelo débil
Y2
b,
C2

Figura 3.22. Fundacion rugosa continua sobre un suelo estratificado; suelo fuerte sobre
suelo débil (Das, 1999).

Combinando las ecuaciones [3.44], [3.45], y [3.46], se tiene.

q, =0, +2CEH +;/1H2£1+ ZﬁfJK"HBt)ang—ylH [3.48]
Y sea:
Kon and =K  tang [3.48a]
Donde:
K, = Coeficiente de corte por punzonamiento.
Luego:

2D YKt
fj fang 7.H [3.49]

2¢c.H
=Q, +——+y,H? 1+
qu qb B 7/1 ( H B

El coeficiente de corte por punzonamiento puede ser estimado a través de la gréfica
propuesta por Caquot y Kerisel, Fig. 3.23. Esta gréafica presenta la variacion de K, con

g,/0, y @; siendo ¢, y g,son las capacidades dltimas de apoyo del estrato superior e
inferior respectivamente, teniendo en cuenta que se considera una fundacion continua de

ancho B sometida a una carga vertical.
Los valores de g, y g, son obtenidos a partir de las siguientes ecuaciones:

1
Q, = ClNc(l) +§7/lBN;/(1)

1
d, =C,N(y +E}/ZBN;/(2)
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Donde:
Nea » Nygy s Ney » N,y = Factores  de  capacidad de apoyo

correspondientes a ¢, Y @, respectivamente, Tabla 3.11.

40
/
K, 20 /
// /
10 e /////
e
— -

(I)l (grados)

Figura 3.23. Andlisis de Hanna y Meyerhof — para el coeficiente de corte por
punzonamiento para el caso de suelo fuerte sobre suelo débil.

e Si el valor de la profundidad H es relativamente grande comparada con el ancho
de la fundacién B, entonces la forma de la superficie de falla es la mostrada en la
Figura 3.24. En esta Figura se observa que la falla se localiza solo en el estrato
superior sin afectar al estrato inferior. En tal caso, la capacidad Gltima es:

1
0y, =0 =C,N¢gy +d, Ny +EleN}/(l) [3.50]
Combinando las ecuaciones [3.49] y [3.50], se tiene:

2c.H 2D; \K._t
q, =0q, + Cé +71H2(1+ fJ s an¢1—)/1H <q, [351]

H B

La ecuacion [3.51] puede ser extendida para fundaciones rectangulares. Para este
caso, la ecuacion es rescrita de la siguiente forma:

BY) 2c,H B 2D; (K, tang,
- 1+— | = 1+— [rH?|1 = = H <
0y =0y +( + L)( B )JF( + Ljﬂ/l ( + H )( B 4 0

[3.52]

Donde:
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1
dp =C,Nc)Scz +71(Df + H)Nq(Z)Sq(Z) +§7/2 BN,»S, [3.53]

1
Qi =C,NewSewy +71 (Df )N awSq) T+ 57 BN, S, [3.54]

Los subindices 1 y 2 representan a las caracteristicas del estrato superior e inferior
respectivamente.

B

ARREEEEEEKY SKISESESESSESEAS
D
f

7N NN NN NN ) q
& u* *

Suelo fuerte

H A
i}
Suelo débil
Y2
b,
C,

Figura 3.24. Fundacidn rugosa continua sobre un suelo estratificado; suelo fuerte sobre
suelo débil cuando H es relativamente grande en comparaciéona B (Das, 1999).

Las ecuaciones [3.52], [3.53] y [3.54] son las ecuaciones generales para estimar la
capacidad ultima de apoyo en suelos estratificados. En todas las ecuaciones anteriores los
factores de capacidad de apoyo son determinados a partir de la Tabla 3.11, mientras que los
factores de forma son determinados a partir de las relaciones de la Tabla 3.10.

A partir de estas ecuaciones pueden desarrollares algunos casos especiales; estos se
presentan a continuacion:

Caso I: Estrato de arena fuerte sobre un estrato de arcilla saturada débil (¢, =0)

Para este caso se tiene ¢, =0, por tanto ¢, =0. También para ¢, =0, N, =5.14,

2D
a, :5.14C{1+0.2(Eﬂ+(1+ﬁjy1H2(1+ - j Ks t§“¢1 1D, <q,
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1
d: = 71D+ Ng@ySq +§7/18N}/(1)S}/(1) [3.56]
Para la ecuacion [3.56] los factores de forma a utilizarse son los de la Tabla 3.10;
mientras que el valor de K, es una funcién de q, /¢, . Para este caso:

9 _ CNem _ 514c, [3.57]

Una vez que 0, /0, es conocido, el valor de K, puede ser obtenido a través de la
Figura 3.23, y puede ser usado en la ecuacion [3.55] para determinar el valor deq, .

Otra alternativa para la estimacion de K, es el uso de las gréficas propuestas por Hanna
y Meyerhof, Fig. 3.25 y 3.26. La manera de usar las graficas es la siguiente:

Determinar , /¢, .
Con los valores conocidos de ¢ y Q,/q,, determinar el valor de &/¢, de la

Figura 3.25.
3. Con /¢, ¢y C,;estimar K, de la Figura.3.26.

1.0 7

0.8
0= 59
0.6 / %
/
0.4

0 0.2 0.4 0.6 0.8 1.0
d,/d,

Figura 3.25. Anélisis de Hanna y Meyerhof — variacién de 6 /¢, con g, /0, y con ¢,
para el caso de arena fuerte sobre arcilla débil (Das, 1999).

\
A

8/,

0.2
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0.7
0.6

0.5
0.4
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25 30 35

——

(é31

15

20 35

¢, (KN/m2)
(c)

25 30

Figura 3.26. Anélisis de Hanna y Meyerhof — para el coeficiente de corte por
punzonamiento para el caso de arena fuerte sobre arcilla débil (a) ¢ =50°, (b) ¢, =45°,

(c) ¢ =40° (Das, 1999).
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Caso 1. Estrato de arena fuerte sobre estrato de arena déhil.

Para este caso ¢, =0y ¢, =0, asf, segin la ecuacion [3.51]:

B 2D; YK, tan

q, =0y +(1+ijlH 2(1+ Hf j( B ¢l]ss -y, H <q, [3.58]

Donde:
1
Oy = 71(Df + H)Nq(2)5q<2) +§728Ny(2)57(2) [3.59]
1

q; = 7Dy Nq(l)sq(1)+57lBN;/(1)Sy(1) [3.60]

Donde:

Ngays Nyays Ny N, o) = Factores de capacidad de carga del estrato

superior e inferior respectivamente, Tabla 3.11.
SqyrS,)1Sq(2)1 Sy2) = Factores de forma del estrato superior e inferior

respectivamente, Tabla 3.10.

Das (1999) aconseja que para disefios mas conservadores la relacién de B/ L puede ser
tomada como uno. Para este caso:
9, _ 07BN,
9, 0.5y,BN
Una vez que 0, /Q, ha sido determinado el valor de K, puede ser determinado de la
gréfica de la Figura 3.23.

[3.63]

Hanna también desarroll6 una gréafica para la determinacion del coeficiente de corte por
punzonamiento K considerando que la variacion de & para la superficie de falla asumida

en el estrato superior de arena es la mostrada en la Figura 3.27, o:

5, =n¢, +az’ [3.64]
Donde:
1
0
4o [qu% [3.65]
_ 0
S VER
Luego:

0, = (q_zj% + {¢1 - (q_zj% }(H - 2)2 [3.66]
0, O

Donde 6, es el angulo de inclinacion de la presion pasiva respecto de la horizontal,

medido a una profundidad z debajo de la fundacion. Luego, la fuerza pasiva por unidad de
longitud en la superficie vertical aa’ es:
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W pH(Z)} z+D, )dz [3.67]
0

COSo
Donde:
KpH(Z) = Componente horizontal del coeficiente de presion pasiva del terreno
medida a una profundidad z por debajo de la fundacion.
ot —— B ———
ALK LRI
Dx
Arena
1
¢,
H

(@)

qn(I)fe»
(b)
Figura 3.27. Suposicién de Hanna de la variacion de ¢ con la profundidad en la
determinacion de K.

Para estimar el valor de K, se necesita saber un valor promedio de J,. Para obtener

este valor promedio se deben seguir los siguientes pasos:
1. Asumir un valor promedio de &, y obtener el valor de K,
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Calcular Pp de la ecuacion [3.46] usando los valores obtenidos de o, y KpH.

Repetir los pasos 1y 2 hasta que el valor obtenido a través de la ecuacion [3.46] sea
el mismo que el obtenido por la ecuacion [3.67].
4. El valor de 9, para el cual las ecuaciones [3.46] y [3.67] dan el mismo valor, es el

valor reemplazado en la ecuacion [3.48a] para determinar K .

El valor de K, puede ser también determinado por medio de la grafica de la Figura 3.28,
en la cual el valor de ¢, es estimado a través del valor de &, . Luego, teniendo el valor de ¢,
y ¢,,elvalorde K, es obtenido a través de la Figura 3.29.

o /
e ]
)]

/ //

25 30 35 40 45 50
¢, (deg)

Figura 3.28. Andlisis de Hanna — variacion de o/ ¢, (Das, 1999).

S/,

Caso Il1. Estrato de arcilla fuerte ¢ =0 sobre estrato de arcilla débil ¢, =0.

Para este caso N,y =N =1y N, =N , =0. También N, =N, =5.14.
Luego la ecuacion [3.52] se convierte en:

qu:P+Q4%)F1%2+@+%I?%HJ+anS% [3.68]

Donde:

g = {1+ 0.2(%ﬂ5.14c1 +7,D, [3.69]

La magnitud de la adhesion ¢, es una funcién de ¢, /g, . Para este caso:
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c,N 514c, c
9 2w 2°%p 5 [3.70]
a9, CNg 5l4c, ¢
La Figura 3.30 muestra la variacion teérica de C, con C, /C;.
35
30
25
20 /
Ks
15 -
¢1:50° /
10 47.7°
45° /;
5 e
30 35 40 45 50

0
20 25
¢, (deg)
Figura 3.29. Analisis de Hanna — para una arena fuerte sobre una arena débil (Das,

1999)
—

1.0
A/

0.9

c,/c,
o
)
N

0.7

0.8 1.0

0.6

0.6
0.2 0.4
c,/c,

Figura 3.30. Andlisis de Hanna y Meyerhof para la variacién de ¢, / ¢, con c, / C;.
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6.2 Estrato de suelo débil sobre estrato de suelo fuerte.

Generalmente cuando una fundacién superficial se sitla sobre un estrato de suelo débil que se
encuentra a su vez sobre un estrato de suelo fuerte la superficie de falla que ocurre en el suelo
debido a la fundacidn cargada abarcara a los dos estratos, Figura 3.31 (a) — lado izquierdo.
Sin embargo cuando la relacion H /B es lo suficientemente grande la superficie de
falla a producirse cuando se alcance (, se localizara solamente en el estrato debil, Figura

3.31 (a) - lado derecho.

V/\//\//>//>/)f//\//\//> ORI

|
\
} Suelo débil
i | T
| b
| G
e _ | N .
I
B
H |
D
| H
Suelo fuerte ‘
Y2 |
b2 |
CZ ‘ T ‘
Sue‘lo‘fuerte‘
T2
¢z
G,
(@)
a ik
q,
T a:
|
|
* D/B
H/B
(b)

Figura 3.31. (a)Fundacion emplazada en un estrato de suelo débil que se encuentra
sobre un estrato de suelo fuerte. (b) Variacién natural de g, con H /B (Das, 1999).
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Para estimar el asentamiento en este tipo de fundaciones Meyerhof y Hanna &
Meyerhof proponen la siguiente relacion semi-empirica:

H 2
4, =0, + (qb -G {l_Bj 2 0, [3.71]

Donde:

D = Profundidad de la superficie de falla debajo del nivel de fundacién
considerando un estrato superior de espesor grande.

g, = Capacidad Gltima de apoyo del estrato superior de espesor grande.

g, = Capacidad tltima de apoyo del estrato inferior de espesor grande.
Asi:
1
0 =C;N¢wSey + 71Dt Ny Sqq +§7IBN;/(1)S;/(1) [3.72]

1
Op =C2Ne(z)Sez) +72D1 Nogzy S + 572 BN, )8, [3.73]

Las ecuaciones [3.71], [3.72] y [3.73] indican implicitamente que el limite maximo y
minimo de ¢, es q, y 0,, Fig. 3.31 (b). Das (1999) a través de numerosos ensayos de

laboratorio realiz6 una mejor aproximacion para estimar la capacidad de apoyo. La ecuacion
obtenida es:

H 1.8
4, =Q; t (qb -G {1_6) 2 0, [3.74]
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Por otro lado, Hanna basandose en numerosos estudios propuso la ecuacién [3.75] para
estimar la capacidad de apoyo. Esta es usada cuando se presenta el caso de un estrato de
arena débil que se halla descansando sobre un estrato de arena fuerte:

1 . - 1 1
Qu =§71BSyN7(m> +71D¢8q Ny < 572 Bs,»N, @ +§72Df Sq N

[3.75]
Donde:
N,z Ny » Sy2) » Sqy = Factores de capacidad de apoyo y de forma
respectivamente. Estos son los factores de Meyerhof.
N, Ngm + S, + Sq= Factores de capacidad de apoyo y de forma
modificados.

Los factores de capacidad de apoyo pueden ser obtenidos por medio de las siguientes
expresiones:
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N

y(m) = N7(2) - [N @ Ny(l)] [3.76]

Nom = Ng) —

H

_d7
H

d [Nq(z) - Nq(l)] [3.77]

[ “a

Donde:

N,y Ngays N,y Ny(o) = Factores de capacidad de apoyo de Meyerhof para
@ Y ¢, respectivamente.
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CAPITULO CUATRO
Suelos especiales.

La mayoria de los estudios realizados en mecénica de suelos tienen como una de sus
principales hipotesis el considerar al suelo en un estado saturado. Pero, en muchos lugares de
nuestro planeta, sobre todo en aquellos extremadamente aridos, aridos y semiaridos el nivel
freatico se encuentra varios metros por debajo de la superficie, encontrdndose uno con suelos
gue no se hallan totalmente saturados, es decir, con suelos no saturados.

Estos suelos no saturados se constituyen en suelos especiales que en ocasiones presentan
comportamientos problematicos al aumentar su contenido de humedad natural. Los suelos
problematicos especiales se clasifican basicamente en tres tipos:

e Suelos dispersivos
e Suelos colapsables
e Suelos expansivos

Estos tres tipos de suelos hacen la construccion de fundaciones extremadamente dificil,
debido a que sus por sus caracteristicas especiales pueden llegar a causar en las estructuras
grandes movimientos diferenciales como consecuencia de excesivos asentamientos o
levantamientos.

Por ejemplo, en la ciudad de Cochabamba, en el valle de Sacaba especificamente, en las
Gltimas décadas se ha observado la degradacion natural de los suelos debida a la
alcalinizacion de los mismos. Esta degradacion observada ha dado lugar a la presencia de un
tipo especial de arcilla denominado arcilla dispersiva, la que fue detectada en la orilla norte
del cauce del rio Rocha en la zona de Arocagua. Al igual que en esta ciudad, las arcillas
dispersivas han sido identificadas en muchos otros paises del mundo, sobre todo en aquellos
que presentan climas aridos a semiaridos, como el resultado de una acumulacién de
sedimento aluvial y lacustre.

Por otro lado, en los predios del aeropuerto Jorge Wilstermann de la misma ciudad, se ha
detectado la presencia de suelos colapsables. Este tipo de suelo al igual que el anterior se
presenta con mayor frecuencia en lugares de caracteristicas aridas, originandose por lo
general de depositos edlicos (arenas y/o limos depositados por el viento, tales como el loess,
polvo volcanico, etc.) y depositos de polvo volcanico. Estos dep6sitos tienen generalmente
indices de vacios muy altos.

Una tarea muy importante del ingeniero es la de poder identificar en campo la presencia
de estos suelos problematicos, y a pesar de que no todos los problemas causados por estos
suelos pueden resolverse, el ingeniero debe ser capaz de tomar medidas preventivas que
reduzcan la posibilidad de dafios en las estructuras construidas sobre los mismos.

A continuacion se desarrollan tanto la manera de identificar este tipo de suelos como las
posibles medidas preventivas que pueden llevarse a cabo en cada tipo de suelo.

1 Suelos dispersivos.
1.1 Definicion.

En este apartado se definen especificamente las caracteristicas de las arcillas dispersivas.
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Las arcillas dispersivas se caracterizan por presentar un elevado contenido de cationes
sodio en el agua presente en sus poros. Estos cationes rodean totalmente a las particulas de
arcilla haciendo que las fuerzas eléctricas repulsivas entre particulas excedan a las fuerzas
atractivas, de tal forma que, cuando la arcilla entra en contacto con el agua, sus particulas son
progresivamente desprendidas quedando asi en suspension. Las particulas suspendidas son
finalmente acarreadas hacia los estratos inferiores del suelo, a través de los orificios dejados
por raices, la actividad de roedores o por la desecacion del suelo.

Estas arcillas, debido a que sus particulas son relativamente pequefias, son altamente
erosionables sobre todo cuando se encuentran en presencia de agua.

Es tipo de arcilla es sobre todo problemético cuando es utilizado en la construccion de
canales y otras obras hidraulicas, pero principalmente en la construccion de presas
heterogéneas donde es utilizado como material de construccion impermeabilizante.

Entre sus propiedades fisicas, se tiene:
e Al menos 12% de sus particulas (tomadas a partir del peso seco) son mas finas
que 0.005 mm.
e Tienen un indice de plasticidad mayor que 4(IP > 4).

1.2 Identificacién de arcillas dispersivas.

La presencia de arcillas dispersivas puede ser identificada por el afloramiento superficial de
sales, Fig.4.1, o por la formacion de orificios superficiales que se hallan bastante erosionados,
Fig.4.2.

’
sk 11

Figura 4.1. Afloramiento superficial de sales en la zona de Arocagua (Cortesia de
Laboratorio de Geotecnia).

Figura 4.2. Erosion severa en la orilla norte del rio Rocha (Cortesia de Laboratorio de
Geotecnia).
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La erosion severa superficial es otro problema causado por la presencia de arcillas
dispersivas. Esta erosion va por lo general acompafiada de tlneles verticales Ilamados
cantaros, Fig.4.3.

(Cortesia de Laboratorio de Geotecnia).

Para la identificacion de arcillas dispersivas en laboratorio, el Servicio de Conservacion
de Suelo de EEUU (SCS) recomienda la realizacién de al menos tres de los cuatro siguientes
ensayos de laboratorio:

e Ensayo de erosion interna (Pinhole test propuesto por Sherard et al.) segin
ASTM D4647-93.

e Analisis quimico del extracto de poros (propuesto por Sherard et al.)

e Método Estandar para las caracteristicas de suelos arcillosos por doble
hidrometria segin ASTM D4221-90.

e Ensayo quimico de fracciones de suelo (Crumb test propuesto por Emerson)
segun ASTM 6572.

A continuacién se desarrolla el procedimiento para la realizacion de cada uno de estos
ensayos.

1.2.1 Ensayo de erosion interna (Pinhole test).

Este ensayo presenta una medida directa y cualitativa de la dispersividad y consecuente
erosion de suelos arcillosos que es causada por el flujo de agua a través de un pequefio
orificio realizado en la muestra.

Segun norma ASTM D-4647-93, existen tres métodos para realizar este ensayo: A, B 'y
C. La diferencia basica entre los tres métodos es el criterio utilizado para la clasificacion de
las caracteristicas dispersivas de la muestra.

Preparacion de las muestras.
Habiendo obtenido la muestra de suelo no disturbada, ésta debe ser transportada al
laboratorio, teniendo cuidado en conservar su contenido de humedad natural. Una vez en el

laboratorio, se deben quitar de la muestra todas las particulas de grava y arena cuyo tamafo
sea mayor a 2 mm.
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Luego de determinar el contenido de humedad natural de la muestra, ajustar éste al
contenido de humedad requerido para la compactacién segin las especificaciones de
construccidn. Esto se realiza sobre todo cuando el material va a ser usado en la construccion
de obras hidraulicas.

Procedimiento del ensayo.

Para la realizacion de este ensayo se deben seguir los siguientes pasos (Manual Laboratorio
de Geotecnia):

1. Cortar o tallar una muestra de 38 mm de longitud de tal manera que entre
exactamente en el cilindro de ensayo como se muestra en la Figura 4.4. Dentro el
cilindro del aparato principal, acomodar una capa de arena gruesa de
aproximadamente 53 mm de espesor.

Figura 4.4. Tallado de la muestra (Cortesia de Laboratorio de Geotecnia).

2. Cubrir la capa de arena gruesa con dos mallas de alambre circulares. Introducir la
muestra de suelo previamente cortada teniendo el cuidado de sellar con arcilla la
interseccion entre el tubo y la muestra para evitar que el flujo de agua ocurra a través
de las paredes de la muestra

Insertar el cono truncado o niple en la parte central de la muestra.

4. Insertar la aguja de 1.0 mm de didmetro a través del cono trunco hasta traspasar
totalmente la muestra y penetrar ligeramente en la capa de arena , Fig 4.5.

Figura 4.5. Perforacion del orificio interno (Cortesia de Laboratorio de Geotecnia).
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5. Acomodar una malla de alambre circular para proteger la muestra, luego llenar el
espacio sobrante con arena gruesa.

6. Preparada y colocada la muestra al interior del cilindro; unirla al aparato de erosion
interna gque a su vez es conectado al sistema de generacion y medicion de carga de
agua, Fig. 4.6.

Figura 4.6. Equipo para la realizacion del ensayo de erosion interna (Cortesia de
Laboratorio de Geotecnia).

7. Se procede a hacer circular a través del orificio agua destilada bajo una carga
hidraulica inicial de 50 mm. de columna de agua, Fig. 4.7.

Figura 4.7. Ejecucion del ensayo de erosion interna. Se muestra el detalle de la
medicidn de la carga de agua de 50 mm (Cortesia de Laboratorio de Geotecnia).
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10.

11.

12.
13.

14.

15.

Una vez que el agua empieza a circular, se debe medir la cantidad de efluente que
sale de la muestra. Las primeras medidas deben ser realizadas en segundos
requeridos para obtener 10 ml de efluente. Posteriormente se puede elegir un
intervalo de tiempo al cabo del cual se medira la cantidad de efluente que sali6 de la
muestra.

Observar las nubosidades del efluente para cada medida, y registrarlas como: muy
oscura, oscura, moderadamente oscura, ligeramente oscura, apenas visible o
completamente clara.

Continuar el ensayo por 5 minutos. Si al final de los 5 min el efluente de la muestra
es muy oscuro o si la razén de flujo se ha incrementado gradualmente de 1 a 1.4 ml/s
entonces el ensayo ha concluido.

Extraer la muestra del aparato y realizar a ésta un corte longitudinal y otro
transversal.

Realizados los cortes, medir el tamafo final del agujero y proceder a la clasificacion.

Si las condiciones expuestas en el Paso 10 no se cumplen, entonces continuar el
ensayo por 5 min més. Si al cabo de los segundos 5 min el efluente es oscuro,
entonces proceder a sacar la muestra para luego cortarla y medir el tamafio del
agujero para su respectiva clasificacion.

Si pasados los segundos 5 min las condiciones expuestas en el Paso 10 no se
cumplen, entonces proceder a aumentar la carga hidraulica a 180, 380 y 1020 mm de
columna de agua.

El proceso explicado anteriormente es repetido para cada incremento de carga
hidraulica.

A continuacion en la Tabla 4.1 se presenta la notacién utilizada para la clasificacion de
las arcillas dispersivas, usadas en los métodos A, By C respectivamente.

Tabla 4.1. Notacion utilizada para clasificacion de las caracteristicas dispersivas de la
muestra segun el método A y B (American Society for Testing and Materials, ASTM D4647

1999).
Método A
Clasificacion Observaciones
D1-D2 Arcillas dispersivas que fallan rapidamente bajo cargas de 50 mm
Arcillas ligera a moderadamente dispersivas que erosionan
ND4-ND3 .
lentamente bajo cargas de 50 mm o0 180 mm
ND2-ND1 Arcilla no dispersiva con evidencia de muy ligera a no erosién
coloidal bajo cargas de 380 mm 0 1020 mm
Método B
Clasificacion Observaciones
D Arcillas dispersivas que erosionan rapidamente bajo cargas de 50 mm
Axrcillas ligeramente dispersivas que erosionan lentamnete bajo cargas
SD
de 180 mm de columna de agua
ND Arcillas no dispersivas en las que se observa muy ligera a no erosién

coloidal bajo cargas de 380 mm. de columna de agua
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Tabla 4.1 (Continuacién). Notacion utilizada para clasificacion de las caracteristicas
dispersivas de la muestra segin el método C (American Society for Testing and Materials,

ASTM D4647, 1999).

Método C

Clasificacion

Observaciones

D1-D2

ND4-ND3

ND2-ND1

Arcillas dispersivas que fallan rdpidamente bajo cargas de 50 mm
Arcillas dispersivas que erosionan lentamente bajo cargas de 50mm,

180 mm o 380 mm de columna de agua
Arcilla no dispersiva con evidencia de muy ligera a no erosion

coloidal bajo cargas de 380 mm

La Tabla 4.2 presenta los criterios que se deben tomar en cuenta para la clasificaciéon de
arcillas dispersivas por medio de los métodos A, By C.

Tabla 4.2. Criterios para evaluar los resultados del ensayo de erosion interna y
determinar la clasificacion de las caracteristicas dispersivas de la muestra segun el método A
y B (American Society for Testing and Materials, ASTM D4647, 1999).

Carga Tiempo de ensayo Cantidad final de  Color de flujo al final del ensayo Diametro del orificio
Clasificacio i : 8
Ificacion [mm] para una al_tura flujo a través de la Del costado Del tope después del ensayo
dada [min] muestra [mL/s] [mm]
D1 50 5 1.0-14 Oscuro Muy oscuro 22.0
D2 50 10 10-14 Moderadamente Oscuro >15
oscuro
ND4 50 10 0.8-10 Levemente Moderadamente <15
oscuro oscuro
ND3 180 5 1.4-2.7 Apgnas Levemente >15
380 5 1.8-3.2 visible 0scuro
ND2 1020 5 >3.0 Claro Apenas visible <15
ND1 1020 5 <30 Perfectamente Perfectamente 10
claro claro
Método B
Carga  Tiempo de ensayo Cantidad final de Diametro del orificio
Clasificacion (mm] para una altura flujo através de la  Color de flujo al final del ensayo después del ensayo
dada [min] muestra [mL/s] [mm]
D 50 5 10-14 Moderadamente 515
oscuro
180 5 1.4-2.7 Ligeramente
SD 215
380 5 1.8-3.2 oscuro
ND 380 5 <3.0 Apenas <15
visible

191



Mecanica de Suelos

Tabla 4.2 (Continuacion). Criterios para evaluar los resultados del ensayo de erosion
interna y determinar la clasificacion de las caracteristicas dispersivas de la muestra segun el
método C (American Society for Testing and Materials, ASTM D4647, 1999).

Método C
Carga  Tiempo de ensayo Cantidad final de
Clasificacién [mm] para una altura flujo a través de la Color de flujo al final del ensayo
dada [min] muestra [mL/s]
ND4 180 5 20-28 Moderadamente
oscuro
ND3 380 5 2.4-32 ngeramente 0SCcuro a
claro
ND2 380 5 1.6-2.4 Ligeramente oscuro a
claro
ND1 380 5 1.6-1.8 Completamente
claro

1.2.2 Analisis quimico del extracto de agua de poros.

Este es un ensayo usado principalmente por el USDA (U. S. Department of Agriculture). El
objetivo principal de este ensayo es la determinacion de las cantidades de los cuatro cationes
metalicos principales presentes en el agua.

Procedimiento del ensayo.

Para la realizacion de este ensayo se deben seguir los siguientes pasos:

1.

2.

Mezclar el suelo con agua destilada hasta alcanzar una consistencia cercana a la del
limite liquido.

Una vez alcanzada la saturacion en el suelo; el agua presente en los poros del suelo es
extraida al vacio por medio de un filtro.

El agua extraida es ensayada para determinar la cantidad existente de los cuatro
cationes metalicos principales presentes en el agua: Calcio, Sodio, Potasio y
Magnesio, en meg/L.

La suma de las cantidades de estos cuatro cationes es conocida como el total de sales
disueltas (TDS: “Total Disolved Salts”), siendo el porcentaje de Sodio; que es el que
interesa cuando se trabaja con arcillas dispersivas; igual a la cantidad de Sodio
dividida entre el TDS.

Con los valores determinados de TDS y porcentaje de Sodio, con ayuda de la Fig. 4.8
se puede determinar el grado de dispersividad de las arcillas.

A través de varios estudios realizados a lo largo del tiempo se ha establecido mediante los
resultados obtenidos, que el ensayo de erosion interna (pinhole test) y el analisis quimico del
extracto de agua de poros mantienen una relacion muy estrecha, habiendo podido
comprobarse a travées de la Figura 4.8, que los suelos clasificados como dispersivos mediante
el ensayo de erosion interna caen también en la Zona A de la Figura 4.8.
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Figura 4.8. Relacion entre porcentaje de Sodio Na (%) y total de sales disueltas (TDS)
(Journal of geotechnical engineering division, 1976).

1.2.3 Método Estadndar para la determinacion de las caracteristicas de suelos
arcillosos por doble hidrometria.

El ensayo de doble hidrometria se halla estandarizado segun Norma ASTM D422-63 y
consiste basicamente de la realizacion de dos ensayos hidrométricos; el primero se hace
utilizando un agente dispersante mientras que el segundo se lo realiza prescindiendo de este.
Finalmente se comparan los resultados obtenidos de los dos ensayos realizados. A partir
de esta comparacion se obtiene el grado de dispersion de las arcillas.
Este método no es capaz, por si solo, de identificar todas las arcillas dispersivas; teniendo
un grado de confiabilidad del 85%.

Preparacion de la muestra.

Se deben tomar aproximadamente 200 g de la muestra de suelo que llega al laboratorio. Esta
porcién de suelo debe ser tamizada a través del tamiz N° 10 (2 mm.). Si la muestra es muy
himeda, debe ser disgregada con ayuda de las manos, forzandose de esta manera a que el
material pase a través del tamiz.

De la muestra que paso el tamiz N°10; tomar una muestra representativa de 100 g para la
determinacion del contenido de humedad.

Procedimiento del ensayo.
Los pasos a seguir para la realizacion de este ensayo son los siguientes:
1. De la porcion de suelo que paso el tamiz N° 10, tomar una porcion de suelo y secarla

al horno. Usando el método del hidrometro tradicional, determinar la fraccion de
suelo cuyo tamafio es menor a 5 um.
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2. Por otro lado, se debe colocar agua destilada (125 ml aproximadamente) en un frasco
filtrante.

3. Tomar una muestra representativa de la porcion de suelo secada al horno, y colocarla
en el frasco filtrante junto con el agua destilada.

4. Una vez que el frasco es tapado apropiadamente, conectarlo a la bomba de vacio,
teniendo cuidado de que la muestra se halle completamente humedecida.

5. Después de que el frasco permanece un tiempo pertinente en la bomba de vacio,
agitarlo varias veces hasta que desparezcan todas las burbujas.

6. Transportar la suspension agua-suelo del frasco filtrante al cilindro de sedimentacion
y afladir agua hasta alcanzar 1 L.

7. Agitar el cilindro de sedimentacion durante un periodo de 1 min, iniciandose aqui el
proceso de sedimentacion.

8. A partir de esta parte del ensayo, el procedimiento y los calculos necesarios para
determinar la fraccién de suelo menor 5 um, son los mismos realizados en el ensayo
tradicional del hidrometro.

9. El porcentaje de dispersion es calculado a partir de la siguiente ecuacion:

% menor a 5um en el ensayo de doble hidrometria

% menor a 5um en el ensayo de hidrometria tradicional
[4.1]

% de dispersién =

Finalmente, se considera que una arcilla es dispersiva cuando el porcentaje de dispersion
excede el 35%.
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Figura 4.9. Resultados del ensayo de doble hidrometria (Cortesia Laboratorio de
Geotecnia).

A manera de ilustracion se presenta en la Figura 4.9 los resultados obtenidos a partir de la
realizacion de un ensayo de doble hidrometria.
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1.2.4 Ensayo quimico de fracciones del suelo (Crumb test).

Este ensayo es un método bastante simple para la identificacion de arcillas dispersivas tanto
en campo como en laboratorio. La dispersividad del suelo es determinada a partir de su
clasificacion en cuatro grados o categorias que se diferencian de acuerdo a la reaccion suelo-
agua que se presenta en el ensayo.

Preparacion de la muestra.

Segun norma ASTM 6572 existen dos métodos para la realizacion de este ensayo. La
diferencia principal entre ambos es que uno trabaja con una muestra de suelo natural (método
A) y el otro trabaja con una muestra remoldeada de suelo (método B).

El terron de suelo debe ser preparado a partir de la fraccion de suelo que pasa el tamiz N°
10, conservando el contenido de humedad natural de éste. Para el método A, a partir de una
muestra representativa de suelo, se toma un terron de forma irregular que tenga un volumen
equivalente al de un cubo de 15 mm de lado.

Para el método B la muestra consiste de un cubo de 15 mm de lado, remoldeado a partir
de una muestra de suelo representativa.

Procedimiento del ensayo.

1. Luego de seleccionado el método a seguir, se prepara el terron de acuerdo al
procedimiento ya explicado.

2. Llenar una probeta con 250 ml de agua destilada, y dejar que la temperatura se
estabilice durante aproximadamente 6 horas.

3. Colocar cuidadosamente la muestra en la probeta, teniendo cuidado de depositarla
justo en el fondo de la misma.

4. No se debe vibrar ni mover el conjunto agua-suelo debido a que esto distorsiona los
resultados obtenidos.

5. A medida que el terrén empieza a absorber agua, se puede observar la tendencia de
las particulas de tamafio coloidal a ir en suspension.

6. EIl grado de dispersion es determinado al cabo de los 2 min, 1h y 6 h, debiendo
registrarse también en estos intervalos, la temperatura a la que se encuentra el agua.

7. El grado de dispersion es determinado mediante los siguientes criterios:

e Grado 1. No dispersivo.- No se produce reaccion, el suelo puede deshacerse,
pero no se crean nubosidades en el agua (no existen particulas en suspension
coloidal). Todas las particulas se asientan durante la primera hora.

e Grado 2. Intermedio.- Existe una ligera reaccion. Este grado constituye el
grado de transicion. Se observa turbidez en el agua en regiones cercanas al
terron o alrededor de todo éste. La suspensién coloidal que ocurre es apenas
visible.

En caso de que las nubosidades sean claramente notorias se debe asignar el
grado 3.

e Grado 3. Dispersivo.-Existe una reaccion moderada. Alrededor de toda la

muestra se observa una nube, claramente visible, de particulas de arcilla en
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suspensidn coloidal. La nube puede extenderse hasta 10 mm mas alla de la masa
de suelo a lo largo del fondo de la probeta.

e Grado 4. Altamente Dispersivo.-Se observa una reaccion muy fuerte,
caracterizada por una nube densa formada de particulas de arcilla en suspension
coloidal, las que se extienden a lo largo de todo el fondo de la probeta.
Ocasionalmente, la dispersion del terron de suelo es tan extensiva que resulta
muy dificil el determinar la interfase entre el terrén de suelo original y la
suspension coloidal.

2 minutos 1 hora 6 horas

(@)

2 minutos 1 hora 6 horas

(b)
Figura 10. Ensayo quimico de fracciones del suelo (a) Muestra no dispersiva (b)
Muestra dispersiva (Cortesia de Laboratorio de Geotecnia).

A manera de ilustracion en la Figura 4.10 (a) se presenta las fotografias tomadas de una
muestra no dispersiva a los 2 min, 1 h, y 6 h respectivamente; por otro lado, la Figura 4.10 (b)
presenta las fotografias tomadas a los mismos tiempos con la diferencia que en esta Figura se
observa la presencia de una muestra dispersiva.

1.3 Medidas de prevencién y/o solucién cuando se trabaja con arcillas
dispersivas.

Desde principios de los 60, el Servicio de Conservacién del Suelo de EEUU, ha usado varios
aditivos quimicos con el propdsito de mejorar el comportamiento de arcillas dispersivas.

Los principales aditivos quimicos usados para este fin son: hidroxido de calcio, sulfato de
calcio, sulfato de aluminio y mezclas de carbonato de calcio y/o carbonato de magnesio.

La cantidad de aditivo quimico utilizada es determinada realizando algunas
modificaciones al ensayo de erosion interna.

El aditivo con que se obtuvo mejores resultados es el hidréxido de calcio. Este ha sido
mezclado con arcillas dispersivas con el objeto de reparar principalmente superficies
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expuestas que se hallaban muy erosionadas. El proceso de reparacion y/o prevencion consiste
basicamente de excavar el suelo dafiado; realizando a continuacion el mezclado y curado
respectivo del suelo. Finalmente se procede a la reposicién del suelo excavado.

2 Suelos colapsables.
2.1 Definicién.

Se denominan también suelos metaestables, son suelos no saturados que sufren un gran
cambio de volumen al saturarse; este radical cambio que sufre este tipo de suelos ante un
humedecimiento, se lleva a cabo con o sin la intervencion de una carga adicional.

Se define como colapso al proceso rapido de disminucion de volumen.

Un suelo colapsable se encuentra en estado metaestable debido a que la empaquetadura
de sus partes constituyentes es abierta, siendo esta la principal razén por la que, cuando
ocurre al colapso se forma una empaquetadura cerrada de volumen considerablemente menor,
como se observa en la Figura 4.11.

(a) (b)
Figura 4.11. Mecanismo de colapso de una arena colapsable (a) Estructura de suelo
cargada antes de la inundacion (b) Estructura de suelo cargada después de la inundacion

(Rogers, 1995)

La causa mas importante para el colapso es el decremento en la adhesion estructural que
existe en los contactos entre elementos estructurales, cuando se lleva cabo el proceso de
saturacion.

2.2 ldentificacion de suelos colapsables.

Rogers(1995) cita como caracteristicas tipicas, de la mayoria de suelos colapsables, las
siguientes:

e Estructura abierta

e Alto indice de vacios

e Bajadensidad seca

e Alta porosidad

e Provienen de depdsitos relativamente jovenes o recientemente alterados.

o Alta sensitividad y baja fuerza de enlace entre las particulas.
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Segun informacién geoldgica y geomorfoldgica este tipo de suelos suele presentarse en
regiones aridas donde se tiene la presencia de depdsitos aluviales y coluviales.

Existen también, relaciones cualitativas y semi-cuantitativas entre el potencial de colapso
y los indices de propiedad del suelo.

Para definir a priori si un suelo es o no colapsable, Houston et al (2001) proponen un
método de identificacion de suelos colapsables a partir de la clasificacion de suelos.

El criterio establecido por Houston et al es el siguiente:

e Suelos no plésticos:

El suelo puede ser colapsable si:
D, <0.1mm

Donde:
D¢, = Diametro mayor de particula correspondiente al 60% mas fino del

suelo
e Suelos pléasticos:
El suelo puede ser colapsable, si:
wlP>10

Donde:
IP(%)* Py

olP =Valor de normalizacion de suelos plasticos, = 100

[4.2]

IP = indice de plasticidad
P ,,,=Porcentaje que pasa el tamiz No 200.

Una vez que la posibilidad de un suelo colapsable ha sido detectada, los parametros
fisicos de un suelo colapsable, pueden ser determinados a través de los siguientes métodos:

a) Por medio de criterios expuestos por diferentes autores.
La Tabla 4.3 presenta varios criterios que han sido propuestos por diferentes
autores. Todos los criterios presentados sirven para la identificacién de los
parametros fisicos de suelos colapsables.
Por su parte, Holtz & Hilf (1961) sugirieron que cuando un suelo loesial tiene un
indice de vacios después de la saturacion, lo suficientemente grande como para
exceder su limite liquido, entonces el suelo es susceptible al colapso. Luego, para

el colapso:

Osaturady = LL [4.3]
Sin embargo, para suelos saturados:

e, = G, [4.4]
Reemplazando [4.5] en [4.6], para suelos colapsables, se obtiene:

e, > (LL)G, [4.5]
Luego, el peso unitario seco y, del suelo colapsable es:

o < oetu o Sil [46]

“1lve, 1+(LL)G,
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Tabla 4.3. Criterios para la identificacion de suelos colapsables (Das, 1999).

Investigador Afo

Criterio

Denisov 1951

Clevenger 1958

Priklonski 1952

Sovietic Building Code 1962

Feda 1964
Benites 1968
Handy 1973

Coeficiente de Subsidencia
K® = 0.5-0.75 : Altamente colapsable
K® = 1.0 : Francamente no colapsable
K® =1.5-2.0 : Suelos no colapsables.
Si peso unitario seco es menor que 12 kN/m® el
asentamiento sera grande; si el peso unitarios seco es
mayor que 14.1 kN/m®, el asentamiento sera pequefio.
Kp® <0 : Suelos altamente colapsables
Kp@=>0.5: Suelos no colapsables.
Kp@>1.0: Suelos expansivos.
€0 — €L
= W
Donde:
€, = Indice de vacios natural
e, = Indice de vacios en el limite liquido

Para un grado de saturacion natural menor que 60%, si
L<0.1, entonces es un suelo colapsable.
Si Kfs) > 0.85para S <100%, es un suelo subsidente.

Un ensayo de dispersion en el cual 2 g de suelo son
dejan caer en 12 ml de agua destilada, y se toma el
tiempo cronometra hasta la dispersion. Un tiempo de 20
a 30 segundos corresponde a suelos colapsables.

Loess de lowa con contenido de arcilla (<0.002 mm):
<16%: Probabilidad alta de colapso

16-24%: Probabilidad de colapso

24-32%: Probabilidad de colapso menor al 50%

>32%: Usualmente seguro al colapso.

Modificado después de Lutenegger vy Saber (1988).

indicedevaciosenel limiteliquido

K= — -
indicedevaciosnatural
, LP

YK =—2——

OrL=5

Donde:

(2)Kp =

__contenidodehumedadnaturalenel limite plastico
indicede plasticidad

@, = Contenido de humedad natural

S = Grado natural de saturacion.

LP = Limite pléstico.
IP =indice de plasticidad

199



Mecanica de Suelos

Para un valor promedio de G, de 2.65 pueden ser calculados varios valores

limites de y, para distintos valores del LL . La Tabla 4.4 presenta dichos valores.

Tabla 4.4. Valores limites de y, para distintos valores del LL (Das, 1999).

Limite Liquido Valores limites de y4
% kN/m®
10 20.56
15 18.60
20 16.99
25 15.64
30 14.48
35 13.49
40 12.62
45 11.86

Finalmente, la Figura 4.12 es la representacion grafica de la Tabla 4.4. Luego,
para cualquier suelo, si la combinacion de y, y LL cae debajo de la linea limite,

el suelo estd proximo a colapsar.

Das (1999) recomienda que la obtencién de muestras inalteradas de suelo
para la determinacion del potencial de colapso y los pesos unitarios secos, debe
ser realizada preferiblemente a partir de bloques de muestra cortados a mano;
debido a que cuando la muestra es obtenida a partir de tubos de pares delgada, esta
puede haber sufrido esfuerzos de compresién durante el muestreo. Sin embargo, si
este Ultimo procedimiento es usado, los sondeos deberian ser hechos sin la

presencia de agua.

20

= = =
i o ©

=
N

Peso especifico seco natural Ys(kN/m?)

10

)

N\

-

£

Suelo tipo loess
con posibilidad

>

de colpaso >§
20 30 40 45
Limite liquido

Figura 4.12. Suelo tipo loess con posibilidad de colapso.
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b)

A partir de ensayos de laboratorio.

b.1) Ensayo del doble odémetro.

Jennings & Knight (1956, 1975) desarrollaron el método del doble odémetro.
Este método consiste de la realizacién de dos ensayos de consolidacion: uno
realizado sobre una muestra con contenido de humedad natural y el otro sobre una
muestra que se encuentra saturada.

Preparacion de la muestra.

La preparacion de las muestras para este ensayo es realizada del mismo modo que
para el ensayo de consolidacion unidimensional (ver Capitulo 2).

Procedimiento del ensayo.

Este ensayo se realiza de manera semejante al ensayo de consolidacion
especificado segin norma bajo la designacion ASTM D-2453. El ensayo de
consolidacion en su totalidad ya fue desarrollado en el Capitulo 2. Los pasos a
seguir son los siguientes:

1. Ensambladas las dos muestras en el odometro, someter a las dos muestras a
una presion de 1 [kN/m?] durante 24 horas.

2. Pasadas las 24 horas, saturar una de las muestras inundandola durante 24
horas. La muestra restante debe mantener su contenido de humedad natural.

3. Concluida la inundacioén, continuar con la aplicacion de carga hasta alcanzar
el nivel deseado. La aplicacion de los incrementos de carga es realizada del
mismo modo que en el ensayo de consolidacion, ASTM D 2435.

Trazar las curvas de consolidacién de laboratorio, para ambos ensayos.

5. Trazar una linea vertical a través de 0'(',.

6. Determinar la presion de preconsolidacion, o-;, para la muestra de suelo
inundada. Si o,/c, =0.8-15 el suelo es normalmente consolidado,
mientras que Si O'g /0'; >1.5 el suelo es sobreconsolidado.

7. Calcular e(') que es el indice de vacios correspondiente al esfuerzo de 0'(', para
la curva de consolidacion de laboratorio de la muestra saturada.

8. Por el punto (O'O,eo), dibujar una curva paralela a la curva de consolidacion

de laboratorio de la muestra con contenido de humedad natural.
9. Determinar el incremento de esfuerzo vertical, Ao, , y trazar por este una

vertical.
10. A partir de la vertical trazada, determinar €; y €,, Fig.4.13.

b.2) Ensayo para la medida del potencial de colapso de los suelos segin ASTM
D 5333-92 siguiendo el procedimiento propuesto por Jennings & Knight (1975).
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Este ensayo determina la magnitud del colapso unidimensional que ocurre cuando
un suelo no saturado es inundado. Ademas puede ser usado para determinar la
magnitud del potencial de colapso Cp, para una carga vertical dada, y la

magnitud del indice de colapso I, . El fluido utilizado para la inundacion de la

muestra es agua destilada.
El indice de colapso |, es la magnitud relativa del colapso determinada a

200 kPa de esfuerzo vertical. Este indice es una medida de la compresibilidad del
suelo.
El potencial de colapso Cp es la magnitud relativa del suelo colapsable

determinada a cualquier valor de esfuerzo vertical.

Muestra con contenido
de humedad natural

Muestra con contenido
de humedad natural

A NN

Figura 4.13. Resultados obtenidos a partir del ensayo del doble odémetro (a)
Suelo normalmente consolidado (b) Suelo sobreconsolidado.
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Preparacion de la muestra.

Las muestras utilizadas para este ensayo pueden ser remoldeadas, compactadas o
inalteradas. Para la determinacién del potencial de colapso, se recomienda el uso
de muestras inalteradas.

Debido a que los suelos colapsables son sensibles al humedecimiento, las
muestras deben ser tomadas utilizando métodos secos.

Procedimiento del ensayo.

Este ensayo se realiza de manera semejante al ensayo de consolidacion ASTM D-
2435, desarrollado en el Capitulo 2, excepto por los siguientes aspectos:
1. Serealiza la aplicacion de varias etapas de carga hasta llegar a o, =200 kPa

de presion sobre una muestra de suelo, no disturbada con contenido de
humedad natural, colocada en la celda de consolidacion. La duracién entre
cada incremento de carga, antes de la inundacién, debe limitarse a 1 hora, con
el proposito de prevenir la evaporacion de la humedad de la muestra

2. Alcanzados los 200 kPa, la muestra es inundada para su saturacion y dejada
en esta condicion por 24 hrs. La inundacién se produce sumergiendo a la
muestra de suelo en agua destilada.

3. Las deformaciones antes y después de la saturacién deben ser medidas y
registradas, definiéndose el indice de colapso |, mediante la siguiente

©,-0,)

|, =——*100 4.7
w [4.7]

e

ecuacion:

e
Donde:
D, =Deformacion antes de la saturacion
D; =Deformacion después de la saturacion
H =Altura inicial de la muestra

El potencial de colapso puede también ser determinado, a partir de los
valores del indice de vacios, antes y despues de la inundacion, e, y e,
respectivamente, Fig. 4.14. Luego, el potencial de colapso, es igual a:
€ —&

4.8
1+e, (4]

CIO =Ac =

Donde:
e, =Indice de vacios natural del suelo.

El potencial de colapso Cp ha sido relacionado a la severidad de los

problemas que se presentan en fundaciones sobre este tipo de suelos. La Tabla 4.5
presenta esta relacion.
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Tabla 4.5. Relacion del potencial de colapso con la severidad en problemas de
fundaciones (Clemente & Finbarr, 1981)
C, Severidad del problema
%
0-1 Ningan problema
1-5 Problema moderado
5-10 Problema
10-20 Problema severo
20 Problema muy severo

De la Figura 4.14, se puede observar que a pesar que la carga o,, permanece

constante, al producirse la inundacién de la muestra se genera un decremento
significativo del indice de vacios. Este decremento resulta ser una sefial de la
presencia de un suelo colapsable.

A partir del valor obtenido del indice de colapso, se puede determinar el
grado de colapso del suelo. Este ltimo es una referencia utilizada para comparar,
a una escala determinada, el asentamiento causado debido al colapso del suelo.
La Tabla 4.6 presenta la variacién del grado de colapso a partir del indice de
colapso.

Log esfuerzo vertical aplicado (log o)

—
-

Inundacion de la muestra

Indice de vacios, e

Figura 4.14. Variacion natural del indice de vacios con la presion para un suelo
colapsable (Das, 1999).

Tabla 4.6.Clasificacion del indice de colapso, I, (ASTM D5333-92).

Grado de colapso Indice de colapso, le
%
Cero 0
Bajo 0,1a0,2
Moderado 2,1a6,0
Moderadamente severo 6,1a10,0
Severo > 10,0
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2.3 Medidas de prevencion y/o solucion cuando se trabaja con suelos colapsables.

Estabilizacion de suelos es un término colectivo para cualquier método fisico, quimico,
biolégico o una combinacion de cualquiera de ellos, empleados para mejorar ciertas
propiedades del suelo natural y asi adecuarlos a los propdsitos de ingenieria, (Winterkorn &
Pamukeu ,1991).

Cuando se establece la presencia de un suelo colapsable, el proceso de estabilizacion
debe ser realizado antes de iniciar la construccién de la estructura, es decir, antes de iniciar la
construccién de las fundaciones. Este proceso es llevado a cabo para cualquier clase de
fundacion a utilizar.

La estabilizacién de suelos colapsables puede ser realizada mediante dos métodos que
son:

e Estabilizacion fisica.- Es realizada mediante el uso de compactacion dinamica.
Consiste en excavar la capa superior del suelo, procediéndose luego a la
compactacion de este mediante el uso de un pison. De esta manera se aumenta la
densidad seca del suelo.

e Estabilizacion quimica.- Se logra a través de la adicién de cemento Pértland al suelo,
pudiendo también utilizarse cal, o materiales bituminosos. Sin embargo, se debe tener
en cuenta, que en suelos con presencia de materia organica en un porcentaje mayor al
2%:; la accion estabilizadora del cemento es neutralizada.

3 Suelos expansivos.
3.1 Definicion.

Se denominan suelos expansivos a aquellos suelos, sobre todo los de grano fino (arcillas), que
se expanden considerablemente cuando se adiciona agua y luego se contraen al perderla. Al
referirse a suelos expansivos, uno debe pensar en arcillas o en rocas sedimentarias derivadas
de arcillas, en las que los cambios de volumen se deben a un cambio en el contenido de
humedad. En este aspecto, las arcillas son fundamentalmente diferentes a las gravas, arenas y
limos. Los tres altimos estan constituidos de particulas inertes relativamente voluminosas y
sus propiedades dependen principalmente del tamafio, forma y textura de las particulas. En
contraste, las arcillas estan formadas de particulas muy pequefias que generalmente tienen la
forma de placas. Las propiedades de estas Ultimas son fuertemente influenciadas tanto por el
tamafio pequefio de las particulas como por la gran superficie de estas al igual que por sus
inherentes cargas eléctricas.

En la naturaleza existen varios minerales de arcilla diferentes, radicando la diferencia en
su configuracion quimica y estructural. Tres son los minerales de arcilla mas comunes:
caolinita, ilita y motmorrilonita. La composicidén quimica asi como la estructura cristalina de
estos minerales es diferente y por tanto la susceptibilidad a la expansion de estas arcillas es
también diferente, Tabla 4.7.

Tabla 4.7. Potencial de expansion de minerales de arcilla pura (Budge et al, 1964).

Presion de sobrecarga Potencial de expansion (%)
kPa Caolinita llita Motmorrilonita
9.6 Despreciable 350 1500
19.1 Despreciable 150 350
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La expansion ocurre cuando el agua se infiltra en o entre las particulas de arcilla,
causando la separacion de éstas. La caolinita es esencialmente no expansiva debido a la
presencia de fuertes uniones de hidrogeno que mantienen a las particulas individuales de
arcilla juntas. Por otro lado, la ilita contiene uniones de potasio débiles que permiten una
expansion limitada, al igual que la motmorrilonita cuyas uniones son aun mas débiles. De
esta manera, el agua penetra facilmente en la motmorrilonita y separa sus particulas. Coduto
(1994) afirma que segln observaciones de campo, los mayores problemas ocurren en suelos
con un alto contenido de motmorrilonita.

Existe otro tipo de fuerzas que influyen en el fendmeno de expansion. Estas son:

e Tensidn superficial en el menisco de agua ubicado entre las particulas.- Esta fuerza

tiende a empujar las particulas juntas comprimiendo el suelo.

e Presion osmética.- Fuerza que tiende a atraer el agua y presionar las particulas

expandiendo asi el suelo.

e Presion atrapada en los bulbos de aire.- Fuerza que tiende a expandir el suelo.

e Esfuerzos efectivos debidos a cargas externas.- Tienden a comprimir el suelo.

e Fuerzas intermoleculares de London-Van Der Waals.- Tienden a comprimir el suelo.

Por tanto, cualquier cambio en las fuerzas citadas anteriormente, produce que las arcillas
expansivas, se expandan o contraigan en respuesta a tales cambios.

Por ejemplo, si se considera una arcilla motmorrilonita que se halla inicialmente saturada,
Fig. 4.15 (a), y si se supone que se producen cambios en la tension superficial y en la presion
osmotica; el cambio en la estructura de esta arcilla es observado en las Figuras 4.15 (b) y (c).

En la Figura 4.15 (b), si se asume que el suelo se seca, el contenido de humedad
remanente se reunira cerca de la interfase entre particulas, formando un menisco en el que las
fuerzas de tension superficial resultantes producen que las particulas de suelos se contraigan.
En esta etapa el suelo puede ser comparado con un resorte comprimido.

Por tanto, el suelo en la Figura 4.15 (b), tiene una gran afinidad con el agua y atraera el
agua disponible por medio de la osmosis. En esta etapa se produce en el suelo un valor de
succion muy alto. Luego, si existe agua disponible en los alrededores, el fendmeno de
succion atraera ésta al interior de los espacios entre las particulas del suelo y el suelo se
expandira. Fig. 4.15 (c). En esta etapa el resorte ha sido liberado, y quizas sera ahora forzado
hacia fuera.

N Particulas de arcilla

(a) (b) ()

Figura 4.15.Expansion y contraccion de una arcilla expansiva (Coduto, 2001).

206



CAPITULO 4 Suelos especiales

Cuando se trabaja con suelos expansivos, se denomina zona activa a la profundidad del

suelo en la

gue se producen cambios periddicos de humedad. En ciertas regiones del mundo

se ha hecho posible a través de estudios realizados, el identificar las variaciones de
profundidad de la zona activa. Este dato se constituye en una gran ayuda para el ingeniero en
el momento de realizar el disefio de fundaciones, sobre todo cuando existe la posibilidad de
encontrarse con suelos expansivos.

3.2 ldentificacion de suelos expansivos.

La identificacion de un suelo expansivo puede ser realizada por medio de gréficas, tablas o

finalmente

a través de la realizacion de ensayos de laboratorio. Todas estos se detallan a

continuacion:

a)

a.l)

a.2)

b)

Actividad

0

A partir de correlaciones gréficas.

Existen varios sistemas de clasificacion para suelos expansivos, basados todos
ellos en los problemas que este tipo de suelos ocasiona en la construccion de
fundaciones.

La posibilidad de expansion de los suelos puede ser establecida a partir de la
Figura 4.16, segun Abduljauwad y Al- Sulaimani (1993).

Vijayvergiya y Ghazzaly (1973) analizaron varios resultados obtenidos de ensayos
de expansién libre, y a partir de estos elaboraron una correlacion gréfica entre la
expansion libre, el limite liquido y el contenido de humedad natural, Fig. 4.17.

A partir de tablas.

La Tabla 4.8 presenta un resumen de distintos criterios utilizados para la
clasificaciéon de suelos expansivos. La Tabla 4.9 presenta el sistema de
clasificacién desarrollado por la U.S. Army Waterways Experiment Station
(Snethen et al., 1977) que es el méas usado en los Estados Unidos.

§ Expansion
foTe
i b —_ oS82 |32 Extraalto
12002 @ | > < (==
Muy Alto ;
L § S 100
i)
2 80
B 7 3
Alto . o 60
_ Potencial de @ 49 S
- Medmwpansién b g ;}f
. 25% L2
Bajt)\s%o 50 S/
L | L 1.5%, 0 //
0 10 20 30 4050 60 70 80 90 100 0 20 40 60 80 100 120 140 160
Tamanos en porcentaje de arcilla Limite liquido (%)
(més finos que 0.002 mm)
(a) (b)

Figura 4.16. Criterios comunmente usados para determinar el potencial de
expansion, segun Abduljauwad y Al- Sulaimani, 1993 (Das, 1999).
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Figura 4.16 (Continuacidn). Criterios comlUnmente usados para determinar el
potencial de expansion, segin Abduljauwad y Al- Sulaimani, 1993 (Das, 1999).
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Tabla 4.8. Resumen de criterios para identificar el potencial de expansion (segun
Abduljauwad y Al-Sulaimani, 1993).

Referencia Criterios Observaciones
Holtz (1959) CC > 28,IP > 35y LC <11(Muyalto) Basado en CC,IP y LC.

20<CC <31,25< IP<41y7<LC <12(alto)
13<CC <23,15< IP< 28y 10 <LC <16(medio)
CC <15,IP <18y LC >15(bajo)

Seed y otros (1962)  Véase la Figura 15 (a). Con base en la prueba del
odometro usando una muestra
compactada, porcentaje de
arcilla <2pumy actividad.

Altemeyer (1955) CL <5,LC >12y EP < 0.5(Nocritica) Conbase en CL, LC y EP.
5<CL<8,10<LC<12 Muestra

remoldeada, y0.5< EP<1.5(marginal)

Pd(max)Y Popt

CL>8,LC<10yEP> 1.5(critica) empapada bajo

CC <15,IP <18y LC >15(bajo) sobrecarga de 6.9 kPa.

Dakshanamanthy y Véase la Figura 15 (b). Basado en la carta de plastcidad.
Raman (1973)
Raman (1967) IP>32y IC> 40(M uyalto) Basadoen IP e IC.

23<1P<32y30<IC<40(alto)
12< 1P <23y15< IC <30 (medio)
IP <12y IC <15(bajo)

Sowers y Sowers SL<10y PI > 30(bajo) Poca expansion ocurrird

(1970) 10 < SL <12 y15< PI < 30 (moderado) cuando @, conduce a un IL de 0.25
SL>12y Pl <15(bajo)

Van Der Merwe Véase la Figura 15 (c). Con base en IP, porcentaje

(1964) de arcilla < 2umy actividad.

Uniform Building IE >130(muyalto)y 91< IE <130(alto) Con base en la prueba del

Code, 1968 51< IE < 90( medio)y21< IE < 50(bajo) odometro en una muestra compactada
0 < IE < 20(muybajo) con grado de saturacion de 50% y

sobrecarga de 6.9 kPa.

Snethen (1984) LL>60, IP>35, 7,;1>4yPE> 1.5(a|t0) EP es representativa para condicion
30<LL<60,25<IP<35,15<7,1<4 de campo, se usa z,,¢, PEro se
y 0.5 < PE <1.5 (medio) reducira la exactitud.
LL <30,1P < 25, 7,5 <15y PE < 0.5(bajo)

Chen (1988) IP > 35(muyalto)y 20 < IP < 55(alto) Basado en IP.

10 < IP < 35(medio) e IP <15(bajo)

McKeen (1992) Véase la Figura 15 (d). Con base en mediciones de pequefio
contenido de agua, succion y cambio
de volumen al secarse.

Vijayvergiya y log PE = (1/2)0.44LL — w, +5.5) Ecuaciones empiricas
Ghazzaly (1973)
Kayak y PE = (0.002291P)1.45C )/ o, + 6.38 Ecuaciones empiricas
Christensen (1974)

Weston (1980) PE = 0.00411(LL,, J*17q 386, 233 Ecuaciones empiricas
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Tabla 4.8 (Continuacidn). Resumen de criterios para identificar el potencial de
expansion (segun Abduljauwad y Al-Sulaimani, 1993).

Notacion:
C =% de arcilla. EP = Expansion probable, (%).
CC =% de contenido coloidal. 0o = Sobrecarga

|E = indice de expansion = 100 x % de expansion x  1C = Indice de contraccion, (%)= LL—LC

fraccig’Jn que pasa la malla No 4. PE =Potencial de expansion, (%).

IL = Indice de liquidez (%). @ = Contenido de humedad natural del suelo (%).
LL = Limite Liquido (%). wppt = Contenido de humedad optimo (%).

LLy = Limite Liquido pesado, (%). That = Succion natural del suelo en tsf.

CL =Contraccion lineal, (%). Pd(max) = Densidad seca maxima.

IP =indice de plasticidad, (%).

Tabla 4.9. Sistema de clasificacion de suelos expansivos (O’Neill y Poormoayed,
1980).

Limite Indice de Expansion Clasificacion de la
liquido Plasticidad potencial (%) expansion potencial
<50 <25 <0,5 Baja
50-60 25-35 0,5-1,5 Marginal
>60 >35 >15 Alta

Expansién potencial = expansidn vertical bajo una presion igual
a la presion de sobrecarga

A través de la realizacion de ensayos de laboratorio.

c.1) Ensayo de expansion libre segin ASTM D-4829.

Este ensayo determina el indice de expansion del suelo compactado, cuando este
ha sido inundado. El indice de expansion es una referencia para determinar el
potencial de expansién del suelo. Este ensayo es realizado a partir de una muestra
inalterada de suelo.

Preparacion de la muestra.

Una vez que la muestra ha llegado al laboratorio, ésta debe ser secada ya sea al
aire o mediante un horno. Luego, tamizar la muestra seca en el tamiz No 4.

A partir de la fraccion de suelo que pasa el tamiz No 4, tomar
aproximadamente 1 kg de muestra. Ajustar el contenido de humedad al contenido
de humedad oOptimo. El valor de este ultimo es obtenido a partir de las
especificaciones técnicas de compactacion. Luego, proceder a moldear la muestra.

La muestra es adecuadamente compactada en un molde de dimensiones
normalizadas. Posteriormente, ajustar el grado de saturacion de ésta a un valor que
se encuentre dentro el rango del 49 al 51%.
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c.2)

Procedimiento del ensayo.

Para la realizacién de este ensayo se realizan los siguientes pasos:

1. Colocar la muestra de suelo compactada en el anillo de consolidacion del
odometro.

2. Aplicar a la muestra una presion de 1 [Ib/pulg®]. Esta presion incluye el peso
de las piedras porosas.

3. Después que la carga ha sido aplicada, dejar a la muestra consolidar por un
intervalo de 10 min, al cabo de los cuales se realiza la lectura inicial.

4. Inundar la muestra en agua destilada y realizar lecturas durante las siguientes
24 horas 0 hasta que la muestra se estabilice.

5. Extraer la muestra del aparato y determinar el cambio en la altura AH ,
como el resultado de la diferencia de las alturas inicial y final.

6. Calcular el indice de expansidn libre, a través de la siguiente ecuacion:

El(%)= AH—H*100 [4.9]

1

Donde:
AH =Cambio en la altura = D, — D,

H, =Altura inicial cm.
D, = Lectura inicial
D, =Lectura final

El potencial de expansion puede ser estimado a partir del indice de
expansion, Tabla 4.10

Tabla 4.10. Potencial de expansién estimado a partir del indice de expansion
libre (American Society for Testing and Materials, ASTM D4829, 1999).

El Potencial de expansién
%
0-20 Muy bajo
21-50 Bajo
51-90 Medio
91-130 Alto

Ensayo para la obtencion del indice de expansion libre modificado para arcillas,
segun Sivapullaiah (1987)

Este es un nuevo procedimiento que al parecer da mejores aproximaciones del
potencial de expansion de suelos arcillosos.

Para este ensayo, se toma una muestra secada al horno de 10 g de masa. Esta
muestra es bien pulverizada y luego se vierte en una jarra que contenga 100 ml de
agua destilada. Luego de 24 horas, se mide el volumen de sedimento expandido.
El indice de expansion libre modificado, es entonces calculado como:

indicede expansionlibremodificado= v \;VS [4.10]

S
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c.3)

Donde:
V =Volumen de suelo después de la expansion.

W
V, =Volumen de los sélidos del suelo= ——>—.
Gy7,,

W, =Peso del suelo secado al horno.
G, = Gravedad especifica de los s6lidos del suelo.
7., =Peso especifico del agua.

A partir del indice de expansién libre modificado, el potencial de expansién
del suelo, es determinado a partir de la Tabla 4.11.

Tabla 4.11. Potencial de expansion a partir del indice de expansion
modificado (Das, 1999)
Indice de expansion
libre modificado

Potencial de expansién

<25 Despreciable
2,5a10 Moderado
10a20 Alto

>20 Muy Alto

Ensayo de expansion controlada segin ASTM D 4546-96.
Este ensayo es realizado sobre muestras de suelo inalteradas y a su vez presenta
tres alternativas para la determinaciéon de la magnitud de expansion del suelo.
Dichas alternativas se detallan a continuacion:

e Meétodo A: Este método determina:

a) laexpansion libre

b) porcentaje de levantamiento debido a la aplicacion de una carga
vertical.

c) Presion de expansion

e Método B: Este método determina:

a) el porcentaje de levantamiento debido a la aplicacion de una carga
vertical, que usualmente es equivalente a la presion inicial de
sobrecarga in situ o a cualquier otra carga vertical.

b) Presion de expansion.

e Método C: Este método determina:

a) Presion de expansion.

b) Presion de preconsolidacion.

¢) Porcentaje de levantamiento.

A partir de la curva la Fig. 4.17, que no es mas que la curva obtenida a
partir de la realizacion del ensayo de consolidacion invertida, pueden
realizarse las siguientes definiciones:

Expansion primaria.- Expansion arbitraria realizada a corto plazo. La
interseccion de las tangentes sacadas a la curva de la Figura 4.17, se
considera el fin de la expansion primaria.
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Lectura de deformacién 10™

4020

4030

4040

4050

4060

4070 \ \ \

Expansion secundaria.- Expansion a largo plazo. El inicio de la
expansion secundaria es el fin de la expansion primaria.

Fin de la expansion primaria. Expansion se!cundarla

4010

0.1 1 10 100 1.000 10.000
Tiempo [min]

Figura 4.17. Curva de expansion (American Society for Testing and
Materials, ASTM D4546, 1999).

Preparacion de las muestras.

Para la realizacion de este ensayo se utilizan muestras de suelos inalteradas que
deben ser compactadas y moldeadas de la misma manera que para un ensayo de
consolidacion normal.

Procedimiento del ensayo.

El procedimiento a seguir es el siguiente:

1.

Colocar la muestra en el anillo de consolidacion, tratando de que no exista
evaporacion del contenido de humedad de la muestra.

Aplicar la presion de sobrecarga inicial in situ, y una vez transcurridos 5 min
después de la aplicacion, ajustar el medidor a cero.

A continuacién, se sigue el mismo procedimiento realizado para un ensayo
de consolidacion normal, con las siguientes excepciones:

Para el método A. Después de haber registrado la deformacion inicial,
inundar la muestra y registrar las deformaciones a diversos intervalos de
tiempo. Las lecturas se dejan de tomar una vez que se ha completado la
expansion primaria.

Después del fin de la expansién primaria, aplicar incrementos sucesivos de
carga de 5, 10, 20, 40, 80 kPa, etc. La duracién de cada incremento de carga
es aquella que asegure el 100% de consolidacion primaria.
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Para el método B. El ensayo comienza aplicando una presion mayor a la
presion de sobrecarga inicial. Al cabo de 5 min leer la deformacion debida a
la presion.
Luego inundar la muestra y realizar las lecturas respectivas hasta la
finalizacion de la expansion primaria. Proceder a la aplicacion de
incrementos de carga tal como en el método A.
Para el método C. El ensayo comienza aplicando una presién equivalente a la
presion estimada in situ. Al cabo de 5 min leer la deformacién inicial e
inundar inmediatamente la muestra.
A la muestra inundada, aplicar incrementos de carga. Estos incrementos de
carga tendran la magnitud necesaria para evitar la expansion de la muestra

4. Ladeterminacion del porcentaje de levantamiento es realizada de la siguiente
manera:

Ah e—e,

—x100=
h l+e

=x100

(0] 0]

Donde:
e, =Indice de vacios inicial.
e = Indice de vacios a una cierta presion o
Ah =Cambio en la altura de la muestra
h, = Altura inicial de la muestra

ﬁ—h x100 = Porcentaje de levantamiento

0

3.3 Medidas de prevencién y/o solucion cuando se trabaja con suelos expansivos.

Los dafios en las estructuras de fundacion que ocurren como resultado de la presencia de un
suelo con elevado potencial de expansion, pueden ser evitados a través de la aplicacién de
tres posibles alternativas:

Reemplazar el suelo expansivo bajo la fundacién. Esta alternativa es viable en caso
de que se trate de suelos poco profundos.

Estabilizacion del suelo expansivo, ya sea mediante compactacion controlada,
prehumedecimiento, y/o estabilizacion quimica.

La compactacion cuando se trabaja con suelos expansivos puede ser una medida
atil para disminuir el potencial de expansién. Por lo general, no se recomienda el uso
de losas de fundacion, sobre todo en casos donde se espera un levantamiento mayor a
38 mm.

Por otro lado, el principal objetivo del prehumedecimiento es que la mayor parte
del levantamiento se de antes de la construccion. Esto se consigue incrementando el
contenido de humedad del suelo a través de un embalse. Posteriormente, se agrega 4-
5% de cal hidratada a la capa superior de suelo, obteniéndose de esta manera una
capa de suelo menos pléstica y mas trabajable. La desventaja principal de este
procedimiento radica en que la infiltracion en suelos arcillosos es muy lenta.
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Finalmente, la estabilizacion quimica del suelo es realizada con ayuda de cal y
cemento. La cal o cemento y agua son mezclados con la capa superior de suelo, para
luego ser compactadas. Este procedimiento puede ser realizado hasta 1.5 m de
profundidad, siendo el principal objetivo el de disminuir el limite liquido, el indice de
plasticidad y las caracteristicas de expansién del suelo.

Construir estructuras lo suficientemente flexibles para resistir el levantamiento
diferencial del suelo sin fallar.
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CAPITULO CINCO
Esfuerzos laterales del terreno.

En muchos procesos de construccion, a menudo es necesario, alterar la superficie del perfil
del terreno, originandose de tal manera, superficies verticales 0 muy proximas a esta
situacion. Algunas veces, estas superficies originadas son capaces de soportarse por si solas,
mientras que otras veces, se necesita el uso de estructuras de retencion para soportarlas.

Para el analisis de estabilidad de estas estructuras, se requiere conocer tanto la naturaleza
de la estructura del muro, como la naturaleza del material que sera soportado; al igual que la
manera en que el muro podria moverse o ceder después de la construccion.

El método a utilizarse para la determinacion de las cargas ejercidas por el terreno sobre
las estructuras de retencién, depende de la rigidez de las estructuras.

Por ejemplo, los métodos de Rankine y Coulomb desarrollados entre los afios 1700 a
1900, se basan en la idealizacion de la estructura de retencidén, como una estructura rigida y
que se comporta como una unidad. Sin embargo, a pesar de que esta suposicion ignora el
efecto real que existe en la interaccion suelo-estructura y el proceso de construccion del
sistema, en la actualidad, estructuras mas complicadas han sido disefiadas aplicando
modificaciones empiricas a estos métodos.

Como ejemplos comunes de estructuras de retencion, se tienen los observados en la
Figura 5.1. La Figura 5.1 (a) muestra una de las formas mas simples de estructuras de
retencion, el muro de gravedad, que por sus caracteristicas, es una estructura suficientemente
rigida en la que no se producen deformaciones por flexion.

La Figura 5.1 (b) presenta un tabiqgue o muro flexible, en el que se presentan
deformaciones por flexion. Para este tipo de estructuras, las presiones del terreno deben ser
determinadas mediante métodos desarrollados para sistemas flexibles

RLL RIS
XL e
AN ; <
e DN NN \%
(a) (b)

Figura 5.1. Tipos de estructuras de retencion (a) Muro de gravedad, (b) Tabique 0 muro
flexible.

Para el adecuado disefio de estructuras de retencion se requiere la estimacion de los
esfuerzos laterales del terreno, que son una funcion de varios factores, tales como:
e El tipo y magnitud del movimiento de los muros.
Los parametros de resistencia al cortante del suelo.
El peso especifico del suelo
Las condiciones de drenaje del relleno.
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En muros de retencidn, pueden alcanzarse tres posibles situaciones:

o Esfuerzo lateral del terreno en condicion de reposo.- Esta situacion es alcanzada
cuando el muro AB es estético, Fig. 5.2 (a); es decir, no existe movimiento ni a la
derecha ni a la izquierda de su posicion inicial. Para este caso la masa de suelo
permanece en equilibrio estatico, es decir la deformacion unitaria horizontal es

cero.
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Figura 5.2.Definicion de: (a) Presion en reposo (b) Presidn activa y (c¢) Presion pasiva.
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Esfuerzo lateral del terreno en condicion activa.- EI muro AB, Fig. 5.2 (b), se
inclina respecto al suelo retenido hasta alcanzar la posicion A'B; entonces la
masa de suelo triangular ABC' que se encuentra adyacente al muro alcanza el
equilibrio plastico y falla, es decir, el suelo se expande, deslizdndose
descendentemente a través del plano BC'. Para este caso el esfuerzo lateral se
reduce desde el valor del esfuerzo en condicion de reposo hasta el valor del
esfuerzo lateral activo, que es el valor minimo del esfuerzo lateral.

El término equilibrio pléastico, se refiere a la condicidn en que cada punto en la
masa de suelo esté a punto de fallar. Esta condicidn, se desarrolla por lo general,
al fallar cualquier muro de retencion.

Esfuerzo lateral del terreno en condicion pasiva.- El muro AB, Fig. 5.2 (c), es
empujado hacia el suelo retenido hasta alcanzar la posicion A''B; entonces la
masa de suelo triangular ABC'' que se encuentra adyacente al muro alcanza el
equilibrio plastico y falla, es decir, el suelo se comprime deslizandose
ascendentemente a través del plano BC'" . El esfuerzo lateral pasivo es el
maximo valor que puede alcanzar el esfuerzo lateral.

Cuando un muro es empujado hacia el suelo, caso pasivo, el esfuerzo lateral incrementa;
mientras que cuando un muro se inclina respecto al suelo, caso activo, el esfuerzo lateral

decrece.

Segun Clough y Duncan (1991), en las ultimas décadas, se ha observado, que después de
producirse grandes movimientos, las condiciones limites de presion pasiva maxima y presion
activa minima son alcanzadas.

Una vez que estas presiones son alcanzadas, los movimientos continGan incrementandose
mientras que las presiones limites permanecen constantes. La cantidad de movimiento
requerida para alcanzar las condiciones limites, ha sido investigada experimentalmente. Un
resumen de dichas investigaciones es presentado en la Tabla 5.1.

Tabla 5.1. Magnitudes aproximadas de movimientos requeridos para alcanzar la
condicion de presion activa minima y pasiva maxima (Clough y Duncan, 1991).

Valores de A/H
Material del relleno Activa Pasiva
Arena densa 0,001 0,01
Arena media a densa 0,002 0,02
Arena suelta 0,004 0,04
Limo compactado 0,002 0,02
Arcilla magra compactada 0,01 0,05
Acrcilla grasa compactada 0,01 0,05

A =Movimiento requerido de la parte superior del muro para alcanzar la presion minima activa y

maxima pasiva, por inclinacion o traslacion lateral.

H = Altura del muro.

Los resultados presentados en la Tabla5.1 muestran que:

Los movimientos requeridos para alcanzar las presiones limites son
proporcionales a la altura del muro.
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e El movimiento requerido para alcanzar la presion méxima pasiva es
aproximadamente diez veces mas grande que el requerido para alcanzar la
presion minima activa.

e El movimiento requerido para alcanzar las presiones limites, es mayor para
suelos sueltos que para suelos densos.

La Figura 5.3 presenta la variacion de la presion lateral del terreno con la inclinacion del
muro tomando en cuenta los estados activo y pasivo para los diferentes tipos de suelo que se
presentan en la Tabla 5.1.

Esfuerzo lateral

Presion pasiva, o,

Presion en reposo, o

Inclinacién del muro F%H@Hi %4.,4 Inclinacién del muro

Figura 5.3. Variacion de la magnitud de la presién lateral del terreno con la inclinacién
del muro.

A continuacion se desarrollan tanto los métodos como sus correspondientes ecuaciones, a
partir de los cuales se realiza la determinacion de los esfuerzos laterales en condicién de
reposo, en condicion activa y pasiva.

Historicamente, la solucion al problema de presion lateral de terreno fue una de las
primeras aplicaciones de los métodos cientificos para el disefio de estructuras; siendo los dos
pioneros en este campo: el francés Charles Augustin Coulomb y el escosés W. J. M. Rankine.

Coulomb present6 su teoria en 1773 y la publicé tres afios después (Coulomb, 1776),
mientras que Rankine desarrollé su teoria mas de 80 afios después (Rankine, 1857). A pesar
de esta cronologia, por simplicidad, es mas facil discutir conceptualmente primero la teoria
de Rankine.

Finalmente se presenta otro método popular para la estimacion de la presion del terreno.
Este es el método de la espiral logaritmica que fue propuesto por Terzaghi en 1943.

Debe enfatizarse que, dependiendo del angulo de inclinacion del terreno, el empuje
activo y pasivo calculado mediante distintos métodos puede ser bastante diferente.

Con el paso del tiempo, trabajos experimentales fueron realizados por Terzaghi (1932),
Schofield (1961), Rowe y Peaker (1965), Mackey y Kirk (1967), Narain et al. (1969), James
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y Bransby (1970), Matteotti (1970), Bros (1972), Sherif y Mackey (1977), Sherif et al.
(1982), Sherif et al. (1984), Duncan y Seed (1986), Fang y Ishibashi (1986), Duncan et al.
(1991), Fang et al. (1994) y otros investigadores; pero a pesar de la contribucion de estos
autores al conocimiento en el campo de presiones laterales, el trabajo de Rankine y Coulomb
fue fundamental y ain hoy en dia constituye la base para los célculos realizados en la
determinacion de la presion lateral del terreno. En nuestros dias existen mas de 50 teorias
disponibles, teniendo todas ellas sus raices en las teorias de Rankine y de Coulomb.

1 Esfuerzo lateral del terreno en condicion de reposo.

Si el estado de esfuerzos de una masa de suelo se encuentra debajo de la envolvente de falla
de Mohr-Coulomb, el suelo esta atn en equilibrio, Fig. 5.4. En depoésitos de suelos formados
naturalmente, se produce una deformacion horizontal despreciable, permaneciendo el suelo
en estado de reposo.

Envolvente de falla

de Mohr- Coulomb Circulo c en la condicion

limite con un valor de
— V/ Ko méaximo
™~

Circulo K, para suelo\ \C
sobreconsolidado \

Circulo K, para suelo
normalmente
consolidado

Circulob
con Ko minimo

\ s,

/ o,

Figura 5.4. Presion lateral del terreno en reposo (Whitlow, 1997).

Para ilustrar esta situacion se tiene la Fig. 5.2 (a) en la que la masa de suelo mostrada, se
halla limitada por el muro sin friccion AB . Esta masa se halla ubicada a una profundidad z
debajo de la superficie y el nivel fredtico se encuentra a una distancia H, de la misma. Los

esfuerzos efectivos verticales y horizontales son o, y o, respectivamente.

La relacién entre el esfuerzo efectivo horizontal y el vertical se Ilama coeficiente de
esfuerzo lateral del terreno en reposo, K, y es:
oy
Ko = [51]

O,

La Tabla 5.2 presenta un resumen de algunos de los criterios existentes para la
determinacion de K .
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Tabla 5.2. Criterios para la determinacion del coeficiente de esfuerzo lateral del terreno
en reposo, K, .

Referencia Criterios Observaciones
1+ 2seng
Jaky (1944) Ko =1-seng 3— Suelos normalmente consolidados.
1+seng
Jaky (1944) Ko =1- sen¢' Suelos normalmente consolidados,
ecuacion simplificada de Jaky (1944).
Moroto y Muramadsu (1987) Ko = % Acrcilla sobreconsolidada anisotrépica
\
Donde:

Ey, = Mddulo de elasticidad horizontal.
E, = Modulo de elasticidad vertical.

Sherif, Fang y Sherif (1984) Ko = (1— seng’ )+ {7—" —1}5.5 Arenas densas
7d(min)

Donde:
74 = Peso unitario seco compactado de la arena

que se encuentra detras del muro.
Ya(min = PeSO unitario seco de la arena en su estado mas suelto.

0
Massarchs (1979) K, =044+ 0.42[ IE(()SO)} Suelos finos normalmente
consolidados.
Das (2001) Ko(prewnsoﬂada) = Ko(normlmrEl consolidad) JOCR Arcillas preconsolidadas.
Mayne y Kulhawy (1982) K, = (l+ seanbCRse”"" Suelos sobreconsolidados.
Tschebotarioff K, = 1L Ensayo de compresion
-v

unidimensional
Danish Geotechnical K, =1-seng (1+sen) Para rellenos inclinados.

Institute (1978) Donde:
S = Inclinacion del relleno medido a partir de la horizontal

Finalmente, valores experimentales de K, fueron obtenidos a partir de la realizacion del

ensayo del presurimetro mediante el cual es posible realizar la medicion del esfuerzo
horizontal total y el valor de la presion de poros in situ. Los resultados obtenidos por
Mair y Word (1987) son presentados en la Tabla 5.3.

Tabla 5.3. Rango de valores tipicos de K, (Whitlow, 1997).

Tipo de suelo Ko
Arena suelta 0,45-0,6
Arena densa 0,3-0,5
Arcilla normalmente consolidada 0,5-0,7
Acrcilla sobreconsolidada 1,0-4,0
Acrcilla compactada 0,7-2,0
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Conocido el valor de K,

se asume como lineal, existi

, la distribucidn de los esfuerzos laterales del terreno en reposo,
endo un cambio de pendiente en la posicion del nivel freético.

Este cambio de pendiente indica que debe utilizarse el peso sumergido del suelo.

La Figura 5.5 muestra
condicion de reposo, con las

la distribucion de los esfuerzos laterales para un muro en
mismas caracteristicas que el observado en la Figura 5.2 (a).En

ambos casos ¥ es el peso especifico del suelo detras del muro.

Esfuerzo lateral efectivo

%

Presion de poros

A oy, u
[ SN NSNS N
Para z<H,
Hy = a\:,=a\,—lu=yz (u=0)
o, =K,o, =K%z + Z
(ol
L= 2 '
hn Para z>H, =— Para z>H
~— KYH \ s '
- Oy 14!7 o,=0,—Uu
[ lu=ne-m) o =y e -H e Hy)
| - . .
i oh = Kyoy = Ko{[7'|_|1+7(z - Hl)]—Vw(Z_ Hl)}
- ‘ Oh :Ko[]’HlJF?/'(Z—Hl)]
1] Fl. G J K
B Uh_KoUv:Ko(7’H1+7|H2) ywH2
— Esfuerzo lateral total
O
Para z<H, T
oh =op +u (U=0) H,
Oh = Koa\./ =Koz
quO’YHl -—
Para z>H, =
Oh =0 +U Hy e
Oh = Ko[?"|1+7'(Z—H1)]+7w(Z—H1) l

Figura 5.5. Distribucién

Oh = Ko[;’Hl"'yl(Z_ Hl)]+7/WH2
de la presion en reposo para un suelo parcialmente sumergido.

(a) Esfuerzo lateral efectivo (b) Presion de poros (c) Esfuerzo lateral total.
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CAPITULO 5 Esfuerzos laterales del terreno

Luego, la fuerza por unidad de longitud ejercida sobre el muro, se obtiene sumando las
areas de los respectivos diagramas de presiones, Fig. 5.5.

Po:%Koﬂ_llz+K07I_|1H2+%K07‘H22+%7/WH22 [52]
Area Area Area Area
ACB CEFB EFG JIK

Nota.-El esfuerzo lateral total es una presién ejercida por el suelo sobre el muro, y se
expresa en unidades de presion KPa, Pa, etc. Por otro lado, la fuerza por unidad de longitud,
P, tiene por unidades KN/m, N/m, etc.

Para el caso particular en que se tiene suelo seco, Fig. 5.6, de manera analoga al caso
anterior; la fuerza por unidad de longitud ejercida por el suelo seco sobre el muro es:
1

P ==K, H? [5.3]
2

I Para z<H

~ o,=o,-u=x2z (u=0)

- O-h ZKOO-\I/ =K07/Z

| ahza;, +u=K,»z (u:O)
H (e

- R=KgyH’

n B

B H

- 3
' !

- K, YH
0
Figura 5.6. Distribucién del esfuerzo lateral total en condicién de reposo para un suelo
seco.

2 Esfuerzo lateral del terreno en condicién activa.

En la Figura 5.4 se observa que cuando el circulo de Mohr correspondiente al suelo no toca la
envolvente de falla, el suelo permanece en una condicién de reposo, es decir, el muro no
cede. Por otro lado, si el muro tiende a moverse alejdindose del suelo, se produce un
fenémeno de expansion lateral, y los esfuerzos laterales del suelo o, decrecen, hasta
alcanzarse el equilibrio pléstico. Este equilibrio es alcanzado en el minimo valor de o,; .

Una vez que se ha alcanzado este valor, la resistencia total al cortante se moviliza, es
decir, ocurre la falla. El circulo b de la Figura 5.4 representa el circulo de falla para la
condicién activa.
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2.1 Teoria de Rankine.

La teoria de Rankine (1857) presenta una solucion basada en las siguientes hipotesis:

La cara posterior del muro es completamente lisa y vertical.

La friccion entre el muro y el suelo no es considerada

El relleno detrds del muro es una masa de suelo sin cohesion que se halla en un
estado de equilibrio limite.

La magnitud de los esfuerzos laterales 0,'] depende solo del esfuerzo efectivo vertical
y la resistencia al cortante del suelo, siendo el problema estaticamente determinado.

Se asume que la cedencia de toda la estructura coincide con la cedencia del primer
elemento, teniendo de esa manera una solucion de borde inferior.

Luego, si se considera un espacio semi-infinito en el que se encuentra una masa de suelo
con un angulo de friccién ¢'; se supone que esta masa es llevada a un estado de equilibrio

pléstico para un valor dado de esfuerzos verticales o, .

La condicidn inicial de esfuerzos es representada por el circulo a de la Figura 5.7 (a). Por
otro lado, se permite que el muro vaya alejandose gradualmente del suelo, es decir, se permite
que los esfuerzos horizontales principales vayan disminuyendo, hasta alcanzar el estado de
equilibrio plastico, para el cual, el suelo falla. Este Gltimo estado es representado por el
circulo b de la Figura 5.7 (a) y se denomina estado activo de Rankine. Para este estado el
circulo de Mohr toca la envolvente de falla.

El circulo b de la Figura 5.7 (a) representa el circulo de falla una vez que se ha alcanzado
el equilibrio limite. El esfuerzo activo horizontal 0'; , es determinado de la siguiente manera:

seng = CD = CD [5.4]

Pero CD es el radio del circulo de falla:

o, —0o,
2

AOtang'=c

o,+0,

2

CD=

OC =

Reemplazando en [5.4]:

seng = —
1 o, +o,

c -+
tang¢ 2

Reordenando

. . O"-l-G' ! G‘—GI
C COS¢ +%5en¢ :%

Despejando o, :
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. 1-sen¢g o cos ¢

2 =0, . . [5.5]
1+ seng 1+ seng
Donde:
1-seng _ tan2(45 ¢ J
1+seng
Reemplazando en la ecuacion [5.5]:
o, =0, tan2(45 —~ q;j -2c tan(45 - éj [5.6]
@ a
= (@)
é 45 +42)'>\/<45 +4%
&

Esfuerzo normal

A

(b)
Figura 5.7. Presion activa de Rankine (a) Circulo de Mohr para el estado activo (b)
Planos de deslizamiento para el estado activo.

De la Figura 5.7, se observa que los planos de falla forman en el suelo angulos de
+ (45 + ¢'/2) con el plano principal mayor, que es para este caso el plano horizontal.
Luego, el coeficiente de presién activa de Rankine se define como:

K,=-% [5.7]

El esfuerzo lateral para la condicion activa de Rankine puede ser determinado tanto para
suelos granulares (C' = O), como para suelos cohesivos (Cu > O).

2.1.1 Esfuerzo activo para suelos granulares determinado a través de la Teoria
de Rankine.

Cuando se trabaja con suelos granulares ¢ =0, y a partir de la ecuacion [5.6] en la Tabla 5.3
se presentan las ecuaciones para la determinacion del coeficiente de presion activa de
Rankine, tanto para relleno horizontal como para relleno inclinado. La Figura 5.8 (a) presenta
el esquema del muro considerado en la determinacion del esfuerzo lateral total en la Figura
5.9. Por otro lado, en la Figura 5.8 (b) se observa un esquema de muro con relleno inclinado.
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Tabla 5.3. Teoria de Rankine para suelos granulares.

Teoria de Rankine para suelos granulares (¢’=0) — Ecuacién [5.6].

c,=0, tan2(45—¢2j=6\',Ka [5.69]

K, =tan2(45—¢j (Fig. 9) [5.8]

Suelosgranulares 0)

conrellenohorizontal 2

cosa —+/cos? a —cos? ¢

Suelosgranulares
g a>0)

o K, =cosa
conrellenoinclinado

[5.9]

cosa ++/cos? @ —cos? ¢

Nota. El procedimiento desarrollado en la Figura 5.9 es valido cuando el relleno de suelo
es horizontal. Cuando se presenta el caso de rellenos inclinados; el procedimiento a
seguir es el mismo, con la Unica diferencia de que la fuerza total de empuje se halla
inclinada en un angulo « con la horizontal y K, es determinado a partir de la ecuacion

[5.9]. La Tabla 5.4 presenta valores de K, para distintos valoresde ¢ y ¢ .

Sobrecarga=q

N RV SR

NN NN I IS

|
—

Cufia de Y
falla

(@)

N

I
4‘>'<7'_‘I
|
>
= 0= Q

I
I
N

G

a

P I
B

(b)

Figura 5.8.Presion activa de Rankine (a) Ecuacion [5.8] - Muro con relleno horizontal
(b) Ecuacion [5.9] — Muro con relleno inclinado.
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Esfuerzo lateral efectivo 4( Presién de poros
(o u

q
ALy
Para ZZO(U =O)//\///\///\///\ //\///\///\

oy =0y =(

oy =0, =K,0, =K,
| Para z<H,(u=0)

o) =, =+ 1(z-Hy)

¥ B o, =0,K, =[a+1(z—H, K,
Ea?"’hﬁLQK; v
Para z>H, (u>0) = Para z>H,
oy =0, -U u=ru(z-Hy)
H; oy =[a+H; +y(z—Hy)]- 7 (z-H,)
oy =[a+H;+7'(z-H,)]
B 0a = Kyao, = Ko[a+H; +7/(2—Hy)]
O';:K;(quﬂleJf?/'Hz) w2

— Esfuerzo lateral total

Gn
-
Para z=0(u=0)
O, =0, +U |
o =Kao, =Ky
Para z<H, (u=0) -
O, =0, +U
0 = Kala+y(z—Hy)] ~
KaH +0aK,
o -
Para z>H, (u>0) =
O, =0, +U -
0o = Kala+7Hy +7' (2= Hy)l+ 7z —Hy)

=]}

Oq = Ka(q+7’Hl+7' H2)+7/WH2
Figura 5.9. Distribucion de la presion del terreno activa de Rankine, contra un muro de

retencion con relleno de suelo granular parcialmente sumergido que se halla soportando una
sobrecarga.
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Finalmente, la fuerza de empuje total por unidad de longitud que ejercen el relleno y el
agua sobre la altura total del muro H , es determinada sumando las areas de los diagramas de
presiones del esfuerzo lateral efectivo y de la presién de poros, o también, determinando el
area del diagrama de presiones de presiones de esfuerzos totales.

Pa :KaqH +%Ka7'—|12+Ka7|_|1H2+%(Ka7/‘+7/W)H22 [510]

Tabla 5.4. Valores de K, para distintos valores de ¢ y ¢, considerando un muro
soportando un relleno inclinado.

¢ [grados]
a [grados] 28 30 32 34 36 38 40
0 0.361 0.333 0.307 0.283 0.26 0.238 0.217
5 0.366 0.337 0.311 0.286 0.262 0.24 0.219
10 0.38 0.35 0.321 0.294 0.27 0.246 0.225
15 0.409 0.373 0.341 0.311 0.283 0.258 0.235
20 0.461 0.414 0.374 0.338 0.306 0.277 0.25
25 0.573 0.494 0.434 0.385 0.343 0.307 0.275

2.1.2 Esfuerzo activo para suelos cohesivos determinado a través de la Teoria de
Rankine.

Cuando se trabaja con relleno de suelo cohesivo € =C,. A partir de la ecuacion [5.6] en la

Tabla 5.5 se presentan las ecuaciones para la determinacién del coeficiente de presion activa
de Rankine, tanto para relleno horizontal como para relleno inclinado. La notacién utilizada
en la ecuacion [5.12] es la misma del esquema de la Figura 5.8 (b).

A manera de ilustracion, en la Figura 5.10 se determina, el esfuerzo lateral total generado
detras de un muro con relleno horizontal de suelo cohesivo. Para este caso en particular, se
asume que el suelo del relleno es seco, es decir, se asume que en la altura considerada no se
ha detectado la posicion del nivel freético.

El célculo de la fuerza total de empuje activa, es realizado a partir del diagrama de
presiones del esfuerzo lateral total, Fig. 5.10. Entonces, la fuerza de empuje total por unidad
de longitud ejercida sobre el muro, es:

P, =%(Kaﬂ-| — 26K, H -2,) —%(ZC\/K_a)zO [5.14]

, 2c
En la ecuacion [5.14] pueden ser reemplazados los valores de K, =1y 7z, =—.
v
Luego reordenando la misma, se tiene:
1
P, =3 7H 2% —2cH [5.15]

Si se decide tomar en cuenta las grietas de tension, que es muy comun en la préctica; la
fuerza de empuje total sobre el muro, es causada s6lo por la distribucion de presiones ubicada
en z, <z<H,Fig.5.10. Entonces, P, es:

P, :%(Ka;/H —2c K, [H-2,) [5.16]
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De la misma manera que en la ecuacion [5.14], en la ecuacion [5.16] pueden ser

reemplazados los valoresde K, =1y z, = 2—C Luego, se tiene:
v
2
P, =1;A—|2 _2cH+2% [5.17]
2 Y
2.2 Teoria de Coulomb.

La teoria de Rankine (1857) es un método de andlisis que proporciona calculos simples. Sin
embargo debido a las hipdtesis que considera tiene sus limitaciones, y por lo general, los
resultados obtenidos haciendo uso de ésta son de cierto modo pesimistas, al ser esta teoria
considerada como una solucién de borde inferior.
En contraparte, la teoria de Coulomb (1776) salva en cierto modo estas limitaciones. Esta

se basa en las siguientes hipétesis:

e Se considera una cufa de suelo, moviéndose activamente hacia el muro.

e Lacuiia se desliza hacia abajo presentando una superficie de falla plana.

e Lacara posterior del muro al igual que el relleno pueden ser inclinados.

e Se considera la friccion del muro.

e Lacondicion limite es la cedencia de toda la cufia: solucion de borde superior.

Tabla 5.5. Teoria de Rankine para suelos cohesivos.

Teoria de Rankine para suelos cohesivos ($=0) — Ecuacion [5.6].

o, =0, tan’(45)— 2¢ tan(45)= oK, —2¢ K, [5.6b]
Sueloscohesivos 0)

) = K, =1 (Fig.5.10) [5.11]
conrellenohorizontal

Sueloscohesivos

o (a > O) Mazindrani & Ganjali (1997)
conrellenoinclinado

K, = 0§ [5.12]
1 1 2 1
x42c08 oz+ZC/:JCOngﬁ'senw_rJ[Mos2 a[cosza —cos? ¢'+4(;j cos? ¢'+8(;jcosz acos¢'sen¢}] -1

Nota. El procedimiento desarrollado en la Figura 5.10 es vélido cuando el relleno de
suelo es horizontal. Cuando se presenta el caso de rellenos inclinados; el procedimiento
a seguir es el mismo, con la Unica diferencia de que la fuerza total de empuje se halla
inclinada en un &ngulo « con la horizontal y K, es determinado a partir de la ecuacion

[5.12]. La ecuacion [5.12] fue desarrollada por Mazindrani & Ganjali, 1997, para suelos
con C — ¢'.Para suelos cohesivos, en particular, reemplazar (¢ = O) en la ecuacion [5.12]
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Esfuerzo lateral efectivo o, =(1)-(2) [5.6b]
® - @ = o
A oy K, —  2c¢ /K, -2¢. /K,

X NI Para 70
ara 0<z<H (u=0) o, =-2¢./K,
~ oy =0, —u ~ 2o para 0<z <z,
G\', =) i o, =Kaz—2c./K,
- [
H - — Pa‘ra =1,
o,=0
et} e}
H-z, Para z, <z<H
- 0;1 :KaVZ_ZC\/E
5 !
K H 2¢' /K, K H-2c. /K,
Esfuerzo lateral efectivo ~|— Presion de poros —— Esfuerzo lateral total
o, u o,
Zo ZO

i i Grietas de tension

u=0

Figura 5.10. Distribucion de la presion del terreno activa de Rankine, contra un muro de
retencion con relleno horizontal de suelo cohesivo seco.

Nota. El caso observado en la Figura 5.10 es el caso més critico que existe para rellenos de suelo
cohesivo. Para el esfuerzo lateral efectivo, se puede observar que cuando z =0, el valor de 0'; es negativo,

por tanto, se generan en el suelo, esfuerzos de tension. A continuacion el valor de 0';1 va
incrementandose
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hasta alcanzar el punto donde a; es igual a cero. A partir de este punto el valor de 0';1 se hace
positivo y se incrementa de manera lineal en funcion a la profundidad.
La profundidad existente entre la superficie y el punto donde a; se hace igual a cero, se

denomina grieta de tension. Para este caso, el valor de la profundidad de la grieta de tensién es
determinado igualando a cero la ecuacion [5.6b]. Luego se tiene:
oy =1y —26 =07, = & [5.13]
4

Cuando existe presencia del nivel fredtico o cuando se aplica una sobrecarga en la superficie, el
valor del esfuerzo lateral total en la superficie puede no ser negativo dependiendo, en todo caso, tanto
de la magnitud de la sobrecarga como de la magnitud de la presién de poros. Si a pesar de la aplicacion
de estas presiones, el esfuerzo lateral total continda siendo negativo; el valor de la profundidad de la
grieta de tensidn puede ser determinado de manera similar a la ecuacién [5.13]

2.2.1 Esfuerzo activo para suelos granulares determinado a través de la Teoria
de Coulomb.

Anotadas las hipotesis asumidas por Coulomb, considerar la cufia de suelo mostrada en la
Figura 5.11. Al inclinarse el suelo hacia el muro, para un cierto valor de esfuerzos, éste
alcanza el estado activo limite, deslizandose la cufia a través de la superficie de falla BC . El
equilibrio limite es mantenido por tres fuerzas actuantes en la cufia, Fig. 5.11 (b). Dicha
fuerzas son:

e P, . Es la fuerza activa por unidad de longitud del muro y se halla inclinada,

formando un angulo & con la normal dibujada a la cara posterior del muro, siendo
o el angulo de friccion entre el muro y el suelo.

e W .Es el peso de la cufia de suelo.

e F .Es la fuerza resultante de las fuerzas normales y cortantes en el plano de
deslizamiento, y forma un angulo de ¢' con la normal trazada al plano de
deslizamiento.

90+0+8 — B+ 90-0-8

e\“
H w
v
S\
R /

B

(@) (b)

Figura 5.11. Presion activa de Coulomb (a) Cufia de falla de prueba (b) Poligono de
fuerzas.
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La geometria de la cufia depende de la altura del muro H, de los angulos o y 6 que
son conocidos, y finalmente del angulo £ de la superficie de falla que es desconocido. Del

poligono de la Figura 5.11 (b), P, y F son desconocidas, por tanto, el problema es

estaticamente indeterminado, pudiendo ser resuelto a través de un método analitico o
mediante iteraciones.
A partir de la Figura 5.11 (b), por ley de senos se tiene:
W P

sen(90+0+5-p+¢ ) sen(f—¢)
Ordenando para P, y reemplazando el valor de W :
5 =17H 2[ cos(@—ﬂ)cos(é?—a)sen(ﬂ—qﬁ')
° 2 cos? @ sen(ff—a)sen(90+ 0 +S5—f+¢')
En la ecuacion [5.18] £ es la Unica variable. Luego, para hallar el valor critico de S se

[5.18]

hace P, méxima, entonces:
oP, 0
op

Luego, la presion activa de Coulomb es:

P, =;KaﬂH 2 [5.19]

Donde:
_ cos’ (¢' _ 6?) 2 520
cos® 0 cos(5 +6) 1+ sen(5 + ¢')Se”(¢' - a)
cos(5 + 6) cos(6 — )

El angulo de friccion del muro o, depende del angulo de friccion del suelo y de la
rugosidad del muro. Para la condicion activa Das (2001) recomienda usar un valor de ¢ de

a

: 2, o
aproximadamente §¢ , siendo el valor maximo recomendable de 20°.

O puede también ser determinado en funcién al tipo de material de relleno y al tipo de
estructura. La Tabla 5.5 presenta diferentes valores de o que varian de acuerdo al tipo de
estructura.

Para el caso particular de un relleno horizontal (« =0) de suelo granular (¢'> 0),

situado detras de un muro cuya cara posterior es vertical (49 = O), la Tabla 5.6 presenta los
valores de K, para distintos valores de ¢ . Las Tablas 5.7 y 5.8 presentan los valores de K,

obtenidos a partir de la ecuacion [5.20] para o0 = §¢ yo = ;gb respectivamente.

2.2.1.1 Solucioén grafica para la teoria de Coulomb en suelos granulares (Método
de Culmann).

Culmann(1875) desarroll6 un método gréfico para determinar la presion del terreno de

acuerdo a la teoria de Coulomb. Esta solucion se ha constituido a través del tiempo en una
herramienta muy til para determinar la presion lateral del terreno.
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Tabla 5.5. Valores de angulo de friccion & y adhesion c, para distintos materiales
segun California Trenching and Shoring Manual.

Interfase materiales Angulo de friccion

5[]

Cortina de pilotes de acero, contra los siguientes suelos:
Grava limpia, mezcla de arena y grava, terraplén de roca bien

gradada CON ESCAMAS. ........ccvrieieierieriesieeeee e 22
Avrena limpia, mezcla de arena limosa y grava, terraplén de roca

dura de un S0l0 tamafio.........ccceeiiereiiii e 17
Arena limosa, grava o arena mezclada con limo y arcilla ........ 14
Limo arenoso fino, limo no plastico.............ccccevvecvvevcinrericenen, 11

Concreto formado, cortina de pilotes de concreto contra
los siguientes suelos:
Grava limpia, mezcla de arena y grava, terraplén de roca bien

gradada CON ESCAMAS. ........ccvrieiieirieriesieeieee e 22 a 26
Arena limpia, mezcla de arena limosa y grava, terraplén de roca

dura de un S0l0 tamafio.........cccceeviereiiii e 17a22
Arena limosa, grava o arena mezclada con limo y arcilla ........ 17
Limo arenoso fino, limo no pIAStico.............cccevvecvvericinnericenne, 14

Masa de concreto en los siguientes materiales:

(ot {1101 o] - OSSPSR 35
Grava limpia, mezcla de arena y grava, arena cuarsoza............ 29a31
Arena limpia fina a media, arena limosa media a cuarsoza,

grava limosa 0 arCilloSa............cccvieiieeiee i 24a29
Avrena limpia fina , arena fina limosa o arcillosa de fina a media

Limo arenoso fino, limo no plastico...........ccevevveviiiiiiiciecieains 19a24
Arcilla muy rigida o preconsolidada............c.cccceevvirieeieiiennenne, 17a19

Varios materiales estructurales:
Mamposteria en roca, rocas igneas o metamorficas:

Roca revestida débil sobre roca revestida débil....................... 35
Roca revestida dura sobre roca revestida débil......................... 33
Roca revestida dura sobre roca revestida dura..............cccve.e.. 29
Mamposteria en MAdEra...........ccovvrereriiniiieenese e 26
Acero en acero en una cortina de pilotes interbloqueados..... 17
Interfase materiales Adhesion ¢, [PSF]

Suelos cohesivos muy blandos ( 0-250 psf) 0-250
Suelos cohesivos blandos ( 250-500 psf) 250-500
Suelos cohesivos medianamente rigidos (500-1000 psf) 500-750
Suelos cohesivos rigidos (1000-2000 psf) 750-950
Suelos cohesivos muy rigidos (2000-4000 psf) 950-1300
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Tabla 5.6. VValores de K, para distintos valores de ¢ ; para o =0y 8 =0.

8 [grados]
¢ [grados] 0 5 10 15 20 25
28 0.3610 0.3448 0.3330 0.3251 0.3203 0.3186
30 0.3333 0.3189 0.3085 0.3014 0.2973 0.2956
32 0.3073 0.2945 0.2853 0.2791 0.2755 0.2745
34 0.2827 0.2714 0.2633 0.2579 0.2549 0.2542
36 0.2596 0.2497 0.2426 0.2379 0.2354 0.2350
38 0.2379 0.2292 0.2230 0.2190 0.2169 0.2167
40 0.2174 0.2089 0.2045 0.2011 0.1994 0.1995
42 0.1982 0.1916 0.1870 0.1841 0.1828 0.1831

La solucion de Culmann realiza las siguientes consideraciones:
e Se considera la friccién del muro, sin tener en cuenta las irregularidades tanto del
relleno como de la sobrecarga.

e Se considera un relleno de suelo granular (C' = O).

Los pasos a seguir para la solucion de Culmann son los siguientes, Fig. 5.12:

1. Dibujar la geometria del muro y el relleno a una escala conveniente.
2. Determinar el valor de i (°).

w=90-60-0
Donde:
6 = Angulo que forma la cara posterior del muro con la vertical.
o = Angulo de friccion del muro

3. Dibujar una linea BD que forme un angulo ¢' con la horizontal.
Dibujar una linea BE que forme un angulo  con la linea BD.
5. A partir de B dibujar un nimero de lineas convenientes BC,, BC,,.....,.BC

corresponden a las posibles cufias de falla.
Determinar las areas de las posibles cufias de falla. (ABCl, ABC,,....... ABC, )

Determinar el peso por unidad de longitud de cada una de las posibles cufias de falla
W, = Area de ABC, xyx1

W, = Area de ABC, xyx1

W, = Area de ABC_ xyx1
8. Sea BD, el eje donde los pesos son dibujados a una escala conveniente de la
siguiente manera: B¢, =W,, Bc, =W,,......Bc, =W,

9. Dibujar Clci que es una linea paralela a BE que une ¢, con BCy (BC, es la linea que
determina la posible superficie de falla para la cufia ABC,). De la misma manera
dibujar c,C,,....,C,C, .

10. Dibujar la linea de Culmann. Esta linea es la curva que une los puntos ¢,,C,,....C, -
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Tabla 5.7.Variacion de K, - ecuacion [5.20], para o = %qﬁ.

8 [grados]
a [grados] ¢ [grados] 0 5 10 15 20 25
0 28 0.3213 0.3588 0.4007 0.4481 0.5026 0.5662
29 0.3091 0.3647 0.3886 0.4362 0.4908 0.5547
30 0.2973 0.3349 0.3769 0.4245 0.4794 0.5435
31 0.286 0.3235 0.3655 0.4133 0.4682 0.5326
32 0.275 0.3125 0.3545 0.4023 0.4574 0.522
33 0.2645 0.3019 0.3439 0.3917 0.4469 0.5117
34 0.2543 0.2916 0.3335 0.3813 0.4367 0.5017
35 0.2444 0.2816 0.3235 0.3713 0.4267 0.4919
36 0.2349 0.2719 0.3137 0.3615 0.417 0.4824
37 0.2257 0.2626 0.3042 0.352 0.4075 0.4732
38 0.2168 0.2535 0.295 0.3427 0.3983 0.4641
39 0.2082 0.2447 0.2861 0.337 0.3894 0.4553
40 0.1998 0.2361 0.2774 0.3249 0.3806 0.4468
41 0.1918 0.2278 0.2689 0.3164 0.3721 0.4384
42 0.184 0.2197 0.2606 0.308 0.3637 0.4302
5 28 0.3431 0.3845 0.4311 0.4843 0.5461 0.619
29 0.3295 0.3709 0.4175 0.4707 0.5325 0.6056
30 0.3165 0.3578 0.4043 0.4575 0.5194 0.5926
31 0.3039 0.3451 0.3916 0.4447 0.50667 0.58
32 0.2919 0.3329 0.3792 0.4324 0.4943 0.5677
33 0.2803 0.3211 0.3673 0.4204 0.4823 0.5558
34 0.2691 0.3097 0.3558 0.4088 0.4707 0.5443
35 0.2583 0.2987 0.3446 0.3975 0.4594 0.533
36 0.2479 0.2881 0.3338 0.3866 0.4484 0.5221
37 0.2379 0.2778 0.3233 0.3759 0.4377 0.5115
38 0.2282 0.2679 0.3131 0.3656 0.4273 0.5012
39 0.2188 0.2582 0.3033 0.3556 0.4172 0.4911
40 0.2098 0.2489 0.2937 0.3458 0.4074 0.4813
41 0.2011 0.2398 0.2844 0.3363 0.3978 0.4718
42 0.1927 0.2311 0.2753 0.3271 0.3884 0.4625
10 28 0.3702 0.4164 0.4686 0.5287 0.5992 0.6834
29 0.3548 0.4007 0.4528 0.5128 0.5831 0.6672
30 0.34 0.3857 0.4376 0.4974 0.5676 0.6516
31 0.3259 0.3713 0.423 0.4826 0.5526 0.6365
32 0.3123 0.3575 0.4089 0.4683 0.5382 0.6219
33 0.2993 0.3442 0.3953 0.4545 0.5242 0.6078
34 0.2868 0.3314 0.3822 0.4412 0.5107 5942
35 0.2748 0.319 0.3696 0.4283 0.4976 0.581
36 0.2633 0.3072 0.3574 0.4158 0.4849 0.5682
37 0.2522 0.2957 0.3456 0.4037 0.4726 0.5558
38 0.2415 0.2846 0.3342 0.392 0.4607 0.5437
39 0.2313 0.274 0.3231 0.3807 0.4491 0.5321
40 0.2214 0.2636 0.3125 0.3697 0.4379 0.5207
41 0.2119 0.2537 0.3021 0.359 0.427 0.5097
42 0.2027 0.2441 0.2921 0.3487 0.4164 0.499
15 28 0.4065 0.4585 0.5179 0.5868 0.6685 0.767
29 0.3881 0.4397 0.4987 0.5672 0.6483 0.7463
30 0.3707 0.4219 0.4804 0.5484 0.6291 0.7265
31 0.3541 0.4049 0.4629 0.5305 0.6106 0.7076
32 0.3384 0.3887 0.4462 0.5133 0.593 0.6895
33 0.3234 0.3732 0.4303 0.4969 0.5761 0.6721
34 0.3091 0.3583 0.415 0.4811 0.5598 0.6554
35 0.2954 0.3442 0.4003 0.4659 0.5442 0.6393
36 0.2823 0.3306 0.3862 0.4513 0.5291 0.6238
37 0.2698 0.3175 0.3726 0.4373 0.5146 0.6089
38 0.2578 0.305 0.3595 0.4237 0.5006 0.5945
39 0.2463 0.2929 0.347 0.4106 0.4871 0.5805
40 0.2353 0.2813 0.3348 0.398 0.474 0.5671
41 0.2247 0.2702 0.3231 0.3858 0.4613 0.5541
42 0.2146 0.2594 0.3118 0.374 0.4491 0.5415
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Tabla 5.7 (Continuacion). Variacion de K, - ecuacion [5.20], para 6 = §¢ :

6 [grados]
o [grados] ¢ [grados] 0 5 10 15 20 25
20 28 0.4602 0.5205 0.59 0.6714 0.7689 0.888
29 0.4364 0.4958 0.5642 0.6445 0.7406 0.8581
30 0.4142 0.4728 0.5403 0.6195 0.7144 0.8303
31 0.3935 0.4513 0.5179 0.5961 0.6898 0.8043
32 0.3742 0.4311 0.4968 0.5741 0.6666 0.7799
33 0.3559 0.4121 0.4769 0.5532 0.6448 0.7569
34 0.3388 0.3941 0.4581 0.5335 0.6241 0.7351
35 0.3225 0.3771 0.4402 0.5148 0.6044 0.7144
36 0.3071 0.3609 0.4233 0.4969 0.5856 0.6947
37 0.2925 0.3455 0.4071 0.4799 0.5677 0.6759
38 0.2787 0.3308 0.3916 0.4636 0.5506 0.6579
39 0.2654 0.3168 0.3768 0.448 0.5342 0.6407
40 0.2529 0.3034 0.3626 0.4331 0.5185 0.6242
41 0.2408 0.2906 0.349 0.4187 0.5033 0.6083
42 0.2294 0.2784 0.336 0.4049 0.4888 0.593

11. Dibujar B’D’ que es tangente a la linea de Culmann. B’D’ debe ser paralela a la
linea BD. El punto de tangencia se denomina c'a.

12. Dibujar la linea c,c, , ésta linea debe ser paralela a BE.

13. La fuerza activa por unidad de longitud del muro P, es:

P, = (Longitud dec,c, )x Escala adoptada

14. Dibujar la linea Bc,C, que es la cufia de falla buscada.

E
(@ (b)

Figura 5.12. Solucion de Culman para presion activa del terreno.
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El método de Culmann sdlo proporciona el valor de la fuerza activa por unidad de
longitud y no asi el punto de aplicacion de esta fuerza. Sin embargo, para determinar éste

puede ser realizada otra construccion gréafica basada en los siguientes pasos:

Una vez determinada la superficie de falla BC, a través del método de Culmann,

determinar el centro de gravedad de la cufia de falla, O, Fig.5.13.

Trazar una linea paralela a la superficie de deslizamiento BC que pase por el punto

O.

El punto de interseccién de la linea dibujada en el Paso 2 con la cara posterior del
muro, O’, constituye el punto de aplicacion de la fuerza.

Figura 5.13. Método aproximado para encontrar el punto de aplicacion de la resultante

de la fuerza activa.

_— . 1
Tabla 5.8. Variacion de K, - ecuacion [5.20], para 6 = Eqﬁ.

4 [grados]
a [grados] ¢ [grados] 0 5 10 15 20 25
0 28 0.3264 0.3629 0.4034 0.4490 0.5011 0.5616
29 0.3137 0.3502 0.3907 0.4363 0.4886 0.5492
30 0.3014 0.3379 0.3784 0.4241 0.4764 0.5371
31 0.2896 0.3260 0.3665 0.4121 0.4645 0.5253
32 0.2782 0.3145 0.3549 0.4005 0.4529 0.5137
33 0.2671 0.3033 0.3436 0.3892 0.4415 0.5025
34 0.2564 0.2925 0.3327 0.3782 0.4305 0.4915
35 0.2461 0.2820 0.3221 0.3675 0.4197 0.4807
36 0.2362 0.2718 0.3118 0.3571 0.4092 0.4702
37 0.2265 0.2620 0.3017 0.3469 0.3990 0.4599
38 0.2172 0.2524 0.2920 0.3370 0.3890 0.4498
39 0.2081 0.2431 0.2825 0.3273 0.3792 0.4400
40 0.1994 0.2341 0.2732 0.3179 0.3696 0.4304
41 0.1909 0.2253 0.2642 0.3087 0.3602 0.4209
42 0.1828 0.2168 0.2554 0.2997 0.3511 0.4117
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Tabla 5.8 (Continuacion). Variacion de K, - ecuacion [5.20], para o = ;(/5.

& [grados]
o [grados] ¢ [grados] 0 5 10 15 20 25
5 28 0.3477 0.3879 0.4327 0.4837 0.5425 0.6115
29 0.3370 0.3737 0.4180 0.4694 0.5282 0.5972
30 0.3202 0.3601 0.4048 0.4556 0.5144 0.5833
31 0.3072 0.3470 0.3915 0.4422 0.5009 0.5698
32 0.2946 0.3342 0.3787 0.4292 0.4878 0.5566
33 0.2825 0.3219 0.3662 0.4166 0.4750 0.5437
34 0.2709 0.3101 0.3541 0.4043 0.4626 0.5312
35 0.2596 0.2986 0.3424 0.3924 0.4505 0.5190
36 0.2488 0.2874 0.3310 0.3808 0.4387 0.5070
37 0.2383 0.2767 0.3199 0.3695 0.4272 0.4954
38 0.2282 0.2662 0.3092 0.3585 0.4160 0.4840
39 0.2185 0.2561 0.2988 0.3478 0.4050 0.4729
40 0.2090 0.2463 0.2887 0.3374 0.3944 0.4620
41 0.1999 0.2368 0.2788 0.3273 0.3840 0.4514
42 0.1911 0.2276 0.2693 0.3174 0.3738 0.4410
10 28 0.3743 0.4187 0.4688 0.5261 0.5928 0.6719
29 0.3584 0.4026 0.4525 0.5096 0.5761 0.6549
30 0.3432 0.3872 0.4368 0.4936 0.5599 0.6385
31 0.3286 0.3723 0.4217 0.4782 0.5442 0.6225
32 0.3145 0.3580 0.4071 0.4633 0.5290 0.6071
33 0.3011 0.3442 0.3930 0.4489 0.5143 0.5920
34 0.2881 0.3309 0.3793 0.4350 0.5000 0.5775
35 0.2757 0.3181 0.3662 0.4215 0.4862 0.5633
36 0.2637 0.3058 0.3534 0.4084 0.4727 0.5495
37 0.2522 0.2938 0.3411 0.3957 0.4597 0.5361
38 0.2412 0.2823 0.3292 0.3833 0.4470 0.5230
39 0.2305 0.2712 0.3176 0.3714 0.4346 0.5103
40 0.2202 0.2604 0.3064 0.3597 0.4226 0.4979
41 0.2103 0.2500 0.2956 0.3484 0.4109 0.4858
42 0.2007 0.2400 0.2850 0.3375 0.3995 0.4740
15 28 0.4095 0.4594 0.5159 0.5812 0.6579 0.7498
29 0.3908 0.4402 0.5964 0.5611 0.6373 0.7284
30 0.3730 0.4220 0.4770 0.5419 0.6175 0.7080
31 0.3560 0.4046 0.4598 0.5235 0.5985 0.6884
32 0.3398 0.3880 0.4427 0.5059 0.5803 0.6695
33 0.3244 0.3721 0.4262 0.4889 0.5627 0.6513
34 0.3097 0.3568 0.4105 0.4726 0.5458 0.6338
35 0.2956 0.3422 0.3953 0.4569 0.5295 0.6168
36 0.2821 0.3282 0.3807 0.4417 0.5138 0.6004
37 0.2692 0.3147 0.3667 0.4271 0.4985 0.5846
38 0.2569 0.3017 0.3531 0.4130 0.4838 0.5692
39 0.2450 0.2893 0.3401 0.3993 0.4695 0.5543
40 0.2336 0.2773 0.3275 0.3861 0.4557 0.5399
41 0.2227 0.2657 0.3153 0.3733 0.4423 0.5258
42 0.2122 0.2546 0.3035 0.3609 0.4293 0.5122
20 28 0.4614 0.5188 0.5844 0.6608 0.7514 0.8613
29 0.4374 0.4940 0.5586 0.6339 0.7232 0.8313
30 0.4150 0.4708 0.5345 0.6087 0.6968 0.8034
31 0.3941 0.4491 0.5119 0.5851 0.6720 0.7772
32 0.3744 0.4286 0.4906 0.5628 0.6486 0.7524
33 0.3559 0.4093 0.4704 0.5417 0.6264 0.7419
34 0.3384 0.3910 0.4513 0.5216 0.6052 0.7066
35 0.3218 0.3736 0.4331 0.5025 0.5851 0.6853
36 0.3061 0.3571 0.4157 0.4842 0.5658 0.6649
37 0.2911 0.3413 0.3991 0.4668 0.5474 0.6453
38 0.2769 0.3263 0.3833 0.4500 0.5297 0.6266
39 0.2633 0.3120 0.3681 0.4340 0.5127 0.6085
40 0.2504 0.2982 0.3535 0.4185 0.4963 0.5912
41 0.2381 0.2851 0.3395 0.4037 0.4805 0.5744
42 0.2263 0.2725 0.3261 0.3894 0.4653 0.5582
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2.2.2 Esfuerzo activo para suelos cohesivos determinado a través de la Teoria de
Coulomb.

Para la determinacion de la presion activa en el caso de suelos cohesivos ¢, >0, se

considera el muro observado en la Figura 5.14, que tiene la cara posterior vertical rugosa. El
relleno, que se encuentra saturado, tiene una superficie horizontal.
Siguiendo la teoria de Coulomb, se considera que la superficie de falla plana (BT para

nuestro caso) se extiende hasta el final de la grieta de tension (z, ).

En el estado activo limite el equilibrio de la cufia ABTC es mantenido por las siguientes

fuerzas:
W . Peso de la cuiia ABTC.

e P, . Fuerzaactiva por unidad de longitud del muro.

e R.Fuerzanormal en el plano de falla.
e F, . Fuerza de resistencia al cortante a lo largo del plano de falla

BT(F, =c,(H -z, )cosecs).
e [, . Fuerza de resistencia al cortante a lo largo de la cara del muro

(F.=c,(H-2,).

. . . . - 1
e P, . Empuje horizontal debido al agua en la grieta de tensién P, = E;fwzg

e C, Y C, son laresistencia al corte no drenado del suelo y la adhesion no drenada
suelo-muro, respectivamente. La magnitud de la adhesion suelo-muro C,, varia
entre 0.3 ¢, para arcillas duras a C, para arcillas blandas.

Del poligono de fuerzas mostrado en la Figura 5.14 (b) se tiene:
Rcosp=W —-F, seng-F,
Luego:
R=Wsecf-F, tang—-F, secp
De la sumatoria de fuerzas horizontales:
P, —P, =RsenB—F. cos =W tan 5 —F, (seng tan 8 +cos3)—F, tan 3

Sustituyendo W, F. y F, enfunciénde y, H y z,, se tiene:

P.-P, :%y(H 2 _72)—c,(H - zo)[[u E—WJtanﬂ+cot,B} [5.21]

u
En la ecuacion [5.21] £ es la Unica variable. Para hallar el valor critico de /3, hacer P,
maxima, entonces:

oP
a — O
op
Luego la fuerza activa ejercida sobre el muro por unidad de longitud es:
P, =%7/(H 2 _72)—c,(H-2,)K, +P, [5.22]
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Donde:
K, =21+ [5.23]
c

u

El esfuerzo lateral para una profundidad dada es:

: / C
c,=12-¢,K,=7z-2c, [1+—+ [5.24]
CU

Luego la profundidad de la grieta de tension, es decir, la profundidad a la cual 0'; =0,

2c, /1+C—W
CU
7z =V [5.25]

€es:

AT T 1g ReR

[
PW Z0
- R Rcosp

—7T I B

wl Fu

F.senp

e —
o, !

(@) (b)

Figura 5.14. Teoria de Coulomb para condiciones no drenadas.

3 Esfuerzo lateral del terreno en condicion pasiva.

La condicion pasiva en un suelo se produce cuando el muro tiende a moverse hacia el suelo,
produciéndose un fenémeno de compresion, para el que los esfuerzos laterales del suelo 0','1 ,

se incrementan hasta alcanzar el equilibrio plastico. Este equilibrio es alcanzado para el
méximo valor de o, .
Del mismo modo que en la condicién activa, una vez que el maximo valor de crr'1 es

alcanzado, ocurre la falla. El circulo c de la Figura 5.4 representa el circulo de falla para la
condicion pasiva.
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3.1 Teoria de Rankine.

La teoria de Rankine (1857) para la condicién pasiva, considera las mismas hipotesis
expuestas ya, para la condicion activa

Se considera un espacio semi-infinito en el que se encuentra una masa de suelo que tiene
un angulo de friccion ¢'. Se asume que para un valor dado de esfuerzos verticales a;, esta
masa alcanza el estado de equilibrio plastico

La Figura 5.15 presenta el circulo de falla, una vez que se ha alcanzado el equilibrio
limite. EI punto B representa el esfuerzo pasivo horizontal a'p .

Esfuerzo cortante

Esfuerzo normal

(a) (b)
Figura 5.15. Presion pasiva de Rankine (a) Circulo de Mohr para el estado pasivo (b)
Planos de deslizamiento para el estado pasivo.

La determinacion del esfuerzo pasivo horizontal a'p a través de la teoria de Rankine es

realizada a partir de la Figura 5.15, de la misma manera que para la condicion activa.
Luego, el esfuerzo pasivo horizontal es:

o = tan? 45+ 2 |4 2¢ tan| 45+ 2 [5.26]
P ! 2 2

De la Figura 5.15 (a), se puede observar que los puntos D y D' en el circulo de falla,
corresponden a los planos de deslizamiento que forman en el suelo angulos de + (45 - ¢'/2)

con el plano principal menor, que es para este caso el plano horizontal.
Luego, el coeficiente de presion pasiva de Rankine se define como:

K,=—2 [5.27]

El esfuerzo lateral para la condicion pasiva de Rankine puede ser determinado tanto para
suelos granulares (C' = 0), como para suelos cohesivos (Cu > O).
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3.1.1 Esfuerzo pasivo para suelos granulares determinado a través de la Teoria
de Rankine.

Cuando se trabaja con suelos granulares ¢, > 0. A partir de la ecuacion [5.26] en la Tabla

5.9 se presentan las ecuaciones para la determinacion del coeficiente de presion pasiva de
Rankine, tanto para relleno horizontal como para relleno inclinado. La Figura 5.16 (a)
presenta el esquema del muro considerado en la determinacion del esfuerzo lateral total en la
Figura 5.17. Por otro lado, en la Figura 5.16 (b) se observa un esquema de muro con relleno
inclinado.

Tabla 5.9. Teoria de Rankine para suelos granulares.

Teoria de Rankine para suelos granulares (¢’=0) — Ecuacion [5.26a].

(Tlp =0, tan2£45+¢—j =o, K [5.26a]
v 2 vitp
Suelosgranular_es (= 0) K, = tan? 45+¢_ (Fig. 5.17) [5.28]
conrellenohorizontal 2
cos cos’ o —cos? ¢
Suelosgranulares >0) K, =cosa a +\/ a ¢ [5.29]

COSr —+/c0s? o —COS? ¢

Nota. El procedimiento desarrollado en la Figura 5.17 es valido cuando el relleno de
suelo es horizontal. Cuando se presenta el caso de rellenos inclinados; el
procedimiento a seguir es el mismo, con la Unica diferencia de que la fuerza total de
empuje se halla inclinada en un &ngulo « con la horizontal y K o €s determinado a partir

de la ecuacion [5.29]. La Tabla 5.10 presenta valores de Kp para distintos valores de o

conrellenoinclinado

y ¢. Sobrecarga = g
Aé # _a=0 A “
B 2 0 ¢ T
45- 3
Cuna de Y
H; falla Y z EI:)
— 7
H H .
ysat GD
¢ A‘
Hy
! ‘
B ! B
(@) (b)

Figura 16.Presion pasiva de Rankine (a) Ecuacion [5.28] - Muro con relleno horizontal
(b) Ecuacion [5.29] — Muro con relleno inclinado.
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Esfuerzo lateral efectivo + Presion de poros

o u

SN N N Y N S

- \_Para 220(u=0) I
~ o, =0,=q

alszpO'\',:qu

Para z<H,(u=0)

o, =0, =q+(z—H;)

op =0 Ky =la+yz-H)K,

Para z>H, (u>0) Para z>H;,
o, =0, —u u=7,(z—Hy)
oy =g+ H; +7(z—Hy |-y (z-H,)
oy =[a+H; +7'(z—H,)]

op = Kpoy, =Kpla+H +7'(2-Hy)]
ﬂo'lp :Kp(q+7’|_|l+7lH2) rwH2

= Esfuerzo lateral total
Oy,

I
- = -
I =i
E3
al
|

Para z=0(u=0)

O'p=O'p+U et

ap:Kpa\',:qu H,
Para z <H, (u=0) -
=0, +U

Op

op = Kp[q+7/(z— Hl)] |l
H Kp(?’H1+Q)

Para z>H, (u>0)

H
O'pZO'p+U t

Op= Kp[q+7’|_|1+7‘(z_H1)]+7w(z_Hl)

|

Op = Kp(q+7’Hl +7' H2)+7WH2
Figura 5.17. Distribucion de la presion del terreno pasiva de Rankine, contra un muro de
retencion con relleno de suelo granular parcialmente sumergido que se halla soportando una
sobrecarga.
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Finalmente, la fuerza de empuje total por unidad de longitud que ejercen el relleno y el
agua sobre la altura total del muro H , es determinada sumando las areas de los diagramas de
presiones del esfuerzo lateral efectivo y de la presién de poros, o también, determinando el
area del diagrama de presiones de esfuerzos totales, Fig. 5.17.

1 1, .
P, = K,qH +EKP;A—|12+KP;HIH2+E(KPQ/ + 7 HZ [5.30]

Tabla 5.10. Valores de Kp para distintos valores de ¢ y ¢, considerando un muro
soportando un relleno inclinado.

¢ [grados]
a [grados] 28 30 32 34 36 38 40
0 2.770 3.000 3.255 3.537 3.852 4.204 4.599
5 2.715 2.943 3.196 3.476 3.788 4.136 4527
10 2.551 2.775 3.022 3.295 3.598 3.937 4.316
15 2.284 2.502 2.740 3.003 3.293 3.615 3.977
20 1.918 2.132 2.362 2.612 2.886 3.189 3.526
25 1.413 1.664 1.894 2.135 2.394 2.676 2.987

3.1.2 Esfuerzo pasivo para suelos cohesivos determinado a traves de la Teoria de
Rankine.

Cuando se trabaja con relleno de suelo cohesivo ¢=0. A partir de la ecuacién [5.26] en la

Tabla 5.11 se presentan las ecuaciones para la determinacion del coeficiente de presion activa
de Rankine, tanto para relleno horizontal como para relleno inclinado. La notacion utilizada
en la ecuacion [5.32] es la misma del esquema de la Figura 5.16 (b).

A manera de ilustracion, en la Figura 5.18 se determina, el esfuerzo lateral total generado
detras de un muro con relleno horizontal de suelo cohesivo parcialmente sumergido.

Finalmente, la fuerza de empuje total por unidad de longitud que ejercen el relleno y el
agua sobre la altura total del muro H, es determinada de manera similar a la hallada para
suelos granulares, es decir, sumando las areas de los diagramas de presiones del esfuerzo
lateral efectivo y de la presion de poros, o también, determinando el area del diagrama de
presiones de esfuerzos totales, Fig. 5.18.

3.2 Teoria de Coulomb.

La teoria de Coulomb (1776) puede ser utilizada para establecer tanto el esfuerzo pasivo
como la fuerza total de empuje. El anélisis utilizado para la condicion pasiva se basa en las
mismas hipotesis que fueron expuestas en el apartado 2.2.

3.2.1 Esfuerzo pasivo para suelos granulares determinado a través de la teoria
de Coulomb.

El muro y el relleno de suelo granular mostrados en la Figura 5.19 (a) cumplen con las

hip6tesis establecidas por la teoria de Coulomb. Luego, si se considera la condicion pasiva, la
cufia de suelo de la Figura 5.19 se halla sometida a esfuerzos de compresion.
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Tabla 5.11. Teoria de Rankine para suelos cohesivos.

Teoria de Rankine para suelos cohesivos ($=0) — Ecuacidn [5.26].

o, =0, tan’(45)+2c tan(45) = o,K, +2¢' K, [5.26b]
Sueloscohesivos

) (@ =0) K. =1 (Fig. 18) [5.31]
conrellenohorizontal P

Sueloscohesivos
conrellenoinclinado

K’ :L
P cos’ g [5.32]

1 2 1
{40052 oz[coszoz—cos2 ¢'+4(CZJ cos’ ¢'+8(Czjcoszacos¢'sen¢'ﬂ -1
7 7

(a > O) Mazindrani & Ganjali (1997)

x{2c0s* o + Z(CZJcosqﬁ'senqﬁ'i
V2

Nota. El procedimiento desarrollado en la Figura 5.10 es valido cuando el relleno de
suelo es horizontal. Cuando se presenta el caso de rellenos inclinados; el procedimiento
a seguir es el mismo, con la Unica diferencia de que la fuerza total de empuje se halla
inclinada en un &ngulo « con la horizontal y Kp es determinado a partir de la ecuacion

[5.32]. La ecuacion [5.32] fue desarrollada por Mazindrani & Ganjali, 1997, para suelos
con C — ¢'.Para suelos cohesivos, en particular, reemplazar (¢ = O) en la ecuacion [5.32]

Esfuerzo lateral efectivo o, =(1)+(2) [5.26b]
&y + (2)
S e

I} ? [ Y
Para z=0(u=0)
H, = oy =0y =4 -
o,K,=0K, %
- Para z<H,(u=0) -
H oy =0, =q+y(z—H;)
- o oK, =[a+x(z-H,)K, v
Para z>H, (u>0) - -
o, =0, U
Ho | o oy =[a+H +7(z—Hy)l-7u(z-Hy) -
o, =[a+H+7'(2-H,)]
oKy =[a+H+7(Z-HK,

oK, =[a+H,+ 7 H K, 2c K,
Figura 5.18. Distribucion de la presion del terreno pasiva de Rankine, contra un muro de
retencion con relleno horizontal de suelo cohesivo parcialmente sumergido.
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Esfuerzo lateral efectivoo, + Presion de porosu

©)+@)
Para z=0(u=0)
op =0K, +2¢ K,
Para z<H,(u=0)

- op =la+rz-H K, +2¢" K,
0K, 520 K,

v
Para z>H, (u>0) Para z>H,
op =[a+ M+ (2 HK, + 20 K u=yy(2—H,)
[0 47 HK, 2 K, 0= M,
— Esfuerzo lateral total o,
Para z=0(u=0)
- o, =0K, +2c K,
Para z<H,(u=0)
B o, =la+r(z-HK, +20'ﬂ
[Q+74'|1]Kp+2c',\/ﬁy Para z>H, (u>0)
— Op :[q"‘?’Hl"'V'(Z_Hl)]Kp+2C'\/K7p+7w(z_Hl)

(a+7Hy 7 Ho K, +20" [Ky +7,H,

Figura 5.18 (Continuacion). Distribucion de la presion del terreno pasiva de Rankine, contra
un muro de retencion con relleno horizontal de suelo cohesivo parcialmente sumergido.

Nota. El caso observado en la Figura 5.18 es un caso general para rellenos de suelo cohesivo. Cuando se
analiza el estado pasivo, a diferencia del estado activo, se observa que el esfuerzo lateral efectivo, ecuacion
[5.26h], siempre es positivo, por tanto no se generan esfuerzos de tensién. Al no producirse esfuerzos de tension,
se concluye que para el caso pasivo no se forman las grietas de tension.
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Los esfuerzos de compresion van incrementandose en el suelo hasta alcanzar un estado
de equilibrio limite. Este equilibrio es mantenido por tres fuerzas actuantes en la cufia, Fig.
5.19 (b):

o Pp. Es la fuerza pasiva por unidad de longitud del muro y esta inclinada formando

un angulo 6 con la normal dibujada a la cara posterior del muro. & es el angulo de
friccion entre el muro y el suelo.
e W y F son las mismas fuerzas consideradas para la condicion activa.

T

[180-(90-0+3)—(B+9¢)]

Figura 5.19. Presion pasiva de Coulomb (a) Cufia de falla (b) Poligono de fuerzas.

Las consideraciones realizadas tanto para la geometria de la cufia, como para la
identificacion de variables incégnitas en la condicién activa, continlan vigentes para la
condicion pasiva, por tanto, el estado pasivo es también un problema estaticamente
indeterminado.

A partir del poligono de fuerzas mostrado en la Figura 5.19 (b), y de manera analoga a la
realizada para la condicién activa, la presion pasiva de Coulomb Pp es:
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P, ==K H? [5.33]

Donde:

_ cos?(¢ +0) (5.34]

cos? 0 cos(6 —0) 1—- sen(g —okenlg +a)
cos( — ) cos(a — )

El angulo de friccion del muro 6 depende del angulo de friccién del suelo y de la
rugosidad del muro. Para la condicién pasiva Das (1999) recomiendan un valor de o de

. 1, . .
aproximadamente §¢ , siendo el valor maximo recomendable de 15°. Del mismo modo que

para la condicion activa, 0 es también determinado en funcion al tipo de material de relleno
y al tipo de estructura, Tabla 5.5. La Tabla 5.8 presenta los valores de Kp obtenidos a partir

de la ecuacion [5.34] para 6 = ;¢5.

Para el caso particular de un relleno horizontal (o =0) de suelo granular (¢'> 0),
situado detrds de un muro cuya cara posterior es vertical (9 = O), la Tabla 5.12 presenta los
valores de K, para distintos valores de ¢ .

Tabla 12. Valores de K, para distintos valores de & ; para @ =0y 6 =0.

d [grados]
¢ [grados] 0 5 10 15 20
15 1.698 1.900 2.130 2.405 2.735
20 0.204 2.313 2.636 3.030 3.525
25 0.246 0.283 3.286 3.855 4.597
30 0.300 3.506 4.143 4.977 6.105
35 3.690 4.390 5.310 6.854 8.324
40 4.600 5.590 6.946 8.870 11.772

3.2.2 Esfuerzo pasivo para suelos cohesivos determinado a través de la Teoria de
Coulomb.

La determinacion de la presion pasiva en el caso de suelos cohesivos, ¢, >0, se realiza de

manera analoga a la determinacion de la presion activa, con la Gnica diferencia de que en esta
condicion no se generan grietas de tension.

Luego, al considerar una superficie de falla plana, la fuerza total pasiva por unidad de
longitud del muro es:

1
Pp :El/l IZ +CHKp [535]
Donde:
Cw
Kp =2 1+C— [536]
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Donde:
c, Y C, son la resistencia al corte no drenado del suelo y la adhesion no

drenada suelo-muro, respectivamente.

La magnitud de la adhesion suelo-muro c,, varia entre 0.3 ¢, para arcillas duras a C,
para arcillas blandas.

3.3 Determinacion de la presion pasiva del terreno considerando una superficie
de falla circular (Método de Terzaghi & Peck).

La teoria propuesta por Coulomb (1776) tiene como dos de sus consideraciones principales,
el tomar en cuenta la rugosidad del muro y el suponer que se presentan superficies de falla
planas. Sin embargo, el efecto de la friccion cerca de la base del muro, produce superficies
curvas de falla tanto en la condicion activa como en la condicion pasiva, Fig.5.20.

AN -

Superficie de falla de Coulomb P

~
>
~

Superficie de falla real

(a) NN

(b)
Figura 5.20. Superficie de falla curva debido a la friccién del muro (a) Condicién pasiva
(b) Condicion activa.
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Por tanto, el asumir una superficie de falla plana introduce error en el calculo de la
presion lateral del terreno. Este error es despreciable cuando se calcula la presion activa del
terreno, sin embargo, para el célculo de la presion pasiva y el empuje lateral en cortes esta
suposicion produce resultados inseguros, debido a que se obtienen valores de Pp mayores a

la resistencia real del suelo.

A traveés del tiempo, han sido propuestos métodos alternativos para la determinacion de la
presion pasiva. Estos métodos consideran a la parte curva como un arco circular, una elipse o
una espiral logaritmica.

A continuacion se desarrolla el método propuesto por Terzaghi & Peck (1967), utilizado
para la determinacion de la presion pasiva en suelos granulares. Este método considera a la
parte curva de la superficie de falla como una espiral logaritmica.

La ecuacion de una espiral logaritmica presenta la siguiente forma:

r=re’ [5.37]

Donde:

r =Radio de la espiral.
I, =Radio inicial en 8 = 0°

¢ =Angulo de friccion del suelo.
6 =Angulo entre ry r,.

Para la espiral logaritmica de centro O mostrada en la Figura 5.21; el area del sector
AOB esta dada por:

2 2
r°—r
=1 ¢ [5.38]
4tan ¢
La propiedad mas importante de una espiral logaritmica es que cualquier linea radial,
forma un angulo ¢' con la normal dibujada a la espiral, en el punto de interseccion de la linea

radial y la espiral, representadas por las lineas punteadas en la Figura 5.21.

Luego, a partir de la Figura 5.22, para el muro de altura H , la resistencia al cortante del

relleno granular es:
T, =0 tang

La porcion BC; de la superficie curva de falla, es una espiral logaritmica. El centro de la
espiral logaritmica cae sobre la linea C1A, siendo la porcion superior de la superficie de falla
C;1D una linea recta que forma un angulo de (45—¢'/2) con la horizontal. La porcion de
suelo que se encuentra en la zona AC1D; se halla en estado pasivo de Rankine.

El procedimiento para determinar la presion pasiva de un suelo granular (C = O) es el
siguiente:

1. Dibujar la geometria del muro y el relleno a una escala apropiada.

2. Dibujar la linea C;A de tal manera que forme un angulo de (45—(15'/2) con la

superficie del relleno. Luego, sea BC1D; la posible cufia de falla en la cual BC; es un

arco de espiral logaritmica cuyo centro es O;; siendo @:ro, OoC =ny
/BO,C, =6, , Fig. 5.21.
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Figura 5.21. Parametros generales de una espiral logaritmica (Das, 1999).

3. Para la estabilidad de la cuia ABC,C,, se considera que el equilibrio es mantenido
por las siguientes fuerzas por unidad de longitud, Fig. 5.22 (b):
o W, esel peso de la cufia , W, = Area de ABC,C, x y x1
o Py es la fuerza total pasiva de Rankine ejercida sobre la cara vertical

C,C, que se encuentra en la zona pasiva de Rankine.

P,y = % (d,)* tan2(45+%j

Donde:
d, = C1C1I
La fuerza P, es aplicada a una distancia de d, /3 medida de la base.

e F eslafuerza resultante de las fuerzas normales y cortantes que acttian a lo

largo de la superficie de deslizamiento BC,. F, forma un angulo de ¢ con
la normal a la espiral trazada en el punto de interseccién de la linea radial y el
arco de espiral; por tanto la linea de aplicacion de F; pasa a través del punto
O]_.

e P es la fuerza pasiva por unidad de longitud del muro. Esta actia a una
distancia H/3 medida desde la base del muro y forma un angulo de & con

la cara posterior del muro.
4. En O;, tomar momentos para todas las fuerzas descritas en el paso 3. Luego, por
equilibrio se tiene:
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W1 |_IW(1)J+ Pd(l) [I1]+ Fl[o] = P1|_IP(1)J
Despejando P, :

1
P = I_MlIW(l) + Pd(l)ll] [5.39]

P()

5. A continuacion, se realiza el procedimiento anterior para un nimero apropiado de
posibles cufias de falla, Fig. 5.22 (c). Las fuerzas pasivas por unidad de longitud
determinadas son graficadas a cierta escala.

6. Finalmente, unir los puntos que representan las fuerzas calculadas. EI punto méas bajo
de la curva resultante es la fuerza pasiva por unidad de longitud P, .

T
w”

Suelo granular

(@)

\¢
(b)

Figura 5.22. Presion pasiva del terreno contra un muro de retencion considerando una
superficie de falla curva (Das, 1999).
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(©
Figura 5.22 (Continuacion). Presion pasiva del terreno contra un muro de retencion
considerando una superficie de falla curva (Das, 1999).

Por otro lado, Caquot & Kerisel (1948), afirman que la fuerza pasiva por unidad de
longitud ejercida sobre un muro que tiene un relleno de suelo granular, puede ser calculada
mediante la siguiente ecuacion:

1
P, =3 MK, [5.40]

En la ecuacion [5.40], H, es medido de la manera que se observa en la Figura 5.23. Para
la determinacién del coeficiente de presion pasiva K o existen dos posibles maneras:

.0 - .
e Si — =1 usar la gréfica de la Figura 5.23.

.0 . - -
e Si — #1 seguir el siguiente procedimiento:

1. Asumir 5y ¢ .

2. Calcular 6/¢' .

3. Con el valor calculado en el Paso 2, determinar el valor del factor de
reduccion R de la Tabla 5.13.
Nota.- La Tabla5.14 es usadapara =0y c=0

4. Determinar K | de la Figura 5.23.

. o _
5. Calcular K, corregido para Z #1 de la siguiente manera:

K, = R[Kp(ﬁ/ ¢.¢1>J [5.41]
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15

13
12

10

~N o ©

Coeficiente de presion pasiva del terreno, K,

/AN I I |
JJ] /
1300 f /1
i /

—2(/ I
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B S s S

/, /
// /[
S S S S
+
7/
S
4/ // +4%/
1/ // d
/AP
/. Ay
/o a W /
¢Z/i//
10 20 30 40 45

Angulo de friccion del suelo, ¢

N e

45 -

Superficie de falla

Espiral logaritmica

GbZ KpYHl

Figura 5.23. Solucion de Cauquot y Kerisel para K, (Das, 1999).

Shields & Tolunay (1973), usando el método de los fragmentos, improvisaron una
solucion a partir del método de Terzaghi & Peck. El método de los fragmentos es
desarrollado en el Capitulo 7 de estabilidad de taludes. Los valores de K, obtenidos a través

de este método son presentados en la Tabla 14.
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Tabla 5.13. Factor de reduccién R en funcién de¢ y 5/¢' segun Caquot & Kerisel
(1948).

&/¢ [grados]

¢ '[grados] 0.7 0.6 05 0.4 0.3 0.2 0.1 0
10 0.978 0.962 0.946 0.929 0.912 0.898 0.881 0.864
15 0.961 0.934 0.907 0.881 0.854 0.830 0.803 0.775
20 0.939 0.901 0.862 0.824 0.787 0.752 0.716 0.678
25 0.912 0.860 0.808 0.759 0.711 0.666 0.620 0574
30 0.878 0.811 0.746 0.686 0.627 0.574 0520 0.467
35 0.836 0.752 0.674 0.603 0.536 0.475 0.417 0.362
40 0.783 0.682 0.592 0512 0.439 0.375 0.316 0.262
45 0.718 0.600 0.500 0.414 0.339 0.276 0.221 0.174

Tabla 5.14. Valores de K ) en funcion de ¢' y o segun Shields & Tolunay (1973).

d [grados]
¢ '[grados] 0 5 10 15 20 25 30 35 40 45
20 2.04 2.26 2.43 2.55 2.70
25 2.46 2.77 3.03 3.23 3.39 3.63
30 3.00 3.43 3.80 4.13 4.40 4.64 5.03
35 3.69 4.29 4.84 5.34 5.80 6.21 6.59 7.25
40 4.69 5.44 6.26 7.05 7.80 8.51 9.18 9.83 11.03
45 5.83 7.06 8.30 9.55 10.80 12.04 13.26 14.46 15.60 18.01

4 Cartas semi-empiricas para la determinacion del esfuerzo lateral del terreno

Terzaghi & Peck (1967) desarrollaron cartas semi-empiricas que pueden ser utilizadas para la
determinacion del esfuerzo lateral activo de tierra. La Figura 5.24 es utilizada en la
determinacion de K, y K, , para los casos observados en la misma Figura.

1 , . : . 1 :
—K,H, es la componente vertical de la fuerza activa, mientras que EKhHZ es la

componente horizontal. Los nimeros sobre las curvas indican el tipo de suelo que es descrito
en la Tabla 5.15. Los casos de la Figura 5.24 son casos que se presenta a menudo en la
practica.

Tipos de relleno para muros de retencién.
1. Suelo de grano grueso, sin contenido de particulas finas (arena limpia o grava).
2. Suelos de grano grueso, de baja permeabilidad debido a la presencia de particulas de limo.
3. Suelo residual con bolos, gravas y arena fina limosa, con una cantidad visible de arcilla.
4. Arcilla blanda o muy blanda, limos orgéanicos o arcillas limosas.
5. Arcilla compacta o medianamente compacta, depositada en terrones y protegida de tal
forma que la cantidad de agua que penetra detras del muro durante las lluvias o inundaciones
es despreciable. Si esta condicion no se cumple, la arcilla no debe usarse como suelo de relleno
Cuanto méas compacta es la arcilla, mayor es el peligro de fallo del muro, como consecuencia
de la inflitracién de agua.

Tabla 5.15. Tipos de relleno para muros de retencion (Terzaghi y Peck, 1967).
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H H _
| 1‘ | 1‘ M=o
|
: : ~
| | |
1K, H? 1K, H?
2y N 1K, H?
; . ; - : .
t K, H? t LK, H? Y LK, H?
| - | [ | I
. H73 . HY3 HI3
| Y |
Tipo de suelo 1 Tipo de suelo 2 Tipo de suelo 3
15
K
h Kh Kh Talud 911/2:1/
T i ] Byl
L g L/4. L
10 Talud f!,¢¢” —
R o 11— 21
£ _ Bul — 31—
Z // Bil— / —T 61—
v ..1 31 | b'lgggd ;/
5. e e i sl o
B1=T" A Ll — P e
- B e - -— 7 —_— 21"
K f/ g!@'gg.g!!g /4. K / !f/gg‘gzj' ’ — e!!’! q!!!gglg
v 5595!!9-9 2:1 3] o Vv é;é!i?igg-gslg!! a— .
0 0.4 0.8 1 0 0.4 0.8 1 0.8 1

4y
Valores de la razén Wl

Figura 5.24. Carta para estimar la presion del relleno contra muros de retencion que soportan rellenos con superficies inclinadas hacia arriba desde la

cresta del muro hasta una distancia limitada y luego se vuelven horizontales (Terzaghi y Peck
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Tipo de suelo 4 Tipo de suelo 5

K Talud |
Kn N maximo | _2:1=

3:1
20 /j 6:1

Talud méaximo Para materiales de este
3:1 tipo, el calculo de la
15 presion puede basarse
en valores de H' de

4 pies menores que

el valor real —

25

K (kN/m?)

10

5 / P

y /31
K,/ -

y

"

0 0.4 0.8 1 0 0.4 0.8 1

Figura 5.24 (Continuacion). Carta para estimar la presién del relleno contra muros de

retencion que soportan rellenos con superficies inclinadas hacia arriba desde la cresta del
muro hasta una distancia limitada y luego se vuelven horizontales (Terzaghi y Peck, 1967).

9¢!Q;

5 Determinacion del esfuerzo lateral del terreno basada en la teoria de
elasticidad.

Cuando se aplican cargas verticales en la superficie, se produce un incremento tanto en los
esfuerzos verticales como en los esfuerzos laterales. Cuando el area en el que se aplica la
carga es infinitamente grande, los esfuerzos horizontales y verticales son constantes a lo largo
de toda la profundidad. Sin embargo, cuando la superficie cargada no es uniforme o cuando
la carga no actla sobre una gran area, se requiere de calculos mas complejos para la
determinacion de los esfuerzos laterales.

La determinacion del esfuerzo lateral debido a una carga puntual se realiza siguiendo el
método de Boussinesq cuyas hipétesis fueron ya expuestas en el Capitulo 1. Luego, a partir
de la ecuacion [1.5], el esfuerzo lateral producido en el plano xz para v = 0.5, es:

. P (3x’z
c. =— 5.42
" 272( L° J [>42]
Segun la Figura 5.25 (a), y sustituyendo en [5.42] Xx=mH y z =nH , se obtiene:
3P m?n

o, = e (m2 +n2% [5.43]

Gerber (1929) y Spangler (1938) realizaron investigaciones para poder incluir en la
ecuacion [5.43] el efecto del muro. Los resultados obtenidos se presentan a continuacion:
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Param> 0.4
. 1.77P m?n?
oy =" - [5.44]
H (m2 + n2)
Param<04
. 028P n? [5.45]
O'h =

H? (0.16+n?f

El esfuerzo lateral debido a una carga lineal que se aplica paralela a la cresta, es
determinado a partir de las ecuaciones modificadas por Gerber & Spangler. La distribucion
de esfuerzos laterales sobre la cara posterior del muro es mostrada en la Figura 5.25 (b).

Luego el esfuerzo lateral es:

Param>0.4
. 4q m%n
=1 5.46
T mZ +n? [5.46]
Param<0.4
o = 0.203q n [5.47]

h

H (016+n?f
Donde:
g =Carga por unidad de longitud aplicada en la superficie.

Finalmente el esfuerzo lateral debido a una carga de ancho finito m, y largo infinito
que tiene una intensidad de g por unidad de area, y se halla a una distancia m, del muro, es:

oh = %(ﬂ —senp cos2a) [5.48]

La ecuacion [5.48] toma en cuenta el efecto de confinamiento del muro. La distribucion
de los esfuerzos laterales a lo largo de la profundidad es presentada en la Figura 5.25 (c).

6 Determinacion del esfuerzo lateral del terreno en cortes.

Por lo general, en trabajos de construccion es necesario realizar excavaciones. Para asegurar
la estabilidad de tales excavaciones, éstas deben ser apuntaladas ya sea mediante vigas
montantes, tablas de revestimiento, o tablaestacas de acero; esto con el objeto de resguardar
las paredes de la excavacion hasta que se alcance la profundidad deseada.

Para el disefio de cortes apuntalados es necesario estimar el esfuerzo lateral del terreno.
La cedencia de cortes apuntalados es distinta a la cedencia de muros de retencion en
condicion activa, principalmente porque en los cortes, la deformacion de la pared crece
gradualmente con la profundidad.
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Q q
Xx=mH
=—X = mH s
{ R, % MLALY G
z=nH z= J‘H \
H { . H oh |
(a) (b)
m My ——= Carga continua =

.~ 0/unidad de érea

N

(c)
Figura 5.25. Esfuerzo lateral en un muro de retencién debido a: (a) Carga puntual (b)
Carga lineal y (c) Carga continua

Para muros de retencién, se considera una distribucién lineal de los esfuerzos laterales;
mientras que para cortes la distribucién se halla muy lejos de ser lineal.

Con el objeto de determinar la magnitud del esfuerzo lateral en cortes apuntalados,
Terzaghi (1943) usando la teoria general de cufias supuso que la superficie de falla era una
espiral logaritmica que sigue la ecuacion [5.37].

Luego, si se considera un muro de retencién cuyo &ngulo de friccion en la pared es
0 =0y un corte realizado en arena igualmente con & =0; se puede apreciar que para el
muro de retencion de altura H, la fuerza activa por unidad de longitud tiene su punto de
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N . . H .
aplicacion a una distancia de 3 de la base del muro; mientras que para el corte apuntalado

esta distancia varia de 0.33a 0.5 0 0.6.

Por tanto, cuando se trabaja con cortes apuntalados lo mas importante es recordar que, la
distribucion lateral del terreno en cortes es muy distinta a la distribucion que se presenta en
muros de retencion.

Peck (1969) sugirio el uso de envolventes de presion para el disefio de cortes apuntalados
en arenas y arcillas.

El método de Terzaghi & Peck se basa en las siguientes condiciones:

e Se aplica a excavaciones de 6.1 m o mas.

e Para determinar la carga sobre los puntales se usa un diagrama artificial de carga
que se denomina diagrama de presion aparente.

e Se considera que el nivel freatico se encuentra por debajo del fondo de la
excavacion. En arcillas se considera la resistencia al corte en estado no drenado.
No se considera la presion de poros.

e Para excavaciones en arcilla, la expresion de estabilidad esta dada por la
siguiente ecuacion:

= [5.49]

Para valores de N mayores a 3 0 4 se producen movimientos significantes en el
terreno, mientras que para N > 6 la base falla.

Para cortes en arena la presion lateral del terreno se expresa como:
o, =0.65HK, [5.50]

Donde:
y = Peso especifico del suelo.

H =Altura del corte
K, =Coeficiente de presion activa de Rankine = tan2(45 - %)

La distribucion de la envolvente de presion se observa en la Figura 5.26 (a).

Para cortes en arcilla blanda y media, la envolvente de presion es mostrada en la Figura
26 (b). El esfuerzo lateral es igual a:

4c
o, =0.3H [5.52]
Las ecuaciones anteriores solo se utilizan cuando N = ﬁ >4

c
Para cortes en arcilla dura, la envolvente de presion es mostrada en la Figura 5.26 (c). El
esfuerzo lateral es igual a:

o, =0.2H a 0.43H [5.53]
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Por lo general se usa un promedio de o, =0.3yH . La ecuacion [5.53] es aplicable

cuando N =7I:£4

]
0.25H ™

(a) (b)

% E
0.25H

o

(©)
Figura 5.26. Envolvente de la presion aparente de Peck (1969) para: (a) Cortes en arena
(b) Cortes en arcilla suave a media (c) Cortes en arcilla dura.

Finalmente Peck (1943) propuso la ecuacion [5.54] para la determinacion del esfuerzo
lateral, cuando se realiza una excavacion en un medio estratificado que consta de un estrato
de arena descansando sobre un estrato de arcilla.
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Donde:
. 2c,
K,=1-—
yH
La resistencia promedio de la arena y arcilla en términos de resistencia a compresion no
confinada es:

c, =%[ySH§KS tan ¢ + (H —Hs)ncu]

Donde el subindice s se refiere al estrato de arena y n se refiere a la razén entre la
resistencia a compresién no confinada determinada en campo y la resistencia determinada en
laboratorio.

El peso unitario promedio es:

7/' =%(7/SHS+7CHC)

Donde el subindice ¢ se refiere al estrato de arcilla.

Segun Dismuke (1991), la aproximacion con la que el esfuerzo lateral puede ser
determinado en suelos mixtos que exhiben tanto cohesion como friccion, es menor a la
aproximacion obtenida en suelos granulares que no tienen cohesion.

Para determinar el esfuerzo lateral, uno debe decidir que propiedad serd predominante
durante la etapa de excavacidn, establecer las restricciones en el movimiento del muro, asi
como la permeabilidad y la posicion del nivel freatico.

Lambe (1970) ha revisado varios métodos de determinacién de esfuerzos en
excavaciones y movimientos de suelos y ha comparado los resultados con datos obtenidos de
excavaciones reales. A través de este estudio fue visto que los movimientos del suelo afuera
de la excavacion y las cargas de puntales no pueden ser adecuadamente predecidas en la
mayoria de las condiciones que se presentan en campo.

7. Comentarios.

Basados en los datos experimentales obtenidos de la investigacion realizada por la NTCU
(National Chiao Tung University, Taiwan) publicados por Yung — Show Fang en el Journal
of Geotechnical and Enviromental Engineering en agosto de 1997, pueden ser citadas las
siguientes conclusiones:

e Condicion activa.- Para un muro alejandose del terreno, la distribucion experimental
de la presion del terreno es esencialmente lineal para cada etapa del muro, en la que
este se acerca hacia la falla. Los puntos de aplicacion del empuje total estan
localizados a 0.29H a 0.33H por encima de la base del muro, para rellenos con
distintas inclinaciones.

El estado activo es alcanzado a diferentes profundidades de manera casi simultanea y
el movimiento del muro necesario para alcanzar este estado se incrementa a medida
que se incrementa la inclinacion del relleno. El coeficiente de presion del terreno
activa experimental K, es muy proximo a los valores determinados por los

métodos de Coulomb y Terzaghi. La solucién de Rankine tiende a sobreestimar el
empuje activo, especialmente cuando el relleno tiene un angulo de inclinacion
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negativo, Fig. 5.28. Por tanto, el autor del articulo indica que el adoptar la teoria de
Rankine para determinar la presion activa del terreno contra un muro rigido con
relleno inclinado puede ser inapropiado.

Condicién pasiva.-Para un muro moviéndose hacia el terreno, la distribucion
experimental de la presion del terreno es aproximadamente lineal en cada etapa de
movimiento del muro. Independientemente del angulo del relleno, el punto de
aplicacion del empuje total varia entre 0.33H a 0.41H por encima de la base del
muro. La distribucién experimental de presion pasiva se halla muy bien representada
por la aproximacion original desarrollada por Coulomb en 1776.

El movimiento del muro, requerido para que el relleno alcance el estado pasivo, se
incrementa a medida que incrementa el angulo de inclinacion del relleno. Luego, para
un mismo muro, el desplazamiento requerido para alcanzar el estado pasivo es
aproximadamente igual a 230 veces el desplazamiento requerido para alcanzar el
estado activo; entonces, la teoria de Rankine tiende a subestimar el empuje pasivo.

La discrepancia entre los resultados obtenidos de los ensayos y los obtenidos a partir
de la soluciéon de Rankine incrementa a medida que incrementa el angulo de
inclinacion del relleno. Para una inclinacion de +15°, el empuje pasivo calculado
con la teoria de Rankine es sélo el 18 % del valor experimental obtenido. Por
consiguiente, puede no ser apropiado adoptar la teoria de Rankine para determinar la
presion pasiva del terreno ejercida sobre un muro rigido que sostiene un relleno
inclinado.

A/ Lado

- Activo

Figura 27.Angulo de inclinacion positivo y negativo.
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CAPITULO SEIS
Disefio de muros de contencion.

En el capitulo anterior se desarrollaron los procedimientos usados para la determinacion de
los esfuerzos laterales que actan sobre las estructuras de retencion.

Las estructuras de retencién, mas especificamente los muros de contencion, tienen como
principal funcion la de proporcionar soporte lateral permanente al terreno, que dependiendo
el propdsito de la construccién puede tratarse de terreno natural o de rellenos artificiales.

En el presente capitulo se lleva a cabo el disefio de muros de contencion basado en la
verificacion de la estabilidad externa del muro.

1 Tipos de muros de contencién.

Entre los tipos méas generales de muros de contencion se destacan los siguientes:
e Muros de contencion tipo gravedad.
e Muros de contencion tipo ménsula (voladizo).
e Muros de contencion con contrafuertes.
e Muros de contencion tipo bandeja.
e Muros de contencion tipo criba.

1.1 Muros de contencion tipo gravedad.

Son muros que se construyen de concreto o de mamposteria, en los que la resistencia es
conseguida a través de su propio peso, Fig. 6.1(a). Este tipo de construccidn no es econémica
para muros altos, pero puede ser interesante para muros de altura moderada siempre y cuando
su longitud no sea muy grande.

Los muros tipo gravedad no resultan ser muy econémicos debido a que al no utilizarse
armadura, por lo general se trabaja con grandes volimenes de concreto. Son aconsejables

cuando el ancho de la base tiene una dimension de % a % de la altura total del muro.

Los muros de semigravedad son aquellos muros de gravedad a los que se incorpora
armadura con el objetivo de disminuir la seccién del muro, Fig. 6.1(b).

€Y (b)

Figura 6.1. Muros de contencion (a) Tipo gravedad (b) Tipo semi-gravedad.
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1.2 Muros de contencion tipo ménsula (voladizo).

Son muros que se construyen de hormigon armado y consisten de un tallo o cuerpo delgado y
una losa de base. Son los mas usados actualmente; y pueden tener la formade unaL ouna T
invertida, Fig. 6.2.

Son usados generalmente a partir de una altura de 6 m. y se considera que son
econdmicos hasta una altura de 8 a 10 m.

Su aplicacién depende de los costes relativos de excavacion, hormigon, acero, encofrados
y relleno, asi como también de la apariencia y durabilidad de la obra, sobre todo en &reas
urbanas.

Armadura

Figura 6.2. Muro de contencidn tipo ménsula.
1.3 Muros de contencion con contrafuertes.

Este tipo de muros constituye una solucién evolucionada a los muros tipo ménsula, cuya
concepcidn nace debido a la necesidad de aligerar las piezas en aquellos muros de gran altura
en los que se requeririan, por consiguiente, grandes espesores.

La geometria de estos muros, Fig.6.3, es similar a la del muro ménsula con la diferencia
de que a intervalos regulares de longitud se tienen losas verticales delgadas de concreto,
denominadas contrafuertes, que se hallan uniendo la cara posterior del muro con la base.
Estas losas se constituyen en rigidizadores de tension que disminuyen tanto los esfuerzos de
flexion como los esfuerzos cortantes.

Los muros de contencion con contrafuertes son aconsejables a partir de los 12 m o
cuando el relleno se halla muy sobrecargado.

1.4 Muros de contencidn tipo bandeja.

El concepto de funcionamiento de estos muros es muy diferente al de los muros con
contrafuertes. En este tipo de muro no se trata de resistir el momento flector aumentando el
canto y aligerando la seccion, sino que se trata de reducir los momentos flectores debidos al
relleno mediante los momentos producidos por la carga del propio relleno sobre las bandejas,
Fig. 6.4.

Su principal desventaja radica en la complejidad de la construccion, pero puede ser una
buena alternativa al muro con contrafuertes para grandes alturas.
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Contrafuertes

IR

A

Figura 6.4. Muro de contencion tipo bandeja.

1.5 Muros de contencion tipo criba.

El sistema de este tipo de muros emplea piezas prefabricadas de hormigén de muy diversos
tipos que forman una red espacial que se rellena con el propio suelo, Fig. 6.5. La concepcion
de estos muros tiene su origen en la de muros analogos que se realizaban antiguamente con
troncos de arboles.

Figura 6.5. Muro de contencion tipo criba.
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Desarrolladas las caracteristicas de los principales tipos de muros de contencion, a
continuacion se presenta para un caso general de muro, la notacién utilizada a lo largo del

CapitU|O, Fig_ 6.6.
Relleno

’ﬁCara posterior

Cara_
anterior

Talén

Tacén jé/ Losa de base o zapata

Figura 6.6. Componentes de un muro de contencién.

=
)
4
|~
a

2 Predimensionamiento de muros de contencién.

Cuando se disefia muros de contencién, con objeto de realizar la primera verificacién de
estabilidad se debe realizar un predimensionamiento o proporcionamiento de las dimensiones
iniciales del muro.

En caso de que la primera revision de estabilidad no de buenos resultados, las secciones
se cambian y deben volver a revisarse. Esta secuencia se sigue hasta conseguir las
dimensiones 6ptimas del muro.

A traves del tiempo y basandose en la experiencia acumulada de la observacion de muros
estables para la condicion de Rankine; se ha logrado estimar las proporciones generales tanto
para muros de gravedad como para muros tipo ménsula. Estas proporciones son utilizadas
para realizar la primera verificacion de estabilidad.

La Figura 6.7 presenta las citadas proporciones. En tal Figura la dimensién minima de D
debe ser 0.6 m.

Es comun, por lo general, que el ancho de la base sea de aproximadamente 0.5H . Por
otra parte, el espesor de la parte superior del tallo debe ser tal que permita el adecuado
vaciado del concreto.

Finalmente, para muros de contencion con contrafuertes, la separacion de las losas de
contrafuerte debe ser de 0.5 a 0.7H y el espesor de las losas de 0.3 m.

3 Fuerzas actuantes en un muro de contencion.

Cuando se considera un muro de contencion, ya sea de tipo gravedad o de tipo ménsula, las
fuerzas actuantes en éste son calculadas, por lo general, en términos de componentes
horizontales y verticales.

Las fuerzas verticales incluyen el peso del suelo, el posible empuje vertical del agua, la
componente vertical de la resultante de la presion del terreno, que sélo se presenta cuando la
cara posterior del muro no es vertical, cuando el relleno es inclinado o cuando se considera la
friccion suelo-muro, o finalmente cualquier otra fuerza vertical que pudiera presentarse.
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4
%7\//\// . ) $
D
: % < —=0.1H F@—q ‘ 0.1H
b 0.1 H-= %

- 05Ha07H —=f

Figura 6.7. Dimensiones aproximadas para varias componentes de un muro de
contencién para revisiones iniciales de estabilidad: (a) Muro tipo gravedad (b) Muro tipo
meénsula (Das, 2001).

Las fuerzas horizontales incluyen la componente horizontal de la resultante de la presion
del terreno y cualquier otro tipo de fuerza horizontal.

Es necesario recordar, que en la resultante de la presion del terreno deben estar incluidos
los efectos causados por una posible sobrecarga en la superficie, la carga debida a
compactacion o cualquier otro tipo de fuerza horizontal.

La determinacion de la fuerza activa P, que actGa sobre la cara posterior del muro debe

ser realizada considerando una superficie o cara de soporte virtual.

Esta cara de soporte virtual es definida realizando las siguientes consideraciones:

o Si se aplica la teoria de la presion de tierra de Ranking, la cara virtual de soporte es
definida trazando una linea vertical a través del punto A que esta localizado en la
esquina inferior del tal6n de la losa de base, Fig. 6.8. Luego, se asume que en el
plano AB existe la condicion activa de Rankine y pueden utilizarse entonces todas
las ecuaciones de Rankine desarrolladas en el capitulo 5.

Las fuerzas actuantes a considerarse para este caso son: el peso del concreto W, el
peso del suelo que se encuentra sobre el talon W, y la fuerza activa de Rankine P, .

La teoria de la presion de tierra de Rankine es correctamente utilizada sélo cuando la
zona cortante limitada por la linea AC no es obstruida por el tallo del muro, es decir
cuando la linea AC no cruza el tallo del muro; pudiendo definirse como 7 al &ngulo

que forma la linea AC con la vertical. 77 es determinado analiticamente a través de
la ecuacion [6.1] propuesta en Das (2001).

268



Mecanica de Suelos

[6.1]

Pa (Rankine)

(b)
Figura 6.8. Cara de soporte virtual aplicada para la teoria de Rankine (a) Muro tipo
ménsula (b) Muro tipo gravedad.

e Sise aplica la teoria de la presion de tierra de Coulomb, el punto de aplicacion de la
fuerza activa de Coulomb P, se encuentra directamente en la cara posterior del
muro; por tanto las fuerzas actuantes a considerarse para este caso son solamente: el
peso del concreto W, y la fuerza activa P,, Fig.6.9.

A
Figura 6.9. Cara de soporte virtual aplicada para la teoria de Coulomb.
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4 Diseno de muros de contencion.

En el disefio de muros de contencion se consideran diferentes modos posibles de falla,
debiendo los calculos realizados proporcionar una adecuada seguridad contra estos tipos de
fallas.

Cuando se verifica la estabilidad externa de un muro, el muro es considerado como un
monolito rigido donde se asume que no existe distorsion interna.

Para la verificacion de la estabilidad externa de los tres primeros tipos de muros del
apartado 1, que son muros que dependen esencialmente de su propio peso, se deben realizar
las siguientes verificaciones:

o Verificacién al volteo respecto a la punta del muro.

Verificacion al deslizamiento a lo largo de la base.
Verificacion a la falla por capacidad de carga de la base.
Verificacion por asentamiento.

Verificacion por estabilidad del conjunto.

4.1 Verificacion al volteo respecto a la punta del muro.

Para realizar la verificacion al volteo se considera un caso general, que toma en cuenta
particularmente la existencia de flujo de agua, Fig. 6.10. Cuando se presenta esta condicion,
la carga de presion en un cierto punto es determinada a partir del andlisis de flujo. Tal analisis
debe considerar el tipo de fundacion, el material de relleno, el posible rango de
permeabilidades horizontales y verticales, asi como también la eficiencia de los drenajes.

Existen varias técnicas aplicables al disefio de muros, entre las cuales se tiene la
aplicacién de métodos numéricos tal como el método de elementos finitos y el método de
fragmentos. Por simplicidad, cuando se presente esta condicion, la fuerza de levante o empuje
producida por el flujo en la base del muro es calculada mediante el procedimiento aprendido
en cursos anteriores.

K v SKZ ] B

NN i NN
KR Estrato impermeable S
Figura 6.10. Muro de contencion con presencia de flujo.
Entonces, para el caso especifico de la Figura 6.10, la fuerza de levante F es calculada

como el promedio de las presiones en los puntos A,B,C y D. El punto de aplicacion es el
centro de gravedad del diagrama de presiones.
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Luego, las Figuras 6.11 y 6.12 presentan las fuerzas que acttan en un muro de gravedad y
en un muro tipo ménsula cuando se asumen las hipdtesis de Rankine y Coulomb
respectivamente.

Y1
o

c,=0

@
R H
‘ R
® —O P,
7@ R %
R DR
' y/ 1 ® = 3
C
Y2
o,
F c,
() (b)

Figura 6.11. Verificacion al volteo: Fuerzas que actlan en un muro para la teoria de
Rankine (a) Muro tipo gravedad (b) Muro tipo ménsula.

Y1
o
&zo c,=0
R n R P
) e
@t @
D2 ®
LS %P 7S
Pp D'p
7—5 @ f 3 |
C Y, B C W Yo B
0, ¢2
F C, F C,

Figura 6.12. Verificacion al volteo: Fuerzas que actian en un muro para la teoria de
Coulomb (a) Muro tipo gravedad (b) Muro tipo ménsula.

El factor de seguridad FS contra el volteo respecto al punto C , y despreciando la fuerza
pasiva, es determinado a partir de la siguiente ecuacion:

2 M
FS & "R 515220 [6.2]

(volteo) — z M .
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Donde:

Z M =Sumatoria de los momentos de las fuerzas que tienden a resistir el volteo en el
punto C.

ZMO =Sumatoria de los momentos de las fuerzas que tienden a voltear el muro
respecto al punto C .

La sumatoria de momentos resistentes Z M , para el caso de un muro tipo gravedad en

el que la presidn activa es calculada a través de la teoria de Rankine, es determinada a partir
de la Tabla 6.1. Para los demas casos, la sumatoria de momentos resistentes es calculada de
manera analoga, a partir de las Figuras 6.11y 6.12.

La forma més sencilla para la determinacion de W, consiste en dividir el muro y el suelo

gue se encuentra sobre el talon, cuando se toma la hipétesis de Rankine, en triangulos y

rectangulos, facilitindose asi el calculo de las areas y la determinacion del respectivo brazo

de las fuerzas calculadas. Recordar que para un area rectangular el punto de aplicacion de la

fuerza se halla ubicado a %2 de la altura; mientras que para un area triangular este se encuentra
1

a /5 de la base

Tabla 6.1.Determinacion de la sumatoria de momentos resistentes Z My para un muro
de gravedad, asumiendo que la teoria de Rankine es valida.

Seccion Area Peso/longitud Brazo de momento Momento
unitaria del muro medido a partirde C.  respectoa C.
1 A Wy =y xA Xy M
2 A, W, =y x A, X, M,
3 A W3 =y, xAg X3 Ms
4 Ay Wy =rexAy Xy M,
5 As Wy =7y xAs Xs Ms
6 As We =7c <A Xg Me
R, B M,
2V 2. M=
1 =Peso especifico del relleno. B = Ancho de la fundacion o
7. =Peso especifico del concreto. X; =Brazos de los momentos medidos a partir de C .

Nota. P, es lacomponente vertical de P,, siendo P, la fuerza activa total, es decir: P, =P, +u.

Para la determinacion del momento de volteo 0 momento actuante ZMO , deben

considerarse todas las fuerzas que tienden a volcar al muro. Para este caso en especial, se
tiene, a la componente horizontal de la fuerza activa total P,, y a la fuerza de levante F

ocasionada por el flujo de agua. De la misma manera que para el célculo de la Z Mg , aqui
debe recordarse, que la fuerza total de empuje activa P, es igual a la fuerza de empuje
efectiva més la presion de poros, P, = P, +u. Luego, la ZMO es igual a:

> M, =RY, +FX, [6.3]
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Donde:
Y,, X ; =Brazos de momentos de las fuerzas P, y F, respectivamente,

medidos a partir del punto C.

A través del tiempo se ha observado los modos de falla en un gran nimero de muros, en
los cuales la falla por volteo es la que se presenta con menos frecuencia. Finalmente, se puede
decir que cuando se realiza la verificacion por volteo, el despreciar la fuerza pasiva hace mas
conservador el disefio, ya que el tomarla en cuenta incrementa el factor de seguridad.

4.2 Verificacion al deslizamiento a lo largo de la base.

El factor de seguridad contra deslizamiento es definido como la razén entre la suma de las
fuerzas resistentes horizontales y la suma de las fuerzas horizontales de empuje, como se
indica en la siguiente expresion:

F
I:S(deslizamiﬂto) = Z - >1.5 [64]
2Fe

Z F, = Sumatoria de fuerzas resistentes.

Donde:

Z F. =Sumatoria de fuerzas de empuje.

La fuerza resistente es la fuerza producida por la resistencia al cortante del suelo
desarrollada inmediatamente debajo de la base del muro. Esta resistencia esta definida por la
siguiente expresion:

r=0 tand+c [6.5]

Donde:

o = Angulo de friccion entre el suelo y la losa de base.
C =Adhesion entre el suelo y la losa de base.

El dngulo 6 puede ser tomado como ¢ cuando el hormigén es pobre comparado con el

suelo, para los demas casos o es tomado de acuerdo a la Tabla 5.5 presentada en el capitulo
5.

Por otra parte, la adhesion entre el suelo y el muro es determinada aplicando un factor de
0.6 a 0.8 ala cohesion del suelo de fundacion.

Luego, la fuerza resistente a lo largo de la losa de base es:

R =7 x Area de la seccidntransversal = 7 x Bx1 [6.6]
Reemplazando [6.5] en [6.6]
R=Bo tand + Bc [6.7]

Pero:

Bo = B(O‘ - u) y o= BE—Vl Luego, la ecuacion [6.7] se convierte en:
X

2V
R=B —Uu (tand + Bc [6.8]
Bx1
El valor de la presion de poros en la ecuacion [6.8] es igual al valor de la presion de

poros que se produce en la base del muro. Para el caso particular de la Figura 6.10 es igual al
valor de la presion de poros originado debido a la fuerza de levante F .
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Figura 6.13. Verificacion al deslizamiento a lo largo de la base.

En la Figura 6.13 se observa que la fuerza pasiva P, es también una fuerza resistente,

luego, para ZFR se tiene:

Y,
ZFR_B(Bxl

La componente horizontal de la fuerza activa total P, es la Unica fuerza que tiende a
producir el deslizamiento y es definida por la siguiente ecuacion:
> F, =P, =P, cosa [6.10]

—ujtan o+Bc+P, [6.9]

Para una verificacion mas conservadora se suele a veces despreciar la fuerza pasiva o la
componente vertical de la fuerza activa. Se aconseja tomar en cuenta la fuerza pasiva cuando
el suelo base se halla en estrecho contacto con el pie del muro, por otro lado se debe tomar en
cuenta, que en ocasiones, no se debe considerar para el calculo de la fuerza pasiva toda la
profundidad debido a que esta puede estar sujeta a fendbmenos de erosién, sobre todo cuando
se trabaja en carreteras.

Cuando el factor de seguridad obtenido es menor al recomendado en la ecuacion [6.3], la
resistencia puede incrementarse usando un dentellon o disminuyendo la fuerza activa.

El usar un dentellén como el mostrado en la Figura 5.13 implica un aumento de la fuerza
pasiva, ya que aumenta la altura de célculo de ésta.

Entonces, la fuerza pasiva considerando el dentellén es:

1
P,=5 DK, +2D, K, [6.11]

Como D, >D, evidentemente, se incrementa la fuerza pasiva. Este dentellon es

usualmente construido debajo del cuerpo del muro.

Para disminuir la fuerza activa se usa el método desarrollado por Elman y Ferry (1988)
que tiene como principal limitacion la de ser valido sélo para muros con relleno granular
horizontal.
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A partir de la Figura 6.14, al ser el relleno horizontal no existe componente vertical de la
fuerza activa; luego se puede definir la fuerza horizontal como la suma de las fuerzas
correspondientes al tallo y al talén:

P, =P,n t Py [6.12]
Para disminuir la magnitud de P, se puede reducir la magnitud de Pa(z) reduciendo el
talon del muro, como se muestra en la Figura 6.14 (b). Esta reduccion es valida para un

angulo de o =45°.
Luego:

P

a(2)reducido

= AP, [6.13]

% TSRS
1\
|\
0 | \
| \
Pa(l)
\
\
A
—— APy
Figura 6.14. Muro de contencion con talon inclinado (Das, 1999).
El valor de A es obtenido a partir de la Figura 6.15.
Pa(l) se define a partir de la siguiente expresion:
1 1 1
Py =5 Ka(H-D)’ [6.14]
P, para cuando el talon no tiene reduccion es:
P, — %%aH 2 [6.15]
Reemplazando [6.14] y [6.15] en [6.12].
1 1 1 1
Pa(Z) = E?’Ka [H 2_(H -D )2]
Finalmente, P, para el talon con reduccion es:
P - % K, (H-D'Y +%A;Ka [H2-(H-DY] [6.16]

De esta manera se logra disminuir el valor de la presion activa.
4.3 Verificacidn a la falla por capacidad de apoyo de la base.
El incremento de la presion vertical causado por el emplazamiento del muro, es transmitido al

suelo a través de la losa de base. Este incremento de esfuerzos puede ocasionar la falla del
suelo por capacidad de apoyo.
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Figura 6. 15. Variacion de A con el angulo de friccion del relleno (Elman y Ferry, 1988).

La distribucidn de la presion del terreno debajo de la losa de base puede ser trapezoidal o
triangular, Fig. 6.16, ocurriendo generalmente la presion maxima debajo del pie del muro.
Esta presion maxima no debe exceder la capacidad de apoyo del suelo.

2 2

sv| R h
2V

C < D o
i SH Talbh Pie H Talon

HM }q;!es—‘«m—e»

Vv
- 5 4»@75
N Omin=Ctatsn
Omax=Upunta T Omax=Qpunta

Figura 6.16. Distribucion de la presion del terreno debajo de la losa de base de un muro
de contencién.

La fuerza resultante que actda sobre la base del muro tiene por componente vertical a la
sumatoria de fuerzas verticales ZV , siendo su componente horizontal la sumatoria de las
fuerzas horizontales ZH que para el caso en consideracion es igual a la componente
horizontal de la fuerza activa total P, .

Para los muros observados en la Figura 6.11 y 6.12, el momento neto M, calculado a
partir del punto C, Fig. 6.16, es la diferencia entre la sumatoria de los momentos resistentes
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y la sumatoria de los momentos actuantes, definidos en las Tabla 6.1 y en la ecuacion [6.3]
respectivamente.

Mneto:ZMR_ZMo [616]

Luego, si se considera que la linea de accién de Z H pasa por el punto C, entonces el

M ..., €s solamente causado por ZV :
Moo =DV X [6.17]
Luego, la excentricidad de la resultante R se expresa como:
B J—

Las presiones: maxima g,y minima ¢, son determinadas a partir de la ecuacion
general de mecénica de materiales:

2V, Mooy
= + et 6.19
== | [6.19]
Donde:
M ..o =Momento neto = ZVe
A = Area de la seccion base por unidad de longitud = B x1
| =Momento de inercia por unidad de longitud de la seccion base =
1 2
—(1)B
Gy

Reemplazando valores en la ecuacion [6.19], y considerando que el valor de y para la

determinacion de la presién maxima y minima del terreno, es igual a > se tiene:

qmaX =
Bxl1 1 2
—(1)B
L 016)
ZV( 6ej
== |1+— 6.20
Ormax B + B [6.20]
ZV( 68]
== | 1-= 6.21
Umin B B [6.21]

Omax Y Qimin S€ Producen en el pie y en el talon de la base del muro respectivamente.

Cuando e<€ la distribucion de la presion del terreno es trapezoidal, mientras que

cuando e > E la distribucion de la presion del terreno es triangular, existiendo una fraccion

de la base en la que se presentan esfuerzos negativos, esfuerzos de tension, representados por
el segmento AB en la Figura 6.16.

En el disefio de muros de contencidn deben evitarse totalmente los esfuerzos de tension
debido a que la resistencia del suelo a la tensidn es practicamente nula en comparacion con su
resistencia a la compresion.
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Finalmente, la capacidad de apoyo del suelo puede ser determinada a través de la
ecuacién de Hansen:

q, =cN.s.d i, +0,N,s.d i, +0.5BN s d i, [6.22]
Donde:
S¢1Sq,S, =1, debido a que el muro es considerando como una fundacion

continua, ancho finito y largo infinito.

Los factores de profundidad d, y los factores de inclinacién i, pueden ser obtenidos,

segln se requiera, a partir de las ecuaciones dadas en las Tablas 3.5 (b) y 3.6 del capitulo 3.
Bowles recomienda tomar el valor de ¢; =3 para el factor de inclinacion iq , Y adoptar

un exponente de o, =2 para iy. La reduccion realizada a estos factores se debe a que la

profundidad de fundacién del muro, es por lo general, considerable.

La ecuacion [6.22] es utilizada para calcular la capacidad de apoyo del suelo situado
debajo de una fundacion rectangular, sometida a la aplicacién de una carga excéntrica.

Luego, el area efectiva de la base, originada debido a la aplicacion de una carga
excéntrica, es calculada adoptando una largo unitario, L =1, y teniendo cuidado de que Y,
medido a partir del origen mostrado en la Figura 6.16 sea < B/3garantizdndose de esta
manera gue no se presentan esfuerzos de tension.

4.4 Verificacion a la falla por asentamiento.

Para hallar el incremento de esfuerzos, se considera una distribucidn trapezoidal de la presion
del terreno, pudiendo ser empleadas las ecuaciones de Boussinesq desarrolladas en el
Capitulo 1. El incremento de esfuerzos puede ser facilmente determinado dividiendo esta
carga trapezoidal en un rectangulo y un triangulo respectivamente. El incremento de
esfuerzos producido por este tipo de cargas ya fue abordado en el apartado 1.3 del Capitulo 1.

La determinacion del asentamiento producido en el terreno debido al emplazamiento de
un muro de contencion se realiza mediante los procedimientos ya expuestos en el capitulo 2
gue dependen fundamentalmente de la naturaleza del suelo, es decir si el suelo es cohesivo o
granular. Si la base del suelo es un material saturado cohesivo o si existe un estrato profundo
de suelo cohesivo dentro la zona de influencia de esfuerzos, asentamientos por consolidacion
ocurriran a lo largo del tiempo. Caso contrario, si la base del suelo es granular, el
asentamiento se producira durante la construccion.

En cualquiera de los casos puede existir asentamientos diferenciales entre el pie y el
talon, sobretodo cuando existe una gran diferencia de presion entre ambas posiciones.

Los asentamientos en el talon son mayores a los producidos en el pie cuando existe un
incremento sustancial del relleno, que representa un consiguiente incremento en la carga del
suelo.

Una situacion mas critica ocurre cuando para la construccion de la fundacién se lleva a
cabo la excavacion del suelo usando maquinaria especial. Como producto de la excavacion
puede ser encontrada una base rugosa y luego si esta es cubierta con una delgada capa de
arena; se presentaran grietas en el muro, sobre todo poco después de que la construccién es
completada. La ocurrencia de estas grietas puede ser evitada con una adecuada supervision de
la construccion y cumpliendo a cabalidad las especificaciones de compactacion a realizarse
antes de que la losa de base sea vaciada.
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Por otro lado, los asentamientos en el pie son mas dificiles de controlar debido a que
estos son producidos a causa de esfuerzos laterales del terreno. Este inconveniente, puede ser
de algin modo salvado si se utiliza una losa de base amplia que permita disminuir en cierto
modo la presién de base.

5 Fallas por cortante en un muro de contencion.

En un muro de contencidn pueden producirse dos posibles tipos de falla por cortante:
o Falla por cortante superficial.
o Falla por cortante profunda.

La falla por cortante superficial en el suelo de fundacion de la base del muro, se presenta
a lo largo de la superficie cilindrica abc, Fig. 6.17. El centro O del arco abc corresponde al

centro del arco que fue determinado mediante tanteos, como el centro que presentaba el
menor factor de seguridad. Este tipo de falla se produce debido a un esfuerzo cortante
excesivo en la superficie de falla abc.

La ocurrencia de la falla puede ser evitada asegurando un FSegiamiet) > 1.5 debido a

que el factor de seguridad contra falla al cortante superficial es mayor que el factor de
seguridad contra deslizamiento de la base.

La falla por cortante profunda se produce debido a la existencia de un estrato débil
situado debajo del suelo de fundacion, a una profundidad de aproximadamente 1.5 veces el
ancho de la base del muro de contencidn. Esta falla se manifiesta a través de una superficie
cilindrica abc, Fig.6.18.

NN

Figura 6.17. Falla por cortante superficial.

Para determinar la superficie de falla se debe realizar tanteos sucesivos. Mediante estos,
la superficie de falla asi como su centro son determinados como aquellos que presentan el
menor factor de seguridad.

Con este propdsito, Teng (1962) propuso un procedimiento que es valido s6lo para
pendientes suaves de relleno; es decir « <10°. Dicho procedimiento se detalla a
continuacion:

1. Dibuje el muro de contencion y el perfil del suelo de fundacién a una escala

conveniente.
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Dibujar el primer arco de circulo de tanteo abcd con su respectivo centro O, siendo
r el radio del circulo de tanteos, Fig. 6.19 (a). Por motivos practicos se considera
que el peso de suelo del area abcde es simétrico respecto a una linea vertical trazada
a través del punto O.

Dividir el area de la zona efgh en dovelas rectangulares o triangulares segin
convenga. Esta division es hecha para facilitar la determinacién de la fuerza de
hundimiento sobre la superficie de falla.

Determinar el area de cada dovela y posteriormente hallar su peso W por longitud
unitaria del muro.

Angulo con
la horizontal

Suelo débil

Figura 6.18. Falla por cortante profunda.

5.

10.

11.

Determinar el centroide de cada dovela, para posteriormente trazar una vertical y
extenderla hasta que intersecte la superficie cilindrica de falla.

Unir el centro O con los puntos de interseccion hallados en el paso anterior.
Determinar el angulo @, que es el angulo que forma la linea vertical con la linea
radial.

Calcule W senw

: : 1 . .
Determinar la fuerza activa P, = 2 7,H ?K_ que acttia sobre la cara df .

Luego, la fuerza total de hundimiento es:

P, X
> (W senw)+-2 [6.23]
r
Donde:
X = Distancia perpendicular entre la linea de accion de P, y el
centro O.

Determinar la fuerza resistente sobre la superficie de falla. Para esto, dividir el area
de las zonas abk y idefj en dovelas rectangulares o triangulares Fig. 6.19 (b). A

continuacion determinar el peso de cada dovela por unidad de longitud W,. No
confundir W, con el peso W determinado para la zona efgh.
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12. Determinar los centroides de las dovelas definidas en el paso 11. Pasar una linea
vertical a través del centroide hasta que ésta choque con la superficie de falla,
obteniéndose de esta manera distintos puntos de interseccion.

13. Unir el centro O con los puntos de interseccion determinados en el paso 12. Luego,
determinar el angulo @, que es el angulo que forma la linea radial con la linea
vertical trazada en el paso 12.

14. Obtener para cada dovela W, tan ¢, Cos @, .

15. Calcular

C,l, +¢c.l, +c,l,
Donde:
l,,1,,1; =Longitudes de los arcos ab,bi eid, respectivamente.

§
‘ w Ci1
| i
| R
e
i
AN
%7 — Estrato de
= arcilla
—— blanda

(b)
Figura 6.19. Andlisis de falla por cortante profundo.
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16. La fuerza maxima que se genera a lo largo de la superficie de falla es:
> (W, tang, cosw, )+ C,l, +¢4l, +¢,l;
17. Finalmente se determina el factor de seguridad para falla por cortante profunda a
través de la siguiente expresion:
> (W, tang, cos@, )+ C,l, +C,l, +¢,l,

> (W senw)+ ParX

18. Luego se determina el factor de seguridad para otras posibles superficies de falla,
hasta encontrar la superficie que presente el minimo factor de seguridad.

FS

fallaporcortante profundg =
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CAPITULO SIETE
Estabilidad de taludes.

Se denomina talud a una masa de suelo o roca cuya superficie es inclinada. Los taludes
pueden presentarse naturalmente o pueden ser el resultado de un proyecto de ingenieria; a
estos ultimos se denomina taludes artificiales. EI esquema de la Figura 7.1 presenta algunos
ejemplos de estos tipos de taludes.

Taludes
NATURALES ARTIFICIALES
Desgaste Acumulacion .
0 corte 0 deposicion Construidos Cortados
|
lomas y taludes laderas y taludes terraplenes cortes y
en valles detriticos y presas excavaciones
| | sin soporte
acantilados taludes de

costeros y de rios deslizamiento y de flujo

Figura 7.1. Taludes naturales y artificiales.

La inestabilidad de taludes es entendida como la tendencia que tienen todos los taludes a
moverse y fallar, origindndose un consiguiente movimiento de masa. Este movimiento de
masa, es por lo general, el resultado de la falla al corte que se produce en una superficie
interna del talud; pudiendo deberse también a la disminucién del esfuerzo efectivo existente
entre particulas que ocasiona la licuefaccion del suelo. La resistencia a la falla en taludes
radica principalmente en la resistencia al cortante del suelo mismo y en la geometria del
talud.

Hoy en dia, debido al incremento de obras de ingenieria relacionadas con cortes y
rellenos, la necesidad de entender métodos analiticos, y métodos de estabilizacion que puedan
resolver el problema de estabilidad de taludes ha ido creciendo, es por esta razon que se hace
fundamental el entendimiento de la geologia, hidrologia, y de las propiedades del suelo, de tal
modo que estos conceptos béasicos sean aplicados de manera correcta al problema de
estabilidad de taludes.

Antes de desarrollar las distintas maneras en las que puede fallar un talud, es necesario
conocer la nomenclatura que es utilizada a lo largo del capitulo. A partir de la Figura 7.2 se
tiene:

La pendiente del talud o razon de pendiente: describe la inclinacion del talud y esta
siempre expresada como Horizontal: Vertical.

La cara del talud: es la superficie del terreno situada entre la cresta y el pie del talud.

La altura del talud H : es la distancia vertical existente entre la cresta y el pie del talud.
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La terraza: es un &rea estrecha ubicada a un cierto nivel del talud con el objeto de
facilitar la colocacion de superficies de drenaje.
Cresta

SENFAN

Pie

SESasasa del talud

Figura 7.2.Nomenclatura usada para describir taludes.
1 Tipos de fallas.

Existen una amplia variedad de tipos de movimientos (fallas) observados en taludes. Para
clasificar estos modos de falla se han desarrollado varios métodos. En el presente capitulo se
adopta el propuesto por Varnes (Varnes, 1958; Varnes, 1978; Cruden y Varnes, 1996)

El sistema de Varnes divide las fallas de talud en cinco tipos: fallas, desprendimientos,
deslizamientos, esparcimientos y flujos. A continuacion se desarrolla separadamente cada
uno de estos tipos de falla. En estos, el término “roca” se refiere a la falla de la roca madre, el
término “escombros” se refiere principalmente a suelos grueso, y el término “suelo” para este
apartado se refiere predominantemente a suelo fino.

Fallas.- Son fallas de taludes consistentes de fragmentos de suelo o roca que caen
rapidamente, pudiendo ser transportadas por el aire a lo largo de su caida. Este tipo de falla
ocurre a menudo en taludes de roca empinados y usualmente se produce cuando fragmentos
de roca son afectados por la erosion, por raices de arboles, por la presion del agua presente en
los poros o finalmente pueden también producirse como resultado de los movimientos de un
terremoto, Fig. 7.3 (a).

Desprendimiento.- Un desprendimiento es similar a una falla, excepto que el
movimiento empieza con una masa de roca o arcilla rigida cayendo alrededor de una fisura o
union vertical o casi vertical. Este modo de falla ocurre solo en taludes empinados, Fig. 7.3
(b). Este tipo de falla es esencialmente importante en esquistos y pizarras, pero segun
Goodman (1993) puede también ocurrir en otro tipo de rocas.

Deslizamientos.- En esta forma de movimiento la masa de suelo permanece
esencialmente intacta, es decir, se trata de uno o mas bloques de suelo que se deslizan a lo
largo de una superficie bien definida y definitiva de falla. Los deslizamientos pueden ser
descritos por su geometria, y se subdividen en dos tipos principales:

o Deslizamientos traslacionales que involucran movimientos lineales de bloques de
rocas a lo largo de superficies planas de corte 0 movimientos de estratos de suelo
que se encuentran cercanos a la superficie. Estos movimientos, son por lo general
superficiales y paralelos a la superficie, Fig. 7.3 (c).

e Deslizamientos rotacionales que ocurren caracteristicamente en rocas débiles
homogeéneas o en suelos cohesivos. EI movimiento se produce a lo largo de una
superficie curva de corte de tal manera que la masa deslizante origina un
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hundimiento cerca de la cresta, mientras que se produce un abultamiento cerca
del pie del talud, Fig. 7.3 (d).

Esparcimientos.- Son similares a deslizamientos traslacionales excepto porque en este
tipo de falla, los bloques se van separando y se mueven simultdneamente hacia fuera, Fig. 7.3
(e). Este modo de falla refleja el movimiento producido en un estrato de suelo muy débil, y
algunas veces puede presentarse durante terremotos cuando una zona de suelo entra en estado
de licuefaccion.

Los esparcimientos ocurren en taludes de pendiente moderada, y a menudo terminan en
la orilla de los rios. Estos pueden ser muy destructivos, debido a que a menudo afectan a
grandes areas y producen el movimiento de largas distancias.

Flujo.- En este caso de movimiento la masa deslizante es alterada internamente,
moviéndose parcial o totalmente como un fluido. Los flujos ocurren a menudo en suelos
saturados débiles en los que la presion de poros se ha incrementado lo suficiente como para
producir una pérdida general de la resistencia al cortante del suelo. No existe una superficie
de corte definida, Fig. 7.3 (f).

Antes Después
(e) ()
Figura 7.3. Tipos de movimientos de masa (a) Falla (b) Desprendimiento (c)
Deslizamiento traslacional (d) Deslizamiento rotacional (e) Esparcimiento (f) Flujo.
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2 Andlisis de estabilidad.

Cuando se realizan andlisis de estabilidad de taludes pueden utilizarse métodos cualitativos o
métodos cuantitativos. Estos analisis requieren a menudo de la habilidad del ingeniero,
necesitando también la consideracion de las condiciones presentes y las condiciones futuras
del talud.

Para el andlisis de fallas potenciales y derrumbamientos se suelen utilizar métodos
cualitativos y semi- cuantitativos, basandose éstos principalmente en una evaluacién
geoldgica del lugar. Para derrumbamientos, estos métodos podrian ser reemplazados por un
método de andlisis limite cuantitativo. Sin embargo para el caso de flujos es recomendable
utilizar analisis semi- cuantitativos.

Finalmente, los deslizamientos son favorablemente analizados por medio de métodos
cuantitativos que se basan en la evaluacion de una superficie potencial de falla a través de un
factor de seguridad. El presente capitulo se enfoca principalmente en el anélisis cuantitativo
de deslizamientos, debido a que este tipo de analisis es ampliamente usado.

Sin embargo, el énfasis realizado en este método no significa que los deslizamientos son
mas importantes que cualquier otro tipo de falla, ni tampoco significa que los analisis
cualitativos no son usados, sino por el contrario, debe tenerse en cuenta que una adecuada
evaluacion de problemas de estabilidad requiere de la aplicacion de una amplia variedad de
métodos y técnicas.

Haciendo uso de los métodos cuantitativos, la estabilidad de taludes puede ser analizada
usando uno o mas de los siguientes métodos:

e Meétodo del analisis limite

e Meétodo de elementos finitos.

e Meétodo del equilibrio limite.

El método de andlisis limite trabaja con modelos que consideran al suelo como un
material perfectamente plastico. Este método hace uso de las caracteristicas esfuerzo—
deformacion y de un criterio de falla para el suelo. La solucién de un analisis limite es una
solucion de borde inferior, es decir, la solucién obtenida es menor que la carga de colapso
real.

El método de elementos finitos requiere la discretizacion del dominio del suelo, y hace,
de igual manera al anterior, uso de las caracteristicas esfuerzo-deformacion del suelo y de un
criterio de falla utilizado, para identificar las regiones del suelo que han alcanzado un estado
de esfuerzos de falla. EI método de elementos finitos no requiere de especulaciones a cerca de
una posible superficie de falla.

El método del equilibrio limite, debido a su simplicidad, es el més utilizado para el
analisis de estabilidad de taludes. Este tipo de analisis requiere informacion sobre los
parametros de resistencia del suelo y no asi sobre la relacion esfuerzo-deformacion; por otra
parte, este método proporciona una solucion de borde superior, es decir, la solucion
encontrada es mayor que la carga real de colapso.

Durante el ultimo siglo se han desarrollado una serie de métodos basados en el método
del equilibrio limite, siendo las principales hipdtesis de este método las siguientes:

e Mecanismos de rotura con superficies de falla planas o curvas.

e El cuerpo deslizante sobre la superficie de falla puede ser dividido en un nimero

finito de fragmentos, generalmente verticales.
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o La falla se produce cuando la resistencia al cortante a lo largo de la superficie
potencial de falla asumida iguala a la resistencia al cortante del suelo; es decir cuando
el factor de seguridad es igual a 1 (FS =1).

e Se realizan suposiciones a cerca de las fuerzas interfragmentos con el objetivo de
volver al problema determinado.

o El factor de seguridad se calcula a partir de las ecuaciones de equilibrio de fuerzas y
momentos. Este método supone que en el caso de una falla, las fuerzas actuantes y
resistentes son iguales a lo largo de la superficie de falla(FS = 1).

e Asume que el factor de seguridad calculado es constante en toda la superficie de
falla.

En el método del equilibrio limite, el analisis de estabilidad de taludes se basa
fundamentalmente en la determinacion del factor de seguridad, que es de vital importancia en
el momento de realizar disefios racionales de taludes.

Al elegir la manera de determinar el factor de seguridad se debe tomar en cuenta la
confiabilidad de los resultados obtenidos. Por lo general, cuando la exploracion del sitio es de
baja calidad, debe adoptarse un elevado factor de seguridad, considerando por otra parte la
experiencia que pudiera tener el ingeniero trabajando con casos similares.

El factor de seguridad para el talud observado en la Figura 7.4 se define como:

Tt
FS=— [7.1]
Ty
Donde:
7, =Resistencia al cortante promedio del suelo = ¢ + o tan ¢

7, =Resistencia al cortante promedio desarrollada a lo largo de la superficie

potencial de falla aed =c, + o tang,

c d
KRR

Suelo después
do To falla el talud —

-
a>b

NGNS

Figura 7.4. Falla de un talud.

Cuando se considera la diferenciacion entre condiciones drenadas (parametros efectivos)
y no drenadas (parametros totales), aparecen factores de seguridad respecto a la friccion y a la
cohesion, respectivamente.
El factor de seguridad respecto a la friccion es:
FS¢ _ tan ¢
tan ¢,
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tang
tang, = —— 7.2
&y Fs, [7.2]

El factor de seguridad respecto a la cohesion es:

Cd
Cy = Fs. [7.3]
A partir de la ecuacién [7.1] se tiene:
C+o tang
¢, +0 tang,
Reemplazando las ecuaciones [7.2] y [7.3] en la ecuacion [7.1a], se tiene:
C+o tang
c ¢
De acuerdo a una de las hipétesis del método de equilibrio limite, la falla se produce
cuando FS =1,y esto ocurre s6lo cuando FS esigual a FS_,y ambos sonigualesa 1.

[7.1a]

FS = [7.1b]

Entonces, segun el método de equilibrio limite, la falla ocurre cuando:
FS = FS¢ =FS§, =1 [7.1c]

Segun otra de las hip6tesis del método del equilibrio limite, el factor de seguridad se
calcula a partir de las ecuaciones de equilibrio de fuerzas y momentos. Si se considera una
superficie de falla plana, Fig. 7.5., el factor de seguridad es determinado como la razén entre
la sumatoria de las fuerzas resistentes y la sumatoria de las fuerzas mobilizadoras. El factor
de seguridad para este caso es:

Z Fuerzas resistentes

FS = — [7.4]
" Fuerzasmobilizadoras
W
T
R
Fuerzas

Figura 7.5. Definicion del factor de seguridad segin el método del equilibrio limite;
Equilibrio de fuerzas.

Por otro lado si se considera una superficie de falla circular, Fig. 7.6, el factor de
seguridad es determinado como la razon entre la sumatoria de momentos resistentes y la
sumatoria de momentos mobilizadores, como se indica a continuacion:

Z Momentos resistentes

FS =
Z Momentos mobilizadores

[7.5]
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®

Radio =R K,
Plano de

W deslizamiento circular

<

% u
e
Cu Eﬁ

Figura 7.6. Definicion del factor de seguridad segin el método del equilibrio limite;
Equilibrio de momentos.

Para la determinacion del factor de seguridad en el andlisis de estabilidad de taludes
realizado en cortes o terraplenes, es necesario considerar, tanto las condiciones inmediatas
como las condiciones a largo plazo; asi también si la falla se produce en una superficie nueva
de deslizamiento o en una superficie de deslizamiento ya existente.

Para la eleccién de los pardmetros de resistencia, a utilizarse en el disefio de taludes,
existen guias que ayudan a una eleccion adecuada de valores que puedan conducir a la
obtencion de resultados confiables, sin dejar de lado que existe la posibilidad de que uno se
encuentre con problemas de condiciones muy particulares, en los que el ingeniero debe
aplicar su criterio en el momento de la eleccion de estos valores.

Estas guias se basan principalmente en la consideracion de que si la superficie de falla es
nueva o preexistente, y son presentadas a continuacion:

o Deslizamientos a lo largo de superficie preexistentes.- Este estado de falla ocurre
solo cuando ya se han presentado grandes desplazamientos. Los parametros de
resistencia residual deben ser utilizados:

Condicion no drenada: 7, = (Cu )r

Condicién drenada: 7, = o tan(¢')r

o Deslizamiento a lo largo de una superficie nueva de falla.- En este caso la superficie
nueva de falla, se presenta debido a que la resistencia pico o la resistencia Gltima ha
sido alcanzada. La eleccion de los parametros de resistencia se realiza en funcion a la
historia de preesfuerzo y a las condiciones de drenaje. De acuerdo a la historia de
preesfuerzo se tiene:

- Suelos normalmente consolidados y ligeramente sobreconsolidados, entre los que
se encuentran suelos de baja densidad y aquellos que presentan méas humedad que
en su estado critico. Los parametros de resistencia a utilizarse son:

Condicion no drenada (resistencia pico): 7, =C,
Condicion drenada (resistencia critica): 7, = o tang.

- Suelos sobreconsolidados entre los que se encuentran suelos de alta densidad y
aquellos que presentan menos humedad que en su estado critico. En este tipo de
suelos ocurren por lo general deformaciones pequefias y la resistencia pico es
mayor a la resistencia critica. Se recomienda ser cuidadoso cuando las
deformaciones a producirse son desconocidas o dificiles de predecir. Los

parametros de resistencia son:
Deformaciones pequefias:
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Condicion no drenada (resistencia pico): 7, =C,
Condicién drenada (resistencia pico): 7, =C +o tang

Deformaciones desconocidas o dificiles de predecir:
Condicion no drenada (resistencia critica): 7, =C,

Condicién drenada (resistencia critica): 7, = o tang.
Arenas:
Mas densas que en su estado critico (resistencia pico): 7, =tan (/5'

Menos densas que en su estado critico (resistencia critica): 7, = tan ¢'c

3 Taludes infinitos.

El deslizamiento producido en un talud infinito es cominmente descrito por un movimiento
traslacional que se lleva a cabo a lo largo de una superficie plana, poco profunda y paralela a
la superficie del talud. Generalmente, una superficie de falla plana se presenta cuando por
debajo del talud existe un estrato de suelo duro. En este caso, se ignoran los efectos de
curvatura de la superficie de falla en la parte superior e inferior del talud.

Para la determinacién del factor de seguridad en taludes infinitos se consideran dos
posibles condiciones:

Talud infinito sin flujo de agua.- Se considera la seccion del talud presentada en la
Figura 7.7. Se espera que el talud observado falle a lo largo de una superficie plana paralela a
la superficie. Segun el método de equilibrio limite, el factor de seguridad para tal situacion
es:

T
FS=—
Ty

La resistencia al cortante del suelo 7, , es:

7, =C+o'tang' [7.6]

En la ecuacion [7.6] C' y ¢' son obtenidos de ensayos de laboratorio; mientras que o'
esta referido al valor de esfuerzos efectivos, es decir, c'= o —U.

Para el caso de un talud sin flujo de agua, u =0, entonces o'=0o.

DT s
A

d //\//\ N

—

[<8)

A
Figura 7.7.Andlisis de un talud infinito sin flujo de agua.
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De acuerdo a la Figura 7.7, la inestabilidad del elemento prismatico de longitud unitaria
perpendicular al plano de la Figura es causada por el peso del elemento:
Peso del elemento:W = yLH [7.7]
Al ser el peso una fuerza vertical, esta debe ser descompuesta en sus componentes
normales y cortantes al plano de deslizamiento. Luego, se tiene:
Fuerza normal al plano de deslizamiento: N =W cos [7.8]
Fuerza cortante a lo largo del plano de deslizamiento: T =W seng [7.9]

Entonces, el esfuerzo total normal o es igual a la sumatoria de fuerzas normales a la

superficie de deslizamiento dividida por el area de la base del talud A= 5 x1. Luego, se
cos
tiene:
o= N :Wcosﬂ [7.10]
Areade la base L 1
cos
Reemplazando la ecuacién [7.7] y en la ecuacion [7.10], se tiene:
W cos H cos
o= p_%t P _ M cos® S [7.11]
L L
x1 —
cos f cos B
El esfuerzo cortante en la superficie de deslizamiento es igual a:
S T _ Wsenpg [7.12]
Area de la base L 1
cos 3
Reemplazando la ecuacién [7.7] en la ecuacion [7.12], se tiene:
T Wsen H seng cos
T=- = s =7L p ﬂzﬂ—lsenﬂcosﬂ [7.13]
area de la base L 1 L
cos B
Reemplazando [7.11] en [7.6], se tiene:
7, =C+yH cos® Btan g’ [7.14]

Las reacciones a las fuerzas normales y cortantes debidas al peso, son iguales y opuestas
respectivamente, siendo éstas:

Reaccion a la fuerza normal: N, = Rcos =N [7.15]
Reaccion a la fuerza cortante: T, = Rseng =T [7.16]
Por otro lado, el esfuerzo cortante resistivo 7, que se desarrolla en la base del talud es
igual a:
T Wsen
T, =— r = p [7.17]
Areadelabase L
cos B
Wsen Hsen
Ty = p = n p =yH sengcos S [7.18]
L L
xl ———
cos cos B

Reemplazando la ecuacion [7.14] y [7.18] en la ecuacion [7.1], se tiene:
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_ T¢ _ C4+yHcos? ptang'

FS=—= [7.19]
Ty yHseng cos S
Reordenando la ecuacion [7.19]:
c' , Cos ,B yH cos® ftan ¢
ﬂ—lsen,B coS [)’ cos ,B yHseng cos S
¢ ,nd [7.20]

~ jHcos? Btan B tan B
Para un suelo granular ¢ =0, y el factor de seguridad es:
_tang’
= W

Por tanto, en suelos granulares el FS es independiente de la altura del talud y este es
estable si < ¢@. Sin embargo, si el suelo posee cohesion y friccion, la profundidad a lo

largo de la cual ocurre la falla, puede ser determinada sustituyendo FS =1y H=H_ enla

ecuacion [7.20]. Entonces, se tiene:
c 1

H =2
“ y cos? p(tan B — tan ¢)

[7.21]

Talud infinito con flujo de agua.- Se considera la seccion del talud presentada en la
Figura 7.8, y se asume que existe flujo a través del suelo. La posicion del nivel freatico
coincide con la superficie.

Segun el método de equilibrio limite, el factor de seguridad es:

T
FS=—
Ty
Para estimar el valor del factor de seguridad del talud contra deslizamiento a lo largo del
plano AB , se considera nuevamente un elemento prismatico de longitud unitaria
perpendicular al plano de la Figura 7.8. La inestabilidad de dicho elemento es causada por su
propio peso, que de manera analoga al caso anterior es:

W =y, LH
De manera similar, las componentes normales y cortantes al plano de deslizamiento son:
Fuerza normal a lo largo del plano de deslizamiento: N =W cos [7.22]
Fuerza cortante a lo largo del plano de deslizamiento: T =W seng [7.23]

La resistencia al cortante del suelo 7, es:
. =C+o'tang [7.6]
En la ecuacion [7.6] C' y ¢' son obtenidos de ensayos de laboratorio; mientras que o'

esta referido al valor de esfuerzos efectivos, es decir, o'= o —U
El valor de la presion de poros de agua U = (altura piezométrica h)x 7. - A partir de la

Figura 7.8 (b), la altura piezométrica h es:

h =ef cos 8 = (H cos 8)cos 8 = H cos? /3 [7.24]
Finalmente la presion de poros de agua U es:
u=y,Hcos’* g [7.25]
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Figura 7.8. Anélisis de un talud infinito con flujo de agua.

El valor del esfuerzo normal y el esfuerzo cortante en la base se determinan de la misma
manera que en el caso anterior, con la Unica diferencia de que el peso especifico utilizado en
los célculos es el peso especifico saturado. Luego, se tiene:

LH 2
o= N _Weosp _ ysmlHoos™f ¥ H COS* B [7.26]
Areade la base L 1 L
cos
LH

T=— T _ Wsenf _ 7sLHsenficosf v Hsengcos g [7.27]

Area de la base L 1 L

cos

Entonces, el valor del esfuerzo efectivo en la ecuacion [7.6] es igual a:
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o'=0c—-U=y,Hcos* B—y,Hcos* B

o'=Hcos? By —7.) [7.28]
Reemplazando la ecuacidn [7.28] en la ecuacidn [7.6] se tiene:
r, =c+Hcos? By, — 7, )tang' [7.26]

Las reacciones a las fuerzas normales y cortantes debidas al peso, son iguales y opuestas
respectivamente, siendo estas:

Reaccion a la fuerza normal: N, = Rcos =N [7.27]
Reaccion a la fuerza cortante: T. = Rsenfg =T [7.28]
Por otro lado, el esfuerzo cortante resistivo 7, que se desarrolla en la base del talud es
igual a:
T
ry=— _ Weens [7.29]
Areadelabase L 1
cos B
Wsen LHsen
Ty = SeNf_ Vea p = yHsenpgcos [7.30]
L L
= 1 =
cos B cos B
Reemplazando la ecuacion [7.26] y [7.30] en la ecuacién [7.1], se tiene:
. ¢y, —y, Hcos®* Btang'
FS = ot (j/sat yw) IB ¢ [731]
T4 v Hsenpgcos j
Reordenando la ecuacion [7.31], se tiene:
FS = c’ % COSﬁ + (ysat — 7w )H COSZ ﬂtan ¢I
yvaHsenpcos g cosf 7 Hsengcos S
1 ltan 1
FS = ¢ L rend [7.32]

y.Hcos? gtang  y tan g
Donde:
V'=Vsat =V
De la misma manera que para talud sin flujo de agua; para un suelo granular c =0, y el
factor de seguridad es:

S = 7' tang’

Ve 1ANJ
Si el suelo posee cohesidn y friccion, la profundidad a lo largo de la cual ocurre la falla,
puede ser determinada sustituyendo FS =1y H =H_, en la ecuacién [7.32]. Entonces, se

tiene:
c

- Y SENB — ¥ Ccos Btan g

[7.33]

cr

4 Taludes finitos.
Se considera a un talud como finito cuando la altura del talud tiende a la altura critica. Debe

recordarse que el anlisis de estabilidad para este tipo de taludes se basa en el método del
equilibrio limite plastico, por tanto, este analisis considera que la falla ocurre cuando en el
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talud se origina un deslizamiento en el que las deformaciones continGan incrementandose ain
cuando los esfuerzos permanezcan constantes.

Para el andlisis de estabilidad, es necesario definir: la geometria de la superficie de
deslizamiento, la masa del suelo que se mueve a lo largo de esta superficie (considerado
como cuerpo libre); sin dejar de lado la comparacion que debe realizarse entre la resistencia
al cortante del suelo y la resistencia al cortante desarrollada en la superficie de deslizamiento.

La Figura 7.9 muestra las distintas formas de superficies de deslizamiento que existen. La
forma mas simple de estas, es la superficie propuesta por Cullmann (1866), Figura 7.9(a), que
considera un plano infinitamente largo que pasa a traves del pie del talud.

KRR,

(b)

Figura 7.9. Tipos de superficie de falla (a) Falla plana (b) Falla circular.

4.1 Superficie de falla plana.

En muchos casos, pueden desarrollarse grietas de tension en la cresta del talud. A su vez, en
estas grietas puede evidenciarse la presencia de agua, Fig. 7.10. La estabilidad del talud para
tal caso es determinada considerando una superficie de falla plana.

El factor de seguridad para una superficie de falla plana, es determinado a partir del
esquema observado en la Figura 7.10, haciendo uso del método del equilibrio limite.

Para este caso, ademas de las hiptesis expuestas en el apartado 2, se considera:

e Existe presion de agua y se producen grietas de tensién como se observa en la Figura

10.

o El talud tiene una longitud unitaria perpendicular al plano de la Figura 7.10.

e No existe cizallamiento en los extremos del talud.

e Las cargas no aplican momento neto.

A partir de la ecuacion [7.6], se tiene:
7, =C+o'tang'
A partir de la Figura 7.10, la longitud del plano de falla es:
| =(H —z)cosecy, [7.34]
Las fuerzas a considerarse para el tipo de falla de la Figura 7.10 son:
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U= ;zWyW(H —z)cosecy, [7.35]
1,
V= 5 2wl [7.36]

1 2\’
W—Zm{cotl/lp[l[Hj }Cotl//f] [7.37]

U = Fuerza debida a la presion del agua.

V =Fuerza de empuje del agua en la grieta de tension.
W =Peso del bloque deslizante.

z,, =Altura de agua en la grieta de tension.

z =Profundidad de la grieta.

H =Altura de la cara del talud.

v =Inclinacion del talud.

Donde:

¥, =Inclinacion del plano de falla.

RO,

Figura 7.10. Superficie de falla.

La suma de las componentes de las fuerzas paralelas al plano de deslizamiento AB tiende
a producir el deslizamiento de la cufa:
Por sumatoria de fuerzas paralelas al plano, se tiene:

F =Wseny, +V cosy [7.38]
La fuerza maxima resistente que se desarrolla a lo largo del plano AB es:

R=zl

R =(c+a' tan¢)|

R=(cl+(c' x1)xtang) [7.39]
El esfuerzo efectivo o' es igual a:

o'xl =(0'><|)—(u><|) [7.40]

La fuerza efectiva que se produce en el plano de deslizamiento es igual a o'x| . Luego, la
fuerza total en el plano de deslizamiento es igual a:
o xI=Wcosy , —Vseny [7.41]
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Y la fuerza originada por la presién de poros es igual a:
uxl=U [7.42]
Reemplazando [7.41] y [7.42] en [7.40] y luego en [7.39], se tiene:
R=cl.+ (Wcosy, —Vseny  —U)tang
Luego, el factor de seguridad con respecto a la resistencia esta dado por:
g _ ZFuerzas resistentes

 Fuerzas actuantes
cl+(W cosy . —Vseny  —U Jtan
Fs_R_ W cosy, v, ~U)uang [7.43]
F Wseny , +V cosy

A partir de la ecuacién [7.43], pueden ser derivadas las expresiones para determinar el
factor de seguridad de casos especiales, como se presenta a continuacion:

a) Talud seco de suelo granular.(U =0,V =0y ¢'=0)
tan ¢
tany

De la ecuacion [7.44], se observa que el factor de seguridad es independiente de la altura
del talud.

FS =

[7.44]

b) Corte vertical, seco sin grietas. (U =0,V=0z=0yy; = 90°)
1 .
Para este caso: | =Hcosecy,, W =E;/HZcott//p . Reemplazando en la ecuacion

[7.43], se tiene:
S 2c'cosecy , +yH coty , cosy , tan ¢

H coty seny

Reordenando, se tiene:
1 2
_ 2C'+yH cos” y tang
H cosy seny,
La altura critica es obtenida haciendo FS =1 en la ecuacion [7.45] y reemplazando
H =H,, . Luego, se tiene:

FS [7.45]

2c'cos
o = ¢ [7.46]
ycos://psen(l//p —¢)
" T ¢
Para este caso, la altura critica ocurre cuando W, = Z + E .
¢) En términos de esfuerzos totales. (C'=c,,¢ =0)
c,Hcosecy 2¢C
FS = 1 ”2 P ="—"Ycosecy,secy, [7.47]
E;H coty seny,

El valor de la altura critica es obtenido de manera similar al inciso (b), de tal modo que:
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H,=—" [7.48]
v

En términos de esfuerzos totales, la altura critica ocurre cuando y/; = n

4.2 Superficie de falla circular.

Aunque el analisis de equilibrio de cuerpo libre a realizarse para el caso de falla plana es
bastante simple, los resultados obtenidos s6lo son buenos para taludes casi verticales, ya que
para los demas casos se obtienen valores muy altos del factor de seguridad.

Sin embargo, Whitlow (1994) afirma que aunque la seleccion de una superficie mas
compleja como una espiral logaritmica o una forma irregular produce resultados mas
cercanos al valor real, el andlisis requerido tiende a ser largo y tedioso.

Por tal razén, los analisis de estabilidad utilizados en la actualidad tienden a considerar a
la superficie de deslizamiento como una superficie cilindrica que presenta la forma de un arco
circular en su seccion transversal.

Cuando se considera una superficie de deslizamiento circular, el circulo de falla puede
tener distintas formas, Fig. 7.11, recibiendo cada una las siguientes denominaciones:

e Circulo de pie.- Ocurre cuando al producirse la falla, el circulo de falla pasa por el
pie del talud, Fig. 7.11 (a). Se denomina falla de talud cuando la superficie de
deslizamiento interseca al talud en o arriba de su pie.

e Circulo de talud.- Ocurre cuando al producirse la falla, el circulo de falla pasa por
encima de la punta del talud, Fig. 7.11 (b). A veces puede presentarse una falla de
talud superficial, Fig. 7.11 (c).

e Circulo de medio punto.- Ocurre al producirse una falla de base. La falla de base se
caracteriza porque la superficie de deslizamiento pasa a cierta distancia debajo del
pie del talud, Fig. 7.11 (d).

El analisis de estabilidad cuando se considera una superficie de deslizamiento circular,

puede ser llevado a cabo a través de dos métodos:

e Método de masas que es un método muy Util cuando se considera que el suelo que
forma el talud es homogéneo. En este método, la masa de suelo que se encuentra
sobre la superficie deslizante es tomada como una unidad.

e Método de los fragmentos en el que la masa de suelo que se encuentra sobre la
superficie de deslizamiento es dividida en varios fragmentos verticales. La principal
ventaja de este método es que en su aplicacién pueden considerarse efectos tales
como la heterogeneidad de los suelos, la presion de poros del agua y tomar en cuenta
esfuerzos normales que se presentan en la superficie de falla.

4.2.1 Método de masas.
Para desarrollar tanto el método de masas como el método de fragmentos se debe considerar

que el andlisis de estabilidad de un corte o de un terraplén se halla fuertemente relacionado a
un posible cambio en el valor de la presion de poros.
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Circulo de pie.

Rl

LI,

Base firme

(@)

Circulo de
talud

KRR,

= — —  Basefirme

Circulo
de talud (b)

LR,

(© o) *‘ ‘‘‘‘‘ .
KA, :

Circulo.
de medio

= — ——— Base firme - -

(d)
Figura 7.11. Modos de falla de un talud finito. Falla de talud: (a) Circulo de pie (b)
Circulo de talud. Falla superficial de talud: (c) Circulo de talud. Falla de base (d) Circulo de

medio punto.

Por ejemplo, durante la construccion de un terraplén, se produce un incremento en el
valor de la presion de poros. Tal incremento disminuye gradualmente con el tiempo, una vez
finalizada la construccion. Por otra parte, cuando se realiza un corte la excavacion causa una
disminucion del valor de la presion de poros. Dicho valor se incrementa gradualmente con el
tiempo.

Por consiguiente, se puede notar, que debido a que la resistencia al cortante y la presion
de poros tienen una relacion inversa, el factor de seguridad méas bajo en un terraplén se
presenta inmediatamente después de la construccion (condicion a corto plazo), mientras que
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en un corte este se presenta después de un cierto tiempo de finalizada la construccion
(condicion a largo plazo).

Los métodos a desarrollarse a continuacién consideran la condicion a corto plazo (fin de
la construccion) como una condicion totalmente no drenada en la que la resistencia al
cortante esta dada por: 7 =cC,, realizdndose para esta condicién un andlisis de esfuerzos

U
totales.

La condicion a largo plazo toma en cuenta los problemas que pudieran presentarse mucho
tiempo después de la construccion, y se considera como una condicion drenada en la que se
debe realizar un anélisis de esfuerzos efectivos.

4.2.1.1 Método de masas — Condicién a corto plazo.

Para este caso se considera un corte o un terraplén construidos sobre una arcilla totalmente
saturada. El analisis a realizar es un analisis de esfuerzos totales. Para este, la resistencia al
cortante esta definida por:z =cC, .

El procedimiento a seguir esta basado en la suposicion de que un blogue de suelo rigido
se desliza a través de una superficie cilindrica cuyo centro se encuentra sobre la parte
superior del talud. Para esta suposicién, existen un sin nidmero de superficies de
deslizamiento, siendo el objetivo fundamental del procedimiento el de determinar la
superficie que presente el factor de seguridad mas bajo.

El factor de seguridad critico es determinado a través de un procedimiento de ensayo y
error que se realiza de la siguiente manera:

0]

N — D
Radlo:rM C — R

I

R,

Peso especifico
del suelo =Y
N, (reaccién normal) T =Cy

Figura 7.12. Andlisis de estabilidad de un talud en un suelo homogéneo de arcilla
saturada. (Das, 1997).

A partir de la Figura 7.12, se realiza el analisis de estabilidad por medio de la razén entre
momentos resistentes y movilizadores. Para el circulo de falla observado en la Figura 7.12 y

considerando una longitud unitaria perpendicular al plano de la Figura; el peso de la masa de
suelo sobre la superficie de deslizamiento AED es:

W =W, +W,
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Donde:
W, = (Areade FCDEF )x
W, = (Areade ABFEA)x y
y =Peso unitario del suelo saturado.

El momento que tiende a producir el deslizamiento es igual a la sumatoria de los
momentos producidos por W, y W,, siendo este:
M, =W, -W,I, [7.49]
Donde:
|, y |, = Brazos de momentos causados por W,y W,, respectivamente.

Por otro lado, el momento resistente es el momento ocasionado por la fuerza cortante
debida a la cohesion del suelo que actla a lo largo de la superficie circular de deslizamiento
AED.

Mg = c,(AED)1)r)=c,r?0 [7.50]
A partir de la ecuacion [7.5], la falla se produce cuando FS =1, luego:
co _ > Momentos resistentes
Z Momentos mobilizadores
M; =M,
C r’0 =W, —W,,
Luego:
Cy = W—lllrzzvzlz [7.51]
De lo expresado anteriormente:
FS = S [7.52]
Cd

De la ecuacion [7.52] se observa que el factor de seguridad minimo se obtiene cuando C,

alcanza un valor maximo. Por tanto, para encontrar la superficie critica de deslizamiento
deben probarse varios circulos de falla hasta encontrar el critico.

Sin embargo, estos problemas de estabilidad fueron resueltos analiticamente por
Fellenius (1927) y Taylor (1937) quienes expresan que la cohesion desarrollada en circulos
criticos esta dada por la siguiente ecuacion:

cy =Hm
Cd

m=—— 7.53
” [7.53]

Donde:
M =Numero de estabilidad (adimensional)

La altura critica se presenta entonces cuando C4 = C, . Luego:
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| He=

La Figura 7.13 permite obtener el nimero de estabilidad m a partir del angulo del talud
. Esta gréfica fue redibujada a partir del trabajo realizado por Terzaghi y Peck (1967),

quienes usaron al término reciproco de m (;/H /Cq )y lo llamaron factor de estabilidad.

LKA

Para B > 53°
Todos los circulos son circulos de pie

Para p <53°

, R KA,
Circulo de pie R

Circulo de medio punto e e e =
Circulo de talud —

0.3
& "—
k=) \
© oy
S 02 \ R L 520
= —— P2
'S -
% e @g‘ T
o \‘.:\ N \
S SN NN, 40
5 0.1 It VD 1
£ INL2Z VL
3 1.J .U
=z

0
90 80 70 60 50 40 30 20 10 0

Angulo del talud, B [°]

Figura 7.13. (a) Definicion de parametros para falla de circulo de medio punto (b)
Gréfica nimero de estabilidad vs. Angulo de talud.

Para el uso correcto de la Figura 7.13 deben realizarse las siguientes consideraciones:

e Si [>53° entonces el circulo de deslizamiento o circulo critico es un circulo de
pie. Para situar el centro de este circulo utilizar la Figura 7.14.

e Si f<53°; entonces el circulo critico puede ser un circulo de pie, de talud o de
medio punto dependiendo de la posicidn del estrato firme bajo el talud. Por tanto m
depende de la funcidn de profundidad D que se define como:

distancia vertical de la cresta del talud al estrato firme

D= [7.54]
altura del talud
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e Si el circulo critico es un circulo de medio punto (es decir, superficie de
deslizamiento tangente al estrato firme), su posicion se determina por medio de la

Figura 7.15. EI maximo valor del nimero de estabilidad para este tipo de circulos
criticos es de 0.181.

e La localizacion de circulos criticos de pie en los que S < 53°; fue investigada por
Fellenius (1927) y es hallada a partir de la Figura 7.16 y la Tabla 7.1.

80

10 \

[o2]
o

oy 0[grados]

a1
o

40

d

50 60 70 80 90
B [grados]

Figura 7.14. Localizacion del centro de los circulos criticos para > 53° (Das, 1997).

30

4.2.1.2 Método de masas — Condicion a largo plazo.

4.2.1.2.1 Método del circulo de friccion para suelos ¢c'—¢'con u =0,

Este método es muy usado en suelos homogéneos donde ¢ >0, de tal manera que la

resistencia al cortante dependa de los esfuerzos normales. Este método puede ser utilizado
cuando se desea considerar en los célculos tanto las componentes cohesivas como las de
friccion.
El método intenta satisfacer la condicion de equilibrio completo, asumiendo la direccion
de la resultante de las fuerzas de friccion y normales, F , que actda en la superficie de falla.
La superficie de falla se produce una vez que se haya movilizado la friccion total; por
tanto la linea de accion de la resultante F forma un angulo ¢ con la normal al arco de

deslizamiento AC ; siendo esta linea de accion tangente al circulo de friccién cuyo radio es
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igual a rseng. S

O

[N
[y

n

N

3

NG

(NS

Figura 7.16.Localizacion del centro de los circulos criticos de punta para f <53° (Das,

1997).

Tabla 7.1.Localizacién del centro de los circulos criticos de punta para f < 53° (Das,

1997).
n B[] o [°] o, [°]
1,0 45 28 37
15 33,68 26 35
2,0 26,57 25 35
3,0 18,43 25 35
5,0 11,32 25 37
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Esta suposicion es equivalente a decir que la resultante de todas las fuerzas normales que
actlan en la superficie de deslizamiento se concentra en un punto, hecho que garantiza la
obtencion del factor de seguridad mas bajo.

Las fuerzas a tomarse en cuenta son las siguientes, Fig.7.17:

e Lafuerza debida al peso de la cufia de suelo W = (Areade ABC)x y

o C,que es la fuerza resultante de los esfuerzos cortantes cohesivos que actdan en la
superficie de deslizamiento AC . Esta fuerza acta paralela a la direccién de la
cuerda AC . La distancia a de la fuerza C, al centro del circulo O es determinada
tomando momentos entre la resultante C, y la fuerza de cohesion cortante
distribuida c , obteniéndose:

o Co (arcoAC)r _ AC
C, AC

e Lafuerza F es laresultante de las fuerzas normal y de friccion que actdan a lo largo

de la superficie de deslizamiento.

NG

T=Cc+otand

LA

(@)

(b)

Figura 7.17. Andlisis de taludes en suelos homogéneos con ¢ > 0.
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Para que se cumpla la condicion de equilibrio, F debe pasar por el punto de interseccion
de las fuerzas W y C,. Luego, las direcciones de W, C, y F al igual que la magnitud de

W son conocidas; pudiendo dibujarse el poligono de fuerzas mostrado en la Figura 7.17 (b).
La magnitud de C, se encuentra a través del poligono de fuerzas, mientras que el valor

de la cohesion ¢, es determinado a traves de la siguiente expresion:
AC
Posteriormente se realizan varias pruebas, hasta obtenerse la superficie critica de
deslizamiento, a lo largo de la cual el valor de C, es maximo.

Luego ¢, = H [f(a,ﬁ,@, ¢)] Cuando el equilibrio limite es alcanzado, H=H_, y
C, = C.Entonces, el nimero de estabilidad m se halla definido de la siguiente manera:

m=ﬂ%= t(c 2,6,9)

cr

c [7.55]

Para la determinacion de m, Taylor proporciona una serie de gréficas, estando todas
ellas en funcion de £ y ¢ . El procedimiento a seguirse es un procedimiento iterativo.

4.2.1.2.2 Cartas de Cousins para suelos ¢'—¢'con u > 0.

El método de Cousins (1978) es una variacion al método del circulo de friccion de Taylor que
se usa para analizar la estabilidad de taludes construidos en suelos homogéneos. Este método
toma en cuenta el efecto de la presion de poros de agua ocasionada por el flujo.

Las cartas de Cousins son presentadas en las Figuras 7.18 y 7.19. Los pardmetros
utilizados en la elaboracion de estas cartas, se detallan a continuacion:

e Alturadel talud H.

e Funcién de profundidad D.

e Peso unitario del suelo y .

e Parametros efectivos de resistencia al corte del suelo c'—¢'.

o Coeficiente de presion de poros de agua I, . La manera de determinacion y las

consideraciones a tomarse para la obtencion de r, seran desarrolladas en apartados

posteriores.

H tang¢'
o Ay :7(:—|¢ [7.56]
e Factor de estabilidad, N,.
H(F
N, =272 C( S) [7.57]

La Figura 7.18 debe ser usada para circulos criticos de pie, mientras que las Figura 7.19
se usa para circulos criticos con varias funciones de profundidad D.

El valor de r, a utilizarse en estas figuras; debe ser el valor promedio que se presenta a
lo largo de toda la superficie de deslizamiento. Para la determinacion del minimo factor de
seguridad se recomienda realizar verificaciones tanto para circulos de pie como para circulos
con distintas funciones de profundidad.
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350

300 \\
250 AN
200 \ N
N
160 ‘\,/L) SR g
120 \ \ ‘\
= N\ D> N N
- 100 O\ \, ~—
B N \ e~
o N D= T gy =50
AR S AN |
ot 50 \A X\
7 NSRS
D 40 \ \\
=] S e i 20
S 30 N |
§ \ \\ S — 15
L N N
N A AN T — 8
16 NC AT \1 —~———— 6
AN N 3
10 N oNN— N\ 2
D= 2/\\ 1
N — 05
] D15 D=1.25 °
5 15 25 35 45

Pendiente del talud , (grados)

(a) Circulo de pie r, =0

Figura 7.18. NUmero de estabilidad de Cousins para circulos criticos de pies.

350
300
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200 U
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£ 30, ~ \ﬁ\
5 SN ~——— 25
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20 — 15
\ o\, ~ R ——
16 N\ \ — 10
\ 8
12 \ N i
DE2N N\ . .
D=15 D= 1.25{’!\! ;}% 0

5 15 25 35 45
Pendiente del talud ,B (grados)

(b) Circulo de pie r, =0.25
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Pendiente del talud , B (grados) Pendiente del talud , B (grados)
rh =0
— D =1
—_—— D =125
(c) Circulo de pie r, =0.5 e—ece— D=15 @)
Figura 7.18. NUmero de estabilidad de Cousins para circulos criticos de pies. Figura 7.19. Numero de estabilidad de Cousins para circulos

criticos de pies con factores de profundidad especificados.
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Figura 7.19. Namero de estabilidad de Cousins para circulos criticos de pies con factores de profundidad especificados.
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4.2.2 Método de fragmentos.

El método de masas desarrollado anteriormente, no depende de la distribucion de esfuerzos
efectivos normales a lo largo de la superficie de falla. Sin embargo, cuando se desea calcular

la resistencia al corte movilizada para un suelo ¢ — ¢’ esta distribucion de esfuerzos debe ser

conocida.

Esta condicion se logra analizar, discretizando la masa de suelo que se encuentra sobre la
superficie de deslizamiento en pequefios fragmentos, donde cada uno es tratado como un
bloque deslizante individual.

La principal ventaja de este método es que se adapta facilmente a geometrias de taludes
complejas, a condiciones variables del terreno y a la influencia de cargas externas de borde,
Fig. 7.20.

KA
Suelo 1
1
Superficie
Nivel cargada ‘ 10
v freatico 1 v
- 8 Suelo 2
6 Y
4 I
KRR, L / Suelo 3
o %
Superficie
de falla

n = 13 fragmentos

Figura 7.20. Division de una masa potencial deslizante en fragmentos.

En este apartado se desarrollan varios procedimientos para el analisis de estabilidad por
el método de fragmentos, basandose todos estos en el analisis de equilibrio limite.

Todos los métodos de fragmentos, excepto el método ordinario de fragmentos, se
destacan por tener mas de una condicion de equilibrio. En otras palabras, dos o tres
condiciones de equilibrio se usan en la determinacién del factor de seguridad. Por
consiguiente, incognitas auxiliares deben ser introducidas con objeto de hacer el nimero de
incognitas compatible con el nimero de ecuaciones.

Sin embargo, a pesar de que la distribucion de esfuerzos normales es desconocida,
mediante esta, se provee una manera de introducir variables incognitas auxiliares, que logren
hacer al problema determinado.

Un método de equilibrio limite riguroso se considera a aquel que satisface todas las
condiciones de equilibrio, por tanto, dos incégnitas auxiliares deben ser introducidas con
objeto de hacer al problema determinado. Un método de equilibrio limite no riguroso es aquel
donde dos condiciones de equilibrio son considerados, por tanto, s6lo una incdgnita auxiliar
debe ser introducida.

La Figura 7.21 muestra el sistema general de fuerzas que afectan a cada fragmento. La
linea de empuje observada en la Figura, conecta los puntos de aplicacion de las fuerzas
interfragmentos Z, y Z . La posicion de la linea de empuje puede ser asumida o puede ser

determinada utilizando un método de analisis riguroso que satisfaga el equilibrio completo.
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Qs Q6
Up v /B Up w /P
| Linea de/empuje

//
e ZR

Kpy_ R h
hR
o Y A
z/ |
Superficie de corte A
asumida N'+ Uy, \ FS ﬂiﬁ Punto medio
del fragmeto
FS =Factor de seguridad. Z, =Fuerza interfragmento izquierda.
7 =Resistencia al corte del suelo. Z, = Fuerza interfragmento derecha.
74 = Resistencia al corte movilizada. 6, =Angulo de fuerza interfragmento izquierda
U, =Fuerza debida a los poros de agua. 0 = Angulo de fuerza interfragmento derecha.
U ; =Fuerza debida al agua en la superficie.  h, =Altura para la fuerza Z, .
W =Peso del fragmento. hg =Altura para la fuerza Z.
N'=Fuerza normal efectiva. a =Inclinacién de la base del fragmento.
Q =Sobrecarga externa. S =Inclinacion de la parte superior del fragmento.
ki, = Coeficiente sismico horizontal. h = Altura del fragmento.
k, = Coeficiente sismico vertical. b = Ancho del fragmento

h. = Altura del centroide del fragmento.
Figura 7.21.Fuerzas actuantes en un fragmento tipico (Abramson, 1996).

Para el sisttma de fuerzas mostrado en la Figura 7.21 existen (6n—2) ecuaciones
incognitas y 4n ecuaciones conocidas, Tabla 7.2, por tanto, la solucion al sistema de
ecuaciones es estaticamente indeterminada.

Sin embargo, el nimero de ecuaciones incognitas puede ser reducido haciendo ciertas
suposiciones. Las suposiciones hechas por los distintos métodos con el objeto de hacer al
problema determinado, se detallan a continuacion:

Método de fragmentos ordinario (OMS).- Este método (Fellenius 1927, 1936) desprecia
todas las fuerzas interfragmentos, por tanto no satisface el equilibrio de fuerzas ni de la masa
de suelo deslizante ni de los fragmentos individuales. A pesar de que es uno de los
procedimientos mas simples no es muy utilizado debido a que es un procedimiento muy
conservador.

Método de Bishop simplificado.- Bishop (1955) asume que todas las fuerzas cortantes
interfragmentos son iguales a cero. Este método fue originalmente desarrollado para analizar
la estabilidad de superficies de deslizamiento circulares, donde el equilibrio de fuerzas
verticales y el equilibrio de momentos son satisfechos.
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Tabla 7.2. Ecuaciones e incognitas asociadas al método de fragmentos.

Ecuacion Condicién
n Equilibrio de momentos para cada fragmento.
2n Equilibrio de fuerzas en dos direcciones (para cada fragmento)
n Relacion Mohr-Coulomb entre la resistencia al cortante y los esfuerzos
efectivos normales.
4n Numero total de ecuaciones.
Incégnita Variable
1 Factor de seguridad.
n Fuerza normal en la base de cada fragmento, N'
n Ubicacion de la fuerza normal, N'.
n Fuerza cortante en la base de cada fragmento, S,,.
n-1 Fuerza interfragmento, Z .
n-1 Inclinacion de la fuerza interfragmento, 4.
n-1 Ubicacion de la fuerza interfragmento, linea de empuje.
6n—2 Numero total de incognitas

Método de Janbu simplificado.- Janbu (1954, 1957, 1973) asume también que todas las
fuerzas cortantes interfragmentos son iguales a cero. Esto conduce a una solucién que no
satisface completamente las condiciones de equilibrio de momentos; pero, para salvar esta
deficiencia, Janbu presenta un factor de correccién f, que toma en cuenta esta observacion.

El método de Janbu simplificado cumple con los requerimientos de equilibrio de fuerzas
horizontales y verticales para masa deslizante.

Método de Lowe & Karafiath.- Lowe & Karafiath (1960) asumen que las fuerzas
interfragmentos se hallan inclinadas en un angulo igual al promedio del angulo de inclinacién
de la superficie del terreno y el angulo de inclinacion de la base del fragmento:

0="(a+p)

Donde:

6 = Angulo de inclinacion de la fuerza interfragmento asumido en el lado derecho del
fragmento tipico mostrado en la Fig. 7.20.

Esta suposicion no satisface la condicion de equilibrio de momentos.

Método del Cuerpo de Ingenieros (1982).- Este método considera la inclinacion de la
fuerza interfragmento como:

- Paralela a la superficie (6’ = ﬂ).

- Igual al promedio entre los &ngulos de inclinacion de los puntos finales; estos puntos se
hallan situados a la derecha y a la izquierda del fragmento sobre la superficie de
deslizamiento.

Este método de la misma manera que el de Lowe & Karafiath (1960) no satisface el
equilibrio de momentos.

Método de Spencer.- Spencer (1967, 1973) satisface rigurosamente las condiciones de
equilibrio estatico asumiendo que la resultante de las fuerzas interfragmentos tiene una
inclinacion constante pero desconocida. Esta suposicion reduce en (n—l) el nimero de

incognitas, obteniéndose finalmente (4n—1) incognitas; pero al ser la inclinacion
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desconocida el nimero de incognitas se incrementa en 1 haciendo de esta manera que el
sistema sea determinado.
Método de Bishop riguroso.- Bishop (1955) asume (n—l) fuerzas cortantes

interfragmentos para calcular el factor de seguridad. Luego de que la suposicién produce
(4n —l) incognitas, la condicion de equilibrio de momentos no es directamente satisfecha.

Sin embargo, Bishop introduce una incégnita adicional asumiendo que existe una
distribucion unica de las fuerzas cortantes interfragmentos y despreciando la posible
existencia de un namero infinito de distribuciones.

Método de Janbu generalizado.- Janbu (1954, 1957, 1973) asume una posicion de la
linea de empuje, reduciéndose asi el nimero de incognitas a (4n—1).Luego, Sarma (1979)

apunté que la posicion de los esfuerzos normales en la parte mas alta del altimo fragmento no
era usada, por tanto no se satisfacia el equilibrio de momentos.

Sin embargo, Janbu de manera similar al método riguroso de Bishop, sugiere que la
posicion de la linea de empuje es una incognita adicional, y de esta manera se logra satisfacer
completamente el equilibrio, siempre y cuando la linea de empuje sea seleccionada
correctamente.

Método de Morgenstern & Price.- Morgenstern & Price (1965) proponen un método que
es similar al método de Spencer, con la diferencia de que se asume que la inclinacién de la
fuerza resultante interfragmento varia de acuerdo a una porcién de funcion arbitraria. Esta
porcion de funcion arbitraria introduce una incognita adicional, convirtiéndose de esta
manera en determinado al sistema.

Las condiciones de equilibrio satisfechas en cada método en particular, son resumidas en
la Tabla 7.3.

Tabla 7.3.Condiciones de equilibrio estatico satisfechas por el método de equilibrio limite
(Abramson, 1996).

Equilibrio de Fuerzas Equilibrio de

Método X y Momentos
Ordinario de fragmentos (OMS) No No Si
Bishop simplificado Si No Si
Janbu simplificado Si Si No
Cuerpo de Ingenieros Si Si No
Lowe y Karafiath Si Si No
Janbu generalizado Si Si No
Bishop riguroso Si Si Si
Spencer Si Si Si
Morgenstern-Price Si Si Si

4.2.2.1 Método de Bishop simplificado.

El método de Bishop simplificado utiliza el método de los fragmentos para discretizar la
masa de suelo que se encuentra sobre la superficie deslizante, con el objeto de determinar el
valor del factor de seguridad.
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Este método satisface el equilibrio de fuerzas verticales y solo debe ser utilizado para
superficies circulares de deslizamiento. Este método asume que las fuerzas cortantes
interfragmentos son iguales a cero.

La Figura 7.22 (a) muestra un talud a través del cual existe una infiltracion con flujo
establecido. A partir de la discretizacién del talud de la Figura 7.22 (a), Fig. 7.22 (b), se
puede realizar el diagrama de fuerzas para uno de los fragmentos. Este es observado en la
Figura 7.22 (c).

RARLE

v Superficie
\ f ———— Sy
N = fredtica

Infiltracion

KRR,

Superficie
de falla

(@
I SEN L
Oﬂ\\
A
[\ g
[y T
bn_, >~
/ r \\ KA \\C
j \ A
H /
/ \
/ \
A/ \ Tt =c+ c'tand
R E \‘

’aé\
O\
(b)

Figura 7.22. Analisis de estabilidad por el método ordinario de los fragmentos (a) Talud
con infiltracion en régimen permanente (b) Superficie de falla de prueba (c)Fuerzas que
acttan en la n-ésima dovela y poligono de fuerzas de equilibrio (Das, 2001).

314



CAPITULO 7 Estabilidad de taludes

Tn+1
I:)n+1

(©)

Figura 7.22. Continuacién.

Para el talud de la Figura 7.22 (a), la presion de poros promedio en la base del n-ésimo
fragmento es igual a u, =h,y, . La fuerza total causada por la presién de poros por la

presion de poros en la base del fragmento es igual a u, AL, .

La fuerza normal y cortante en la base del fragmento, debidas a la reaccion del peso son
N, y T, respectivamente:

N, =W, cose, [7.58]

T, =7,(AL,) [7.59]
T (AL )= L (cro'tand

T = (AL,)= = (c+o'tang')AL,

T, = Fls(c'ALn +(o—u)tang'AL, ) [7.60]

El esfuerzo normal total en la base del fragmento es igual a la razén entre las fuerzas
normales y el &rea de la base. Luego:

oo N [7.61]
AL, x1
Reemplazando la ecuacién [7.61] en la ecuacién [7.60], se tiene:
N
T, = 1 C'AL, + L —u [tang'AL, [7.62]
FS AL, x1

A partir del poligono de fuerzas observado en la Figura 7.22 (c), AP=P,-P . La
sumatoria de fuerzas verticales es realizada de la siguiente manera:
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W, +AT =N, cose, +T,sene,, [7.63]
Reemplazando [7.62] en [7.63], se tiene:

W, +AT =N, cose, +{Fls{c'ALn +( N, —u]tanqﬁ'ALn}senoen

AL x1

n

C'AL sen utang'AL, sen
W, +AT + =% #'ALsena,
N, = FS FS [7.64]
tang'sena,,
cosa, +————"
FS
Por equilibrio en la cuiia ABC, realizando sumatoria de momentos a partir del punto O,

Figura 7.22 (b), se tiene:

n=p n=p
D W rsena, =>'T,r [7.65]
n=1 n=1

Reemplazando [7.62] y [7.64] en [7.65] y si se considera por simplicidad que AT =0y

n

AL
AL, es aproximadamente igual b, ; (bn = ] se tiene:

" cosa,
n=p 1
Z[Cbn + (Wn - unbn )tan ¢]m7
Fs=" - =(n) [7.66]
D W, sena,
n=1
Donde:

tangsena,

m =CO0Sco, +
a(n) n FS

W, =Peso total del fragmento.

La ecuacion [7.66] es utilizada para el caso en el que el valor de la presién de poros es
distinto de cero, es decir, es utilizada cuando existe presencia de agua. Sin embargo, cuando
no existe infiltracion a través del talud, la presion de poros es igual a cero.

A partir de la ecuacidn [7.66] puede derivarse la expresion que permite hallar el factor de
seguridad para el caso de talud seco. Para este caso, el valor de la presion de poros es igual a
cero U, =0. Luego, el valor del factor de seguridad esta dado por la siguiente ecuacion:

n=p 1
> [cb, +W, tang] =
n-1 M)
FS = = [7.67]
D W, sena,
n=1
Donde:
tangsena,

m =C0So, +
a(n) n FS

W, =Peso total del fragmento.
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4.2.2.2 Método de Bishop & Morgenstern.

El método desarrollado por Bishop & Morgenstern (1960) involucra el uso de coeficientes de
estabilidad de una manera similar al método de Taylor, con la diferencia de que este método
trabaja con esfuerzos efectivos. La determinacién del factor de seguridad depende de cinco
variables que se enuncian a continuacion:

e Angulo de inclinacion del talud .

e Factor de profundidad D (definido de la misma manera que en el método de Taylor).
 Angulo de resistencia al cortante ¢ .

, . . C
e Paradmetro no dimensional —

e Coeficiente de presion de poros T, .

Este método fue desarrollado a partir de la ecuacién [7.66] correspondiente al método de
Bishop simplificado, realizando las siguientes consideraciones:
W, = Peso del n-ésimo fragmento = b, z, [7.68]
z,, = Altura promedio del n-ésimo fragmento.
u, =7, h, =Presion de poros de agua en el fondo del n-ésimo fragmento.

El coeficiente de presion de poros en el n-ésimo fragmento Fyn) €S UNa cantidad
adimensional y se halla definido por la siguiente expresion:

u h
M) = —2— S [7.69]
vi, ri,
Reemplazando las ecuaciones [7.68] y [7.69] en la ecuacidn [7.66], se tiene:
b, b,z
. - C|_1+|_?I_’|‘(1—ru(n))tan¢
FS =| — x>y M [7.70]
N bn Z, n=1 ma(n)
> It sena,
n=1

La ecuacion [7.70] considera una condicidn de infiltracién con flujo establecido, por
tanto, se adopta un valor promedio de Fyn)- Este valor promedio debe ser constante y se
denomina T, .

El valor del factor seguridad puede ser determinado a partir de la ecuacion [7.70] de la
siguiente manera:

FS=m —nT, [7.71]
Donde:
m y n =Coeficientes de estabilidad.

, . . o C
La Tabla 7.4 presenta valores de m y n para varias combinaciones de F D, gy
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Finalmente el factor de seguridad es determinado siguiendo los siguientes pasos:

Obtener ¢, By <

H

Obtener r, (valor promedio).
De la Tabla 7.4, obtener m y n para D =1, 1.25 y 1.50

Con los valores de m y n'; determinar el factor de seguridad para cada valor de D.
El factor de seguridad requerido FS, es el menor valor de los obtenidos en el paso
anterior.

Tabla 7.4(a). Coeficientes de estabilidad m” y n’ para ¢/yH=0.

Coeficientes de estabilidad para taludes de tierra.

Talud 2:1 Talud 3:1 Talud 4:1 Talud 5:1

¢ m' n' m' n' m' n' m' n'
10 0.353 0.441 0.529 0.588 0.705 0.749 0.882 0.917
125 0.443 0.554 0.665 0.739 0.887 0.943 1.109 1.153
15 0.536 0.67 0.804 0.893 1.072 1.139 1.34 1.393
175 0.631 0.789 0.946 1.051 1.261 1.34 1.577 1.639
20 0.728 0.91 1.092 1.213 1.456 1.547 1.82 1.892
225 0.828 1.035 1.243 1.381 1.657 1.761 2.071 2.153
25 0.933 1.166 1.399 1.554 1.865 1.982 2.332 2.424
275 1.041 1.301 1.562 1.736 2.082 2.213 2.603 2.706
30 1.155 1.444 1.732 1.924 2.309 2.454 2.887 3.001
325 1.274 1.593 1.911 2.123 2.548 2.708 3.185 3.311
35 1.4 1.75 2.101 2.334 2.801 2.977 3.501 3.639
375 1.535 1.919 2.302 2.558 3.069 3.261 3.837 3.989
40 1.678 2.098 2.517 2.797 3.356 3.566 4,196 4.362

Tabla 7.4(b). Coeficientes de estabilidad m’ y n’ para ¢/yH = 0.025 y D=1.00.

Coeficientes de estabilidad para taludes de tierra.

Talud 2:1 Talud 3:1 Talud 4:1 Talud 5:1
¢ m' n' m' n' m' n' m' n'
10 0.678 0.534 0.906 0.683 1.130 0.846 1.365 1.031
12.5 0.790 0.655 1.066 0.849 1.337 1.061 1.620 1.282
15 0.901 0.776 1.224 1.014 1.544 1.273 1.868 1.534
175 1.012 0.898 1.380 1.179 1.751 1.485 2.121 1.789
20 1.124 1.022 1.542 1.347 1.962 1.698 2.380 2.050
225 1.239 1.150 1.705 1.518 2177 1.916 2.646 2.317
25 1.356 1.282 1.875 1.696 2.400 2.141 2.921 2.596
275 1.478 1.421 2.050 1.882 2.631 2.375 3.207 2.886
30 1.606 1.567 2.235 2.078 2.873 2.622 3.508 3.191
325 1.739 1.721 2.431 2.285 3.127 2.883 3.823 3.511
35 1.880 1.885 2.635 2.505 3.396 3.160 4,156 3.849
375 2.030 2.060 2.855 2.741 3.681 3.458 4,510 4.209
40 2.190 2.247 3.090 2.993 3.984 3.778 4,885 4,592
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Tabla 7.4(c). Coeficientes de estabilidad m’ y n’ para ¢/yH = 0.025 y D=1.25.

Coeficientes de estabilidad para taludes de tierra.

Talud 2:1 Talud 3:1 Talud 4:1 Talud 5:1
¢ m' n' m' n' m' n' m' n'
10 0.737 0.614 0.901 0.726 1.085 0.867 1.285 1.014
12.5 0.878 0.759 1.076 0.908 1.299 1.098 1.543 1.278
15 1.019 0.907 1.253 1.093 1.515 1.311 1.803 1.545
175 1.162 1.059 1.433 1.282 1.736 1.541 2.065 1.814
20 1.309 1.216 1.618 1.478 1.961 1.775 2.334 2.090
22.5 1.461 1.379 1.808 1.680 2.194 2.017 2.610 2.373
25 1.619 1.547 2.007 1.891 2.437 2.269 2.879 2.669
27.5 1.783 1.728 2.213 2.111 2.689 2.531 3.196 2.976
30 1.956 1.915 2.431 2.342 2.953 2.806 3.511 3.299
325 2.139 2.112 2.659 2.686 3.231 3.095 3.841 3.638
35 2.331 2.321 2.901 2.841 3.524 3.400 4191 3.998
375 2.536 2.541 3.158 3.112 3.835 3.723 4.563 4.379
40 2.753 2.775 3.431 3.399 4.164 4.064 4.958 4.784
Tabla 7.4(d). Coeficientes de estabilidad m’ y n’ para ¢/yH = 0.05 y D=1.00.
Coeficientes de estabilidad para taludes de tierra.
Talud 2:1 Talud 3:1 Talud 4:1 Talud 5:1

¢ m' n' m' n' m' n' m' n'
10 0.913 0.563 1.181 0.717 1.469 0.910 1.733 1.069
12.5 1.030 0.690 1.343 0.878 1.688 1.136 1.995 1.316
15 1.145 0.816 1.506 1.043 1.904 1.353 2.256 1.567
17.5 1.262 0.942 1.671 1.212 2.117 1.565 2.517 1.825
20 1.380 1.071 1.840 1.387 2.333 1.776 2.783 2.091
225 1.500 1.202 2.014 1.568 2.551 1.989 3.055 2.365
25 1.624 1.338 2.193 1.757 2.778 2.211 3.336 2.651
27.5 1.753 1.480 1.380 1.952 3.013 2.444 3.628 2.948
30 1.888 1.630 2.574 2.157 3.261 2.693 3.934 3.259
32.5 2.029 1.789 2,777 2.370 3.523 2.961 4.256 3.585
35 2.178 1.958 2.990 2.592 3.803 3.253 4.597 3.927
37.5 2.336 2.138 3.215 2.826 4.103 3.574 4.959 4.288
40 2.505 2.332 3.451 3.071 4.425 3.926 5.344 4.668
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Tabla 7.4(e). Coeficientes de estabilidad m’ y n’ para ¢/yH = 0.05 y D=1.25.

Coeficientes de estabilidad para taludes de tierra.

Talud 2:1 Talud 3:1 Talud 4:1 Talud 5:1

¢ m' n' m’ n' m' n' m' n'

10 0.919 0.633 1.119 0.766 1.344 0.886 1.594 1.042
12.5 1.065 0.792 1.294 0.941 1.563 1.112 1.850 1.300

15 1.211 0.950 1.471 1.119 1.782 1.338 2.109 1.562
175 1.359 1.108 1.650 1.303 2.004 1.567 2.373 1.831
20 1.509 1.266 1.834 1.493 2.230 1.799 2.643 2.107
22.5 1.663 1.428 2.024 1.690 2.463 2.038 2.921 2.392
25 1.822 1.595 2.222 1.897 2.705 2.287 3.211 2.690
275 1.988 1.769 2.428 2.113 2.957 2.546 3.513 2.999
30 2.161 1.950 2.645 2.342 3.221 2.819 3.829 3.324
325 2.343 2.141 2.873 2.583 3.500 3.107 4.161 3.665
35 2.535 2.344 3.114 2.839 3.795 3.413 4511 4.025
375 2.738 2.560 3.370 3.111 4.109 3.740 4.881 4.405
40 2.953 2.791 3.642 3.400 4.442 4.090 5.273 4.806

Tabla 7.4(f). Coeficientes de estabilidad m’ y n’ para ¢/yH = 0.05 y D=1.50.
Coeficientes de estabilidad para taludes de tierra.
Talud 2:1 Talud 3:1 Talud 4:1 Talud 5:1

¢ m' n' m' n' m' n' m' n'

10 1.022 0.751 1.170 0.828 1.343 0.974 1.547 1.108
125 1.202 0.936 1.376 1.043 1.589 1.227 1.829 1.399

15 1.383 1.122 1.583 1.260 1.835 1.480 2.112 1.690
175 1.565 1.309 1.795 1.480 2.084 1.734 2.398 1.983
20 1.752 1.501 2.011 1.705 2.337 1.993 2.690 2.280
22.5 1.943 1.698 2.234 1.937 2.597 2.258 2.990 2.585

25 2.143 1.903 2.467 2.179 2.867 2.534 3.302 2.902
275 2.350 2.117 2.709 2.431 3.148 2.820 3.626 3.231

30 2.568 2.342 2.964 2.696 3.443 3.120 3.967 3.577
325 2.798 2.580 3.232 2.975 3.753 3.436 4.326 3.940

35 3.041 2.832 3.515 3.269 4.082 3.771 4.707 4.325
375 3.299 3.102 3.817 3.583 4.431 4.128 5.112 4.735
40 3.574 3.389 4.136 3.915 4.803 4.507 5.543 5.171
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4.2.2.3. Método de Spencer.

Muchas superficies de falla no son ni planas ni circulares, por tanto no pueden ser analizadas
por los métodos anteriores. Debido a esto, se han desarrollado métodos de analisis que
puedan acomodarse a superficies de falla de forma irregular. Estos métodos se denominan
métodos de andlisis no circulares.

Entre estos métodos se encuentran el método de Janbu (1957, 1973), Morgenstern &
Price (1965), Spencer (1967, 1973), y otros. Las suposiciones realizadas en cada método
fueron explicadas en la seccion 4.2.2.

A continuacion se desarrolla solamente el método de Spencer (1967, 1973; Sharma &
Moudud, 1992) que es el méas popular entre los anteriores debido a su facil aplicacion.

Este método asume que las resultantes de las fuerzas normales y cortantes
interfragmentos en cada lado del fragmento son colineales, y que su linea de aplicacion forma
un angulo @ con la horizontal. La solucién de Spencer se basa en asumir un valor inicial de
6,y calcular el factor de seguridad, primero considerando un equilibrio de fuerzas y luego
considerando un equilibrio de momentos.

Luego, el valor de @ es iterado hasta que el valor del factor de seguridad hallado
mediante el equilibrio de fuerzas y el hallado mediante el equilibrio de momentos, sean
iguales. EI método también asume que el estrato firme se encuentra a gran profundidad
debajo del talud.

Las cartas de Spencer fueron desarrolladas para r, =0, 0.25 y 0.50.

El &ngulo de friccion desarrollado se calcula mediante la siguiente expresion:

@y = tan [ s } [7.72]

La Figura 7.23 presenta las cartas que son utilizadas en el método de Spencer.
5. Consideraciones de niveles y presiones de agua.

Cuando el analisis de estabilidad realizado en un talud considera condiciones drenadas, es
necesario efectuar un analisis de esfuerzos efectivos en el que se incluya el efecto de la
presion de poros debida al flujo de agua al interior del talud.
La presidn de poros es usualmente estimada a partir de uno de los siguientes métodos:
e Superficie fredtica.
e Superficie piezométrica.
e Coeficiente de presion de poros T, .

5.1 Superficie freatica.

Cuando se trabaja en dos dimensiones, esta superficie o linea, esta definida por el nivel
fredtico libre y puede ser delineada en campo a través de pozos de monitoreo.

Luego, una vez que la superficie fretica ha sido definida, la presion de poros puede ser
calculada considerando una condicion de flujo en estado estatico, Fig. 7.24.

Este calculo se halla basado en la suposicion de que todas las lineas equipotenciales son
rectas y perpendiculares al segmento de la superficie fredtica que se encuentra pasando a
través del fragmento.
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Figura 7.23. Cartas de estabilidad para diferentes coeficientes de presion de poros T,
(Spencer, 1967).

Superficie
Fragmento freatica

=
Pt

b Carga de presion
de poros de agua
“ - (h,c0s20)

Linea equipotencial

Figura 7.24. Célculo de la carga de presion decoros de agua por medio de la superficie
fredtica.
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Sea @ la inclinacion de la superficie fredtica pasando a través del fragmento y h,, la

distancia vertical entre la base del fragmento y la superficie freatica. La presion de poros esta
dada por:
u=y, (hw cos’ 0) [7.73]

La ecuacion [7.73] es una ecuacion facil de programar, de modo que la superficie freatica
puede ser determinada con pocos datos.

Sin embargo, si la superficie freatica es curva, la ecuacion [7.73] da valores muy altos en
el caso de superficies convexas, o valores muy bajos en el caso de superficies concavas. La
Figura 7.25 presenta una superficie fredtica curva en la que se podrian obtener valores muy
altos de la presion de poros si se asumiera a la linea CD como la superficie freatica. Es por
tal razén, que cuando se presentan superficies freaticas curvas como la superficie AB, las
lineas equipotenciales deben también ser curvas.

D

e
Fragmento -\ 6
B

"

Lineas

Lineas de flujo\, # : )
equipotenciales

AB : Superficie fredtica actual

CD : Inclinacion asumida de la superficie
fredtica al interior del fragmento.

Figura 7.25. Superficie freatica y lineas equipotenciales curvas.

En el caso de la Figura 7.25, una solucidn tipica suele usar el valor de la carga de presion
de poros h, en lugar del valor de carga de presién verdadero h,; sin embargo, a pesar de que

esta determinacion es erronea, el valor de la presién de poros es muy sobreestimado solo
cuando se trabaja con fragmentos pequefios de una masa de suelo deslizante.

5.2 Superficie piezométrica.

La superficie piezométrica es definida para el andlisis de una sola superficie de falla.
Generalmente, la determinacion de esta superficie es realizada para analizar taludes que ya
han alcanzado la falla. Debe notarse claramente, que la superficie piezométrica es distinta a la
superficie freatica, por tanto los valores obtenidos de la presion de poros son diferentes en
ambos casos.

La Figura 7.26 muestra una superficie piezométrica a partir de la cual puede ser calculado
el valor de la presion de poros. Para este célculo, la carga de presion de poros es igual a la
distancia vertical entre la base del fragmento y la superficie piezométrica h,, .
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Sin embargo, cuando se asume que la superficie freatica y la superficie piezométrica son
iguales, el valor de la presién de poros es sobreestimado, debido a que el valor de carga de
presion de poros para la superficie freatica es igual a h,, cos’ @, Fig.7.25, y no asi a h, -

Fragmento

Superficie,

_~ piezometrica
Carga de presion

de poros de agua

(hw)

Figura 7.26. Célculo de la carga de presion de poros para una superficie piezométrica
especifica.

5.3 Coeficiente de presion de poros r,

La determinacion del coeficiente de presion de poros r, es un método simple que permite

normalizar el valor de la presion de poros. Este coeficiente es hallado mediante la siguiente
expresion:

[7.74]

Donde:
U =Presion de poros de agua
o =Esfuerzo vertical total determinado en la sub-superficie de suelo.

De la ecuacion [7.74] se observa que I, es el cociente entre la presion de poros y el

esfuerzo total calculado en la misma profundidad.
La mayor dificultad que se presenta en el calculo de r, es la asignacion de los

parametros de resistencia a diferentes partes del talud, haciéndose por lo general necesario el
subdividir el talud en varias regiones.

Para la determinacion de los coeficientes de estabilidad en el andlisis de estabilidad de
taludes a través de cartas, se utiliza un valor promedio de r,. Este puede ser obtenido

siguiendo el método propuesto por Bromhead (1986).
El procedimiento a seguir es el siguiente:
o Dividir el suelo en franjas de igual ancho, como se observa en la Figura 7.27.
o Dividir cada franja verticalmente en tres fracciones iguales.
e Graficar las lineas isobaras de r, .

e El valor promedio de r, es obtenido para la zona de fragmento elegida. La eleccion

es realizada de acuerdo al siguiente criterio, Fig. 7.27:
- Para modos de falla superficiales, usar los tercios superiores.
- Para fallas generales, usar los tercios medios.
- Para modos de falla en cimientos: usar los tercios inferiores y los fragmentos
del pie y la cresta.
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e Se pueden obtener valores zonales de r, através de la Figura 7.28.
e Una vez obtenido el valor promedio de r, para la zona elegida de cada fragmento, el
valor total promedio de r, es igual a:

i ZZ(AArU)
u ZAA

AA =Area de la zona de fragmento elegida.

[7.75]

Donde:

Falla superficial

Falla general : r=0

_— R
P e — T
, o s B
! =1 s
& o . T

Falla de fundacion

Figura 7.27. Determinacion del coeficiente de presion de poros.

Sharma (1995) realiz6 una comparacion entre los métodos anteriores e indic6 que el
método de la superficie piezométrica y el del coeficiente de presidn de poros dan resultados
casi idénticos; mientras que si se utiliza la superficie fredtica para simular la superficie
piezométrica el resultado obtenido es muy conservador y con valores alejados respecto a los
hallados mediante los otros métodos. Por tanto, se concluye que no es conveniente usar
programas computacionales que utilicen la superficie fredtica para simular la superficie
piezométrica.

6. Método generalizado del equilibrio limite.

El método generalizado del equilibrio limite (Chugh, 1986; Frelund et. al., 1981) fue
desarrollado con el objeto de abarcar muchas de las suposiciones realizadas por los distintos
métodos, pudiendo ser usado para analizar tanto superficies de falla circulares como
superficies de falla no circulares.

Este método es uno de los métodos mas populares debido a su aplicacién universal; y su
procedimiento se basa en la seleccion de una apropiada funcidn que describa la variacion del
angulo de la fuerza interfragmento, de manera tal que se satisfaga el equilibrio completo.

El método adopta una funcién 6, = A - f(x;) para describir la variacion del dngulo de la

fuerza interfragmento ubicado en el lado derecho del fragmento i, Fig.7.21. La funci6n
f(xi) oscila entre 0 y 1 y representa esencialmente la forma de la distribucién usada para
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describir la variacion del dngulo de la fuerza interfragmento, Fig. 7.29. La funcién f(x;)

puede ser fijada como una constante [f (x)zl], emulandose de esta manera el método de

Spencer o0 caso contrario puede ser de cualquier otra forma emulando en este caso el método
de Morgenstern & Price.

1.1 ‘
10 - -
09| B
0.8 - .
0.7 - -

(e}

c 0.6 |

S
05 ' .
o4 \ 7
0.3 - 0.30 / .
0.2} B
o1l — 035 — |

0 | | | | | | | |
0O 01 02 03 04 05 06 07 08 09
1/Dy
_ [3 v
W,
I - DuHw
|

i

Figura 7.28. Valores zonales de r, (Whitlow, 1994)

La formulacion adoptada usa una forma discreta de una funcion continua f(x), para
calcular la funcién en cada borde interfragmento y para calcular los angulos 6, y 6, , que
son los angulos ubicados a la derecha e izquierda del fragmento respectivamente, Fig. 7.21.

Luego, para el borde de un interfragmento tipico, 5 se halla a partir de 65 =1 f(x)
donde X es la coordenada X del lado derecho del fragmento seleccionado. Por lo general, el
valor de X se halla normalizado con respecto a la extension horizontal de la superficie de
falla.

La extension horizontal de la superficie de falla se considera entre el borde
interfragmento del primer y ultimo fragmento, debido a que el angulo de la fuerza
interfragmento en el lado izquierdo del primer fragmento y el angulo de la fuerza
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interfragmento en el lado derecho del dltimo fragmento se asumen iguales a cero.

1 l 1
* -
X \ =
= f(x) = Constante ‘ s
S 5 S
2 Método de Spencer } S f(x) =
S S
L ‘ LL
0 | 0
pie coordenada x cresta pie coordenada x cresta
1 1
= =
Y Y—
S _ S
S f(x) = S
cC @ c g
T T f(x) = Especificada
0 0 por el usuario
pie coordenada x cresta pie coordenada x cresta

Figura 7.29. Ejemplos de funciones usadas para describir la variacion del angulo de la
fuerza interfragmento (Abramson, 1996).

El procedimieto para el método generalizado del equilibrio limite se basa en cumplir las

condiciones de equilibrio y las condiciones de borde de la siguiente manera:

e Asumir @, parael primer fragmentoy 65 para el dltimo fragmento; iguales a cero.

e Determinar el FS a partir de la condicién de equilibrio de fuerzas (tomadas en
forma normal a la base del fragmento), de tal manera que Z en el Gltimo fragmento
(cresta) sea igual a la fuerza de borde.

e Con los valores obtenidos de Z; y Z, , determinar la magnitud de &, a partir de la
ecuacion de equilibrio de momentos (tomados a partir del punto medio de la base del
fragmento); de tal manera que hy para el Gltimo fragmento sea igual a cero.
Desarrollar estos célculos consecutivamente para cada fragmento comenzando con la
condicion de que @, y h, para el primer fragmento son iguales a cero.

e Repetir los pasos anteriores hasta el FS y el angulo de la fuerza interfragmetno se
encuentren dentro de los limites tolerables.

7. Comparacién de métodos.

Antes de realizar una comparacion entre los distintos métodos, la Tabla 7.5 presenta, el
resumen de las caracteristicas de cada método.

El método de Bishop simplificado y el método de Janbu son en la actualidad, los métodos
mas usados para el analisis de estabilidad de taludes. A pesar de que el primero no satisface el
equilibrio de fuerzas y el segundo no satisface el equilibrio de momentos; el valor del FS
mediante estos métodos puede ser facilmente calculado para la mayoria de los taludes,
obteniéndose resultados que difieren por lo general en un £15% en comparacién con los
resultados obtenidos a través de los métodos de Spencer y Morgenstern & Price que son
métodos que cumplen totalmente con las condiciones de equilibrio.

327



Mecanica de Suelos

Tabla 7.5. Métodos de analisis de estabilidad de taludes (Suarez, 1998).

Método Superficie de | Equilibrio Caracteristicas
falla
Ordinario o de Circulares De fuerzas |Este método no tiene en cuenta las fuerzas entre los fragmentos y no satisface
Fellenius el equilibrio de fuerzas, tanto para la masa deslizante como para los fragmentos
(Fellenius, 1927). individuales. Sin embargo, el método es muy utilizado por su procedimiento
simple. Muy impreciso para taludes planos con elevada presion de poros.
Factores de seguridad bajos.
Bishop Circulares | De momentos JAsume que todas fuerzas de cortante interfragmentos son cero, reduciendo el
Simplificado numero de incdgnitas. La solucion es sobredeterminada debido a que no se
(Bishop ,1955) establecen condicones de equilibrio para un fragmento.
Janbu Cualquier De fuerzas Al igual que Bishop asume que no hay fuerza de cortante interfragmentos
Simplificado forma de La solucidn es sobredeterminada que no satisface completamente las condiciones
(Janbu, 1968) superficie de de equilibrio de momentos. Sin embargo, Janbu utiliza un factor de correccion f,
falla para tener en cuenta este posible error. Los factores de seguridad son bajos
U.S. Army Corp [Cualquier De fuerzas Supone que las fuerzas tienen la misma direccion que la superficie del terreno. Los
of Engineers forma de factores de seguridad son generalmente altos.
(1970) superficie de
falla
Lovey Cualquier De fuerzas Asume que las fuerzas entre particulas estan inclinados a un angulo igual al
Karafiath forma de promedio de la superficie del terreno y las bases de los fragmentos. Esta
(1960) superficie de simplificacién deja una serie de incognitas y no satisface el equilibrio de
falla momentos. Se considera el mas preciso de los métodos de equilibrio de fuerzas
Spencer Cualquier Momentosy JAsume que la inclinacion de las fuerzas laterales son las mismas para cada tajada.
(1967) forma de fuerzas Rigurosamente satisface el equlibrio estatico asumiendo que la fuerza resultante
superficie de interfragmentos tiene una inclinacidn constante pero desconocida.
falla
Bishop Cualquier De fuerzas Asume que existe una distribucion Gnica de las fuerzas cortantes
Riguroso forma de interfragmentos y despreciando la posible existencia de un ndmero infinito de
(1954,1957,1963) | superficie de distribuciones.
falla
Janbu Cualquier De fuerzas Asume una posicion de la linea de empuje. No satisface el equilibrio de
Riguroso forma de momentos . De manera similar al método de Bishop riguroso sugiere que la
(1954,1957,1963) | superficie de posicion de la linea de empuje es una incognita adicional y de este modo satisface
falla el equilibrio completo.
Morgenstern Cualquier Momentosy JAsume que las fuerzas laterales siguen un sistema predetermiando. EI método es
y Price forma de fuerzas muy similar al método de Spencer con la diferencia que la incliancién de la
(1965) superficie de resultante de las fuerzas interfragmentos se asume que varia de acuerdo a una

falla

funcién arbitraria.

A pesar de que no siempre puede ser realizada una comparacion entre todos los métodos,
por lo general el valor del FS para superficies circulares obtenido a través del método de
Bishop simplificado difiere en menos del 5% con el método de Spencer y el método de
Morgenstern & Price. Por otro lado el método de Janbu simplificado usado para superficies
no circulares subestima el FS en aproximadamente 30% con respecto al valor obtenido con
el método riguroso de Janbu. Sin embargo, para algunos taludes el método de Janbu
simplificado sobreestima el valor del FS en mas del 5%.

A continuacién se presenta un ejemplo de comparacion de estos métodos realizado por
Fredlund y Krahn (1977) en el que se analiza la superficie de falla mostrada en la Figura
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7.30.
100 -
Centro del circulo
i (110,90)
80
@ 60 Radio = 80 pies
&
- 40
2 -4y =120pcf
L d)' =20°
¢' = 600 psf
20 |
0 T T T T T T T 1
0 20 40 60 80 100 120 140 160

Eje X (pies)
Figura 7.30.Ejemplo de talud usado para la comparacion de métodos de equilibrio limite
(Abramson, 1996).

Los resultados obtenidos del analisis se observan en la Figura 7.31, en la que A se define
como la razdn entre los esfuerzos normales y cortantes que acttan a lo largo de la superficie
vertical interfragmento.

2.3
F
Spencery /
29 Morgenstern - Price
. /
(5]
2 - Bishcipf ] Fn
3 2. Simplificado i
?;'J.’ P —
(<5}
° Janbu simplificado
% 20 corregido
(55
Vi /
Janbu riguroso
19 /
Janbu simplificado
no corregido
1.8 1 1 1

0 01 02 03 04 05 06
Lambda (A)

Figura 7.31. Comparacion de valores de factor de seguridad usando diferentes métodos
de equilibrio limite. La solucién de Morgenstern — Price usa una distribucion uniforme de A4

(Abramson, 1996).
De la Figura se puede observar que los resultados obtenidos con los métodos de Spencer

y Morgenstern & Price son similares a los resultados obtenido a través del método de Bishop
simplificado; mientras que el valor del FS obtenido con los métodos de Janbu riguroso y
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simplificado es ligeramente menor.
Las dos curvas observadas en la Figura 7.31 son denominadas F, y F,, y estan

representadas por puntos correspondientes a un valor de FS y a un valor de 4 que
satisfacen el equilibrio de momentos y el equilibrio de fuerzas respectivamente. La
interseccion de estas dos curvas da una combinacién Unica del FS y de A que satisface
completamente la condicidn de equilibrio estético.

Como se pudo ver, los métodos que satisfacen completamente la condicion de equilibrio
estatico son mucho mas complejos que otros métodos tales como el método de Bishop
simplificado o el método de Janbu simplificado; sin embargo, se puede observar a través de la
Figura 7.31 que el método de Bishop simplificado proporciona valores muy similares a los
obtenidos por los métodos de Spencer y de Morgenstern & Price (métodos que satisfacen
completamente la condicién de equilibrio), por tanto, sobre todo para superficies circulares,
su uso es bastante aconsejable.

8. Fluctuacion del factor de seguridad.

En el disefio de un talud es necesario considerar una serie de aspectos que responden a
preguntas fundamentales tales como:
e Se trata de un corte o de un terraplén construido?
e Cuadles son las consecuencias de la construccion respecto a la presion de poros, a los
esfuerzos efectivos y al cambio de volumen?
e Las consecuencias son a corto o a largo plazo?
e Qué condiciones cambian en el futuro?

Para responder a estas preguntas es necesario analizar la fluctuacion del factor de seguridad a
lo largo del tiempo, haciendo una diferenciacion fundamental entre cortes y terraplenes
construidos.

8.1 Fluctuacion del factor de seguridad para terraplenes construidos.

Los terraplenes son construidos a través de distintas formas de compactacion. Esta es
aplicada a sucesivas capas de suelo seleccionado.

El proceso de compactacion inicialmente expulsa aire y a medida que la altura del
terraplén se incrementa, se produce en las capas inferiores un aumento en la presién de poros.
En suelos granulares el exceso de presion de poros se disipa rapidamente; pero en suelos
finos el exceso de presion de poros se disipa lentamente y el proceso de consolidacion puede
llevarse a cabo durante afios.

Para observar de manera més clara esta situacion, se considera un terraplén de arcilla
construido sobre un estrato de arcilla blanda saturada, Fig. 7.32 (a).

Sea P un punto que pertenece a la superficie circular de deslizamiento APB. Luego,
una vez terminada la construccion del terraplén, la presion de poros de agua en el punto P
es:

u=hy,

Si se asumen condiciones ideales, es decir, si se considera que el relleno es colocado

uniformemente a través de capas sucesivas hasta alcanzar la altura del terraplén, se obtiene la
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Figura 32.Variacion del factor de seguridad con el tiempo para un terraplén construido
en arcilla blanda (Redibujado después de Bishop y Bjerrum,1960).
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grafica de altura del relleno observada en la Figura 7.32 (b). Luego, en t =t, la altura total
del terraplén H es alcanzada, y para t > t; esta permanece constante.

La variacion de la resistencia al cortante promedio 7 en la superficie potencial de
deslizamiento es también observada en la Figura 7.32 (b). Debido al incremento de esfuerzos
totales o originado por la colocacion del relleno, 7 incrementa linealmente con el tiempo

hasta t =1, permaneciendo constante para t > ;.

Por otro lado, a medida que se construye el terraplén, la presion de poros en el punto P
contintia incrementéndose, Fig. 7.32 (c). En t =t,, u=u, > hy,,.

Este incremento se debe al drenaje lento que presenta el estrato de arcilla. Sin embargo,
para t >t, la presion de poros va disminuyendo gradualmente hasta completarse el proceso
de consolidacion en t=t,, donde el valor de la presion de poros es nuevamente de
u, =hy,.

Por tratarse de arcilla, se considera que al ser el proceso de construccion rapido, no existe
disipacion de la presion de poros, por tanto, en el periodo de 0 <t <t, se trabaja bajo
condiciones no drenadas, siendo el valor de la resistencia al corte constante e igual a
7 =C,, Fig. 7.32 (d).

Para t > 1, el proceso de consolidacion avanza y la magnitud de 7, va incrementando

gradualmente a causa de la disipacion del exceso de presion de poros. Para t =t, el valor de
7, se hace. En este tiempo la consolidacion ha sido completada, y el valor de la resistencia
es: 7, =C+0o tang .

Finalmente, la fluctuacion del FS es hallada en base a la ecuacion [7.1]. Para este caso
el valor de FS resulta ser la division de las resistencias mostradas en las Figura 7.32 (d) y
Figura 7.32 (b).

La variacion del FS con el tiempo es mostrada en la Figura 7.32 (e), donde se observa
que el FS inicialmente decrece hasta el fin de la construccion t=t,, para luego ir

incrementandose hasta t =t,, tiempo a partir del cual adquiere un valor constante.

Por tanto, el FS critico para un terraplén se presenta al fin de la construccion, es decir,
bajo condiciones a corto plazo.

8.2 Fluctuacion del factor de seguridad para cortes.

Los cortes a diferencia de los terraplenes son bésicamente proyectos de excavacion. La
naturaleza de la superficie deslizante depende de las condiciones del suelo. Por ejemplo, en
suelos arenosos o limos arenosos, el deslizamiento es generalmente traslacional y superficial,
mientras que en suelos arcillosos homogéneos la forma de la superficie de deslizamiento es
circular y esta situada a mayor profundidad.

La Figura 7.33 (a) muestra un corte realizado en una arcilla blanda saturada en la que se
asume que APB es una superficie circular de deslizamiento. Durante el avance del corte la
resistencia al corte en la superficie de deslizamiento 7 se incrementa. Finalizada la

construccion en t =t; la magnitud de z adquiere un valor constante, Figura 7.33 (b).
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Figura 33.Variacion del factor de seguridad con el tiempo para un corte realizado en
arcilla blanda (Redibujado después de Bishop y Bjerrum,1960).
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Durante la excavacion los esfuerzos totales disminuyen, y por consiguiente, disminuye
también el valor de la presién de poros. La variacion de la presion de poros con el tiempo es
mostrada en la Figura 7.33 (c).

Finalizada la excavacion en t=t,, el exceso negativo de la presion de poros va
disipandose, hasta hacerse igual a 0 en t =t,, tiempo a partir del cual permanece constante.

De la misma manera que en terraplenes, se considera que el proceso de excavacion es
rapido, por tanto no existe disipacion de la presién de poros. Entonces, en el periodo de
0 <t <t se trabaja bajo condiciones no drenadas, siendo el valor de la resistencia al corte

constante e igual a 7, =cC,, Figura 7.33 (d).

Para t >, debido a la disipacion del exceso de presion de poros negativo, la magnitud
de 7, va disminuyendo gradualmente hasta adquirir un valor constante en t =t,, tiempo en

el cual el valor de la resistenciaes: 7, =C+o tang.

El valor del FS es determinado a partir de la ecuacion [7.1]. De acuerdo a la Figura
7.33, resulta ser la division entre los valores de las graficas de la Figura 7.33 (d) y Figura 7.33

(b).

La variacion del FS con el tiempo es mostrada en la Figura 7.33 (e). En esta se observa
que el FS critico para un corte se presentaen t >t,, lo que equivale a decir, que el anélisis
de un corte es critico en condiciones a largo plazo.
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CAPITULO SIETE
Estabilidad de taludes.

Se denomina talud a una masa de suelo o roca cuya superficie es inclinada. Los taludes
pueden presentarse naturalmente o pueden ser el resultado de un proyecto de ingenieria; a
estos ultimos se denomina taludes artificiales. EI esquema de la Figura 7.1 presenta algunos
ejemplos de estos tipos de taludes.

Taludes
NATURALES ARTIFICIALES
Desgaste Acumulacion .
0 corte 0 deposicion Construidos Cortados
|
lomas y taludes laderas y taludes terraplenes cortes y
en valles detriticos y presas excavaciones
| | sin soporte
acantilados taludes de

costeros y de rios deslizamiento y de flujo

Figura 7.1. Taludes naturales y artificiales.

La inestabilidad de taludes es entendida como la tendencia que tienen todos los taludes a
moverse y fallar, origindndose un consiguiente movimiento de masa. Este movimiento de
masa, es por lo general, el resultado de la falla al corte que se produce en una superficie
interna del talud; pudiendo deberse también a la disminucién del esfuerzo efectivo existente
entre particulas que ocasiona la licuefaccion del suelo. La resistencia a la falla en taludes
radica principalmente en la resistencia al cortante del suelo mismo y en la geometria del
talud.

Hoy en dia, debido al incremento de obras de ingenieria relacionadas con cortes y
rellenos, la necesidad de entender métodos analiticos, y métodos de estabilizacion que puedan
resolver el problema de estabilidad de taludes ha ido creciendo, es por esta razon que se hace
fundamental el entendimiento de la geologia, hidrologia, y de las propiedades del suelo, de tal
modo que estos conceptos béasicos sean aplicados de manera correcta al problema de
estabilidad de taludes.

Antes de desarrollar las distintas maneras en las que puede fallar un talud, es necesario
conocer la nomenclatura que es utilizada a lo largo del capitulo. A partir de la Figura 7.2 se
tiene:

La pendiente del talud o razon de pendiente: describe la inclinacion del talud y esta
siempre expresada como Horizontal: Vertical.

La cara del talud: es la superficie del terreno situada entre la cresta y el pie del talud.

La altura del talud H : es la distancia vertical existente entre la cresta y el pie del talud.
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La terraza: es un &rea estrecha ubicada a un cierto nivel del talud con el objeto de
facilitar la colocacion de superficies de drenaje.
Cresta

SENFAN

Pie

SESasasa del talud

Figura 7.2.Nomenclatura usada para describir taludes.
1 Tipos de fallas.

Existen una amplia variedad de tipos de movimientos (fallas) observados en taludes. Para
clasificar estos modos de falla se han desarrollado varios métodos. En el presente capitulo se
adopta el propuesto por Varnes (Varnes, 1958; Varnes, 1978; Cruden y Varnes, 1996)

El sistema de Varnes divide las fallas de talud en cinco tipos: fallas, desprendimientos,
deslizamientos, esparcimientos y flujos. A continuacion se desarrolla separadamente cada
uno de estos tipos de falla. En estos, el término “roca” se refiere a la falla de la roca madre, el
término “escombros” se refiere principalmente a suelos grueso, y el término “suelo” para este
apartado se refiere predominantemente a suelo fino.

Fallas.- Son fallas de taludes consistentes de fragmentos de suelo o roca que caen
rapidamente, pudiendo ser transportadas por el aire a lo largo de su caida. Este tipo de falla
ocurre a menudo en taludes de roca empinados y usualmente se produce cuando fragmentos
de roca son afectados por la erosion, por raices de arboles, por la presion del agua presente en
los poros o finalmente pueden también producirse como resultado de los movimientos de un
terremoto, Fig. 7.3 (a).

Desprendimiento.- Un desprendimiento es similar a una falla, excepto que el
movimiento empieza con una masa de roca o arcilla rigida cayendo alrededor de una fisura o
union vertical o casi vertical. Este modo de falla ocurre solo en taludes empinados, Fig. 7.3
(b). Este tipo de falla es esencialmente importante en esquistos y pizarras, pero segun
Goodman (1993) puede también ocurrir en otro tipo de rocas.

Deslizamientos.- En esta forma de movimiento la masa de suelo permanece
esencialmente intacta, es decir, se trata de uno o mas bloques de suelo que se deslizan a lo
largo de una superficie bien definida y definitiva de falla. Los deslizamientos pueden ser
descritos por su geometria, y se subdividen en dos tipos principales:

o Deslizamientos traslacionales que involucran movimientos lineales de bloques de
rocas a lo largo de superficies planas de corte 0 movimientos de estratos de suelo
que se encuentran cercanos a la superficie. Estos movimientos, son por lo general
superficiales y paralelos a la superficie, Fig. 7.3 (c).

e Deslizamientos rotacionales que ocurren caracteristicamente en rocas débiles
homogeéneas o en suelos cohesivos. EI movimiento se produce a lo largo de una
superficie curva de corte de tal manera que la masa deslizante origina un
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hundimiento cerca de la cresta, mientras que se produce un abultamiento cerca
del pie del talud, Fig. 7.3 (d).

Esparcimientos.- Son similares a deslizamientos traslacionales excepto porque en este
tipo de falla, los bloques se van separando y se mueven simultdneamente hacia fuera, Fig. 7.3
(e). Este modo de falla refleja el movimiento producido en un estrato de suelo muy débil, y
algunas veces puede presentarse durante terremotos cuando una zona de suelo entra en estado
de licuefaccion.

Los esparcimientos ocurren en taludes de pendiente moderada, y a menudo terminan en
la orilla de los rios. Estos pueden ser muy destructivos, debido a que a menudo afectan a
grandes areas y producen el movimiento de largas distancias.

Flujo.- En este caso de movimiento la masa deslizante es alterada internamente,
moviéndose parcial o totalmente como un fluido. Los flujos ocurren a menudo en suelos
saturados débiles en los que la presion de poros se ha incrementado lo suficiente como para
producir una pérdida general de la resistencia al cortante del suelo. No existe una superficie
de corte definida, Fig. 7.3 (f).

Antes Después
(e) ()
Figura 7.3. Tipos de movimientos de masa (a) Falla (b) Desprendimiento (c)
Deslizamiento traslacional (d) Deslizamiento rotacional (e) Esparcimiento (f) Flujo.
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2 Andlisis de estabilidad.

Cuando se realizan andlisis de estabilidad de taludes pueden utilizarse métodos cualitativos o
métodos cuantitativos. Estos analisis requieren a menudo de la habilidad del ingeniero,
necesitando también la consideracion de las condiciones presentes y las condiciones futuras
del talud.

Para el andlisis de fallas potenciales y derrumbamientos se suelen utilizar métodos
cualitativos y semi- cuantitativos, basandose éstos principalmente en una evaluacién
geoldgica del lugar. Para derrumbamientos, estos métodos podrian ser reemplazados por un
método de andlisis limite cuantitativo. Sin embargo para el caso de flujos es recomendable
utilizar analisis semi- cuantitativos.

Finalmente, los deslizamientos son favorablemente analizados por medio de métodos
cuantitativos que se basan en la evaluacion de una superficie potencial de falla a través de un
factor de seguridad. El presente capitulo se enfoca principalmente en el anélisis cuantitativo
de deslizamientos, debido a que este tipo de analisis es ampliamente usado.

Sin embargo, el énfasis realizado en este método no significa que los deslizamientos son
mas importantes que cualquier otro tipo de falla, ni tampoco significa que los analisis
cualitativos no son usados, sino por el contrario, debe tenerse en cuenta que una adecuada
evaluacion de problemas de estabilidad requiere de la aplicacion de una amplia variedad de
métodos y técnicas.

Haciendo uso de los métodos cuantitativos, la estabilidad de taludes puede ser analizada
usando uno o mas de los siguientes métodos:

e Meétodo del analisis limite

e Meétodo de elementos finitos.

e Meétodo del equilibrio limite.

El método de andlisis limite trabaja con modelos que consideran al suelo como un
material perfectamente plastico. Este método hace uso de las caracteristicas esfuerzo—
deformacion y de un criterio de falla para el suelo. La solucién de un analisis limite es una
solucion de borde inferior, es decir, la solucién obtenida es menor que la carga de colapso
real.

El método de elementos finitos requiere la discretizacion del dominio del suelo, y hace,
de igual manera al anterior, uso de las caracteristicas esfuerzo-deformacion del suelo y de un
criterio de falla utilizado, para identificar las regiones del suelo que han alcanzado un estado
de esfuerzos de falla. EI método de elementos finitos no requiere de especulaciones a cerca de
una posible superficie de falla.

El método del equilibrio limite, debido a su simplicidad, es el més utilizado para el
analisis de estabilidad de taludes. Este tipo de analisis requiere informacion sobre los
parametros de resistencia del suelo y no asi sobre la relacion esfuerzo-deformacion; por otra
parte, este método proporciona una solucion de borde superior, es decir, la solucion
encontrada es mayor que la carga real de colapso.

Durante el ultimo siglo se han desarrollado una serie de métodos basados en el método
del equilibrio limite, siendo las principales hipdtesis de este método las siguientes:

e Mecanismos de rotura con superficies de falla planas o curvas.

e El cuerpo deslizante sobre la superficie de falla puede ser dividido en un nimero

finito de fragmentos, generalmente verticales.
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o La falla se produce cuando la resistencia al cortante a lo largo de la superficie
potencial de falla asumida iguala a la resistencia al cortante del suelo; es decir cuando
el factor de seguridad es igual a 1 (FS =1).

e Se realizan suposiciones a cerca de las fuerzas interfragmentos con el objetivo de
volver al problema determinado.

o El factor de seguridad se calcula a partir de las ecuaciones de equilibrio de fuerzas y
momentos. Este método supone que en el caso de una falla, las fuerzas actuantes y
resistentes son iguales a lo largo de la superficie de falla(FS = 1).

e Asume que el factor de seguridad calculado es constante en toda la superficie de
falla.

En el método del equilibrio limite, el analisis de estabilidad de taludes se basa
fundamentalmente en la determinacion del factor de seguridad, que es de vital importancia en
el momento de realizar disefios racionales de taludes.

Al elegir la manera de determinar el factor de seguridad se debe tomar en cuenta la
confiabilidad de los resultados obtenidos. Por lo general, cuando la exploracion del sitio es de
baja calidad, debe adoptarse un elevado factor de seguridad, considerando por otra parte la
experiencia que pudiera tener el ingeniero trabajando con casos similares.

El factor de seguridad para el talud observado en la Figura 7.4 se define como:

Tt
FS=— [7.1]
Ty
Donde:
7, =Resistencia al cortante promedio del suelo = ¢ + o tan ¢

7, =Resistencia al cortante promedio desarrollada a lo largo de la superficie

potencial de falla aed =c, + o tang,

c d
KRR

Suelo después
do To falla el talud —

-
a>b

NGNS

Figura 7.4. Falla de un talud.

Cuando se considera la diferenciacion entre condiciones drenadas (parametros efectivos)
y no drenadas (parametros totales), aparecen factores de seguridad respecto a la friccion y a la
cohesion, respectivamente.
El factor de seguridad respecto a la friccion es:
FS¢ _ tan ¢
tan ¢,
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tang
tang, = —— 7.2
&y Fs, [7.2]

El factor de seguridad respecto a la cohesion es:

Cd
Cy = Fs. [7.3]
A partir de la ecuacién [7.1] se tiene:
C+o tang
¢, +0 tang,
Reemplazando las ecuaciones [7.2] y [7.3] en la ecuacion [7.1a], se tiene:
C+o tang
c ¢
De acuerdo a una de las hipétesis del método de equilibrio limite, la falla se produce
cuando FS =1,y esto ocurre s6lo cuando FS esigual a FS_,y ambos sonigualesa 1.

[7.1a]

FS = [7.1b]

Entonces, segun el método de equilibrio limite, la falla ocurre cuando:
FS = FS¢ =FS§, =1 [7.1c]

Segun otra de las hip6tesis del método del equilibrio limite, el factor de seguridad se
calcula a partir de las ecuaciones de equilibrio de fuerzas y momentos. Si se considera una
superficie de falla plana, Fig. 7.5., el factor de seguridad es determinado como la razén entre
la sumatoria de las fuerzas resistentes y la sumatoria de las fuerzas mobilizadoras. El factor
de seguridad para este caso es:

Z Fuerzas resistentes

FS = — [7.4]
" Fuerzasmobilizadoras
W
T
R
Fuerzas

Figura 7.5. Definicion del factor de seguridad segin el método del equilibrio limite;
Equilibrio de fuerzas.

Por otro lado si se considera una superficie de falla circular, Fig. 7.6, el factor de
seguridad es determinado como la razon entre la sumatoria de momentos resistentes y la
sumatoria de momentos mobilizadores, como se indica a continuacion:

Z Momentos resistentes

FS =
Z Momentos mobilizadores

[7.5]
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®

Radio =R K,
Plano de

W deslizamiento circular

<

% u
e
Cu Eﬁ

Figura 7.6. Definicion del factor de seguridad segin el método del equilibrio limite;
Equilibrio de momentos.

Para la determinacion del factor de seguridad en el andlisis de estabilidad de taludes
realizado en cortes o terraplenes, es necesario considerar, tanto las condiciones inmediatas
como las condiciones a largo plazo; asi también si la falla se produce en una superficie nueva
de deslizamiento o en una superficie de deslizamiento ya existente.

Para la eleccién de los pardmetros de resistencia, a utilizarse en el disefio de taludes,
existen guias que ayudan a una eleccion adecuada de valores que puedan conducir a la
obtencion de resultados confiables, sin dejar de lado que existe la posibilidad de que uno se
encuentre con problemas de condiciones muy particulares, en los que el ingeniero debe
aplicar su criterio en el momento de la eleccion de estos valores.

Estas guias se basan principalmente en la consideracion de que si la superficie de falla es
nueva o preexistente, y son presentadas a continuacion:

o Deslizamientos a lo largo de superficie preexistentes.- Este estado de falla ocurre
solo cuando ya se han presentado grandes desplazamientos. Los parametros de
resistencia residual deben ser utilizados:

Condicion no drenada: 7, = (Cu )r

Condicién drenada: 7, = o tan(¢')r

o Deslizamiento a lo largo de una superficie nueva de falla.- En este caso la superficie
nueva de falla, se presenta debido a que la resistencia pico o la resistencia Gltima ha
sido alcanzada. La eleccion de los parametros de resistencia se realiza en funcion a la
historia de preesfuerzo y a las condiciones de drenaje. De acuerdo a la historia de
preesfuerzo se tiene:

- Suelos normalmente consolidados y ligeramente sobreconsolidados, entre los que
se encuentran suelos de baja densidad y aquellos que presentan méas humedad que
en su estado critico. Los parametros de resistencia a utilizarse son:

Condicion no drenada (resistencia pico): 7, =C,
Condicion drenada (resistencia critica): 7, = o tang.

- Suelos sobreconsolidados entre los que se encuentran suelos de alta densidad y
aquellos que presentan menos humedad que en su estado critico. En este tipo de
suelos ocurren por lo general deformaciones pequefias y la resistencia pico es
mayor a la resistencia critica. Se recomienda ser cuidadoso cuando las
deformaciones a producirse son desconocidas o dificiles de predecir. Los

parametros de resistencia son:
Deformaciones pequefias:
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Condicion no drenada (resistencia pico): 7, =C,
Condicién drenada (resistencia pico): 7, =C +o tang

Deformaciones desconocidas o dificiles de predecir:
Condicion no drenada (resistencia critica): 7, =C,

Condicién drenada (resistencia critica): 7, = o tang.
Arenas:
Mas densas que en su estado critico (resistencia pico): 7, =tan (/5'

Menos densas que en su estado critico (resistencia critica): 7, = tan ¢'c

3 Taludes infinitos.

El deslizamiento producido en un talud infinito es cominmente descrito por un movimiento
traslacional que se lleva a cabo a lo largo de una superficie plana, poco profunda y paralela a
la superficie del talud. Generalmente, una superficie de falla plana se presenta cuando por
debajo del talud existe un estrato de suelo duro. En este caso, se ignoran los efectos de
curvatura de la superficie de falla en la parte superior e inferior del talud.

Para la determinacién del factor de seguridad en taludes infinitos se consideran dos
posibles condiciones:

Talud infinito sin flujo de agua.- Se considera la seccion del talud presentada en la
Figura 7.7. Se espera que el talud observado falle a lo largo de una superficie plana paralela a
la superficie. Segun el método de equilibrio limite, el factor de seguridad para tal situacion
es:

T
FS=—
Ty

La resistencia al cortante del suelo 7, , es:

7, =C+o'tang' [7.6]

En la ecuacion [7.6] C' y ¢' son obtenidos de ensayos de laboratorio; mientras que o'
esta referido al valor de esfuerzos efectivos, es decir, c'= o —U.

Para el caso de un talud sin flujo de agua, u =0, entonces o'=0o.

DT s
A

d //\//\ N

—

[<8)

A
Figura 7.7.Andlisis de un talud infinito sin flujo de agua.
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De acuerdo a la Figura 7.7, la inestabilidad del elemento prismatico de longitud unitaria
perpendicular al plano de la Figura es causada por el peso del elemento:
Peso del elemento:W = yLH [7.7]
Al ser el peso una fuerza vertical, esta debe ser descompuesta en sus componentes
normales y cortantes al plano de deslizamiento. Luego, se tiene:
Fuerza normal al plano de deslizamiento: N =W cos [7.8]
Fuerza cortante a lo largo del plano de deslizamiento: T =W seng [7.9]

Entonces, el esfuerzo total normal o es igual a la sumatoria de fuerzas normales a la

superficie de deslizamiento dividida por el area de la base del talud A= 5 x1. Luego, se
cos
tiene:
o= N :Wcosﬂ [7.10]
Areade la base L 1
cos
Reemplazando la ecuacién [7.7] y en la ecuacion [7.10], se tiene:
W cos H cos
o= p_%t P _ M cos® S [7.11]
L L
x1 —
cos f cos B
El esfuerzo cortante en la superficie de deslizamiento es igual a:
S T _ Wsenpg [7.12]
Area de la base L 1
cos 3
Reemplazando la ecuacién [7.7] en la ecuacion [7.12], se tiene:
T Wsen H seng cos
T=- = s =7L p ﬂzﬂ—lsenﬂcosﬂ [7.13]
area de la base L 1 L
cos B
Reemplazando [7.11] en [7.6], se tiene:
7, =C+yH cos® Btan g’ [7.14]

Las reacciones a las fuerzas normales y cortantes debidas al peso, son iguales y opuestas
respectivamente, siendo éstas:

Reaccion a la fuerza normal: N, = Rcos =N [7.15]
Reaccion a la fuerza cortante: T, = Rseng =T [7.16]
Por otro lado, el esfuerzo cortante resistivo 7, que se desarrolla en la base del talud es
igual a:
T Wsen
T, =— r = p [7.17]
Areadelabase L
cos B
Wsen Hsen
Ty = p = n p =yH sengcos S [7.18]
L L
xl ———
cos cos B

Reemplazando la ecuacion [7.14] y [7.18] en la ecuacion [7.1], se tiene:
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_ T¢ _ C4+yHcos? ptang'

FS=—= [7.19]
Ty yHseng cos S
Reordenando la ecuacion [7.19]:
c' , Cos ,B yH cos® ftan ¢
ﬂ—lsen,B coS [)’ cos ,B yHseng cos S
¢ ,nd [7.20]

~ jHcos? Btan B tan B
Para un suelo granular ¢ =0, y el factor de seguridad es:
_tang’
= W

Por tanto, en suelos granulares el FS es independiente de la altura del talud y este es
estable si < ¢@. Sin embargo, si el suelo posee cohesion y friccion, la profundidad a lo

largo de la cual ocurre la falla, puede ser determinada sustituyendo FS =1y H=H_ enla

ecuacion [7.20]. Entonces, se tiene:
c 1

H =2
“ y cos? p(tan B — tan ¢)

[7.21]

Talud infinito con flujo de agua.- Se considera la seccion del talud presentada en la
Figura 7.8, y se asume que existe flujo a través del suelo. La posicion del nivel freatico
coincide con la superficie.

Segun el método de equilibrio limite, el factor de seguridad es:

T
FS=—
Ty
Para estimar el valor del factor de seguridad del talud contra deslizamiento a lo largo del
plano AB , se considera nuevamente un elemento prismatico de longitud unitaria
perpendicular al plano de la Figura 7.8. La inestabilidad de dicho elemento es causada por su
propio peso, que de manera analoga al caso anterior es:

W =y, LH
De manera similar, las componentes normales y cortantes al plano de deslizamiento son:
Fuerza normal a lo largo del plano de deslizamiento: N =W cos [7.22]
Fuerza cortante a lo largo del plano de deslizamiento: T =W seng [7.23]

La resistencia al cortante del suelo 7, es:
. =C+o'tang [7.6]
En la ecuacion [7.6] C' y ¢' son obtenidos de ensayos de laboratorio; mientras que o'

esta referido al valor de esfuerzos efectivos, es decir, o'= o —U
El valor de la presion de poros de agua U = (altura piezométrica h)x 7. - A partir de la

Figura 7.8 (b), la altura piezométrica h es:

h =ef cos 8 = (H cos 8)cos 8 = H cos? /3 [7.24]
Finalmente la presion de poros de agua U es:
u=y,Hcos’* g [7.25]
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Figura 7.8. Anélisis de un talud infinito con flujo de agua.

El valor del esfuerzo normal y el esfuerzo cortante en la base se determinan de la misma
manera que en el caso anterior, con la Unica diferencia de que el peso especifico utilizado en
los célculos es el peso especifico saturado. Luego, se tiene:

LH 2
o= N _Weosp _ ysmlHoos™f ¥ H COS* B [7.26]
Areade la base L 1 L
cos
LH

T=— T _ Wsenf _ 7sLHsenficosf v Hsengcos g [7.27]

Area de la base L 1 L

cos

Entonces, el valor del esfuerzo efectivo en la ecuacion [7.6] es igual a:
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o'=0c—-U=y,Hcos* B—y,Hcos* B

o'=Hcos? By —7.) [7.28]
Reemplazando la ecuacidn [7.28] en la ecuacidn [7.6] se tiene:
r, =c+Hcos? By, — 7, )tang' [7.26]

Las reacciones a las fuerzas normales y cortantes debidas al peso, son iguales y opuestas
respectivamente, siendo estas:

Reaccion a la fuerza normal: N, = Rcos =N [7.27]
Reaccion a la fuerza cortante: T. = Rsenfg =T [7.28]
Por otro lado, el esfuerzo cortante resistivo 7, que se desarrolla en la base del talud es
igual a:
T
ry=— _ Weens [7.29]
Areadelabase L 1
cos B
Wsen LHsen
Ty = SeNf_ Vea p = yHsenpgcos [7.30]
L L
= 1 =
cos B cos B
Reemplazando la ecuacion [7.26] y [7.30] en la ecuacién [7.1], se tiene:
. ¢y, —y, Hcos®* Btang'
FS = ot (j/sat yw) IB ¢ [731]
T4 v Hsenpgcos j
Reordenando la ecuacion [7.31], se tiene:
FS = c’ % COSﬁ + (ysat — 7w )H COSZ ﬂtan ¢I
yvaHsenpcos g cosf 7 Hsengcos S
1 ltan 1
FS = ¢ L rend [7.32]

y.Hcos? gtang  y tan g
Donde:
V'=Vsat =V
De la misma manera que para talud sin flujo de agua; para un suelo granular c =0, y el
factor de seguridad es:

S = 7' tang’

Ve 1ANJ
Si el suelo posee cohesidn y friccion, la profundidad a lo largo de la cual ocurre la falla,
puede ser determinada sustituyendo FS =1y H =H_, en la ecuacién [7.32]. Entonces, se

tiene:
c

- Y SENB — ¥ Ccos Btan g

[7.33]

cr

4 Taludes finitos.
Se considera a un talud como finito cuando la altura del talud tiende a la altura critica. Debe

recordarse que el anlisis de estabilidad para este tipo de taludes se basa en el método del
equilibrio limite plastico, por tanto, este analisis considera que la falla ocurre cuando en el
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talud se origina un deslizamiento en el que las deformaciones continGan incrementandose ain
cuando los esfuerzos permanezcan constantes.

Para el andlisis de estabilidad, es necesario definir: la geometria de la superficie de
deslizamiento, la masa del suelo que se mueve a lo largo de esta superficie (considerado
como cuerpo libre); sin dejar de lado la comparacion que debe realizarse entre la resistencia
al cortante del suelo y la resistencia al cortante desarrollada en la superficie de deslizamiento.

La Figura 7.9 muestra las distintas formas de superficies de deslizamiento que existen. La
forma mas simple de estas, es la superficie propuesta por Cullmann (1866), Figura 7.9(a), que
considera un plano infinitamente largo que pasa a traves del pie del talud.

KRR,

(b)

Figura 7.9. Tipos de superficie de falla (a) Falla plana (b) Falla circular.

4.1 Superficie de falla plana.

En muchos casos, pueden desarrollarse grietas de tension en la cresta del talud. A su vez, en
estas grietas puede evidenciarse la presencia de agua, Fig. 7.10. La estabilidad del talud para
tal caso es determinada considerando una superficie de falla plana.

El factor de seguridad para una superficie de falla plana, es determinado a partir del
esquema observado en la Figura 7.10, haciendo uso del método del equilibrio limite.

Para este caso, ademas de las hiptesis expuestas en el apartado 2, se considera:

e Existe presion de agua y se producen grietas de tensién como se observa en la Figura

10.

o El talud tiene una longitud unitaria perpendicular al plano de la Figura 7.10.

e No existe cizallamiento en los extremos del talud.

e Las cargas no aplican momento neto.

A partir de la ecuacion [7.6], se tiene:
7, =C+o'tang'
A partir de la Figura 7.10, la longitud del plano de falla es:
| =(H —z)cosecy, [7.34]
Las fuerzas a considerarse para el tipo de falla de la Figura 7.10 son:
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U= ;zWyW(H —z)cosecy, [7.35]
1,
V= 5 2wl [7.36]

1 2\’
W—Zm{cotl/lp[l[Hj }Cotl//f] [7.37]

U = Fuerza debida a la presion del agua.

V =Fuerza de empuje del agua en la grieta de tension.
W =Peso del bloque deslizante.

z,, =Altura de agua en la grieta de tension.

z =Profundidad de la grieta.

H =Altura de la cara del talud.

v =Inclinacion del talud.

Donde:

¥, =Inclinacion del plano de falla.

RO,

Figura 7.10. Superficie de falla.

La suma de las componentes de las fuerzas paralelas al plano de deslizamiento AB tiende
a producir el deslizamiento de la cufa:
Por sumatoria de fuerzas paralelas al plano, se tiene:

F =Wseny, +V cosy [7.38]
La fuerza maxima resistente que se desarrolla a lo largo del plano AB es:

R=zl

R =(c+a' tan¢)|

R=(cl+(c' x1)xtang) [7.39]
El esfuerzo efectivo o' es igual a:

o'xl =(0'><|)—(u><|) [7.40]

La fuerza efectiva que se produce en el plano de deslizamiento es igual a o'x| . Luego, la
fuerza total en el plano de deslizamiento es igual a:
o xI=Wcosy , —Vseny [7.41]
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Y la fuerza originada por la presién de poros es igual a:
uxl=U [7.42]
Reemplazando [7.41] y [7.42] en [7.40] y luego en [7.39], se tiene:
R=cl.+ (Wcosy, —Vseny  —U)tang
Luego, el factor de seguridad con respecto a la resistencia esta dado por:
g _ ZFuerzas resistentes

 Fuerzas actuantes
cl+(W cosy . —Vseny  —U Jtan
Fs_R_ W cosy, v, ~U)uang [7.43]
F Wseny , +V cosy

A partir de la ecuacién [7.43], pueden ser derivadas las expresiones para determinar el
factor de seguridad de casos especiales, como se presenta a continuacion:

a) Talud seco de suelo granular.(U =0,V =0y ¢'=0)
tan ¢
tany

De la ecuacion [7.44], se observa que el factor de seguridad es independiente de la altura
del talud.

FS =

[7.44]

b) Corte vertical, seco sin grietas. (U =0,V=0z=0yy; = 90°)
1 .
Para este caso: | =Hcosecy,, W =E;/HZcott//p . Reemplazando en la ecuacion

[7.43], se tiene:
S 2c'cosecy , +yH coty , cosy , tan ¢

H coty seny

Reordenando, se tiene:
1 2
_ 2C'+yH cos” y tang
H cosy seny,
La altura critica es obtenida haciendo FS =1 en la ecuacion [7.45] y reemplazando
H =H,, . Luego, se tiene:

FS [7.45]

2c'cos
o = ¢ [7.46]
ycos://psen(l//p —¢)
" T ¢
Para este caso, la altura critica ocurre cuando W, = Z + E .
¢) En términos de esfuerzos totales. (C'=c,,¢ =0)
c,Hcosecy 2¢C
FS = 1 ”2 P ="—"Ycosecy,secy, [7.47]
E;H coty seny,

El valor de la altura critica es obtenido de manera similar al inciso (b), de tal modo que:
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H,=—" [7.48]
v

En términos de esfuerzos totales, la altura critica ocurre cuando y/; = n

4.2 Superficie de falla circular.

Aunque el analisis de equilibrio de cuerpo libre a realizarse para el caso de falla plana es
bastante simple, los resultados obtenidos s6lo son buenos para taludes casi verticales, ya que
para los demas casos se obtienen valores muy altos del factor de seguridad.

Sin embargo, Whitlow (1994) afirma que aunque la seleccion de una superficie mas
compleja como una espiral logaritmica o una forma irregular produce resultados mas
cercanos al valor real, el andlisis requerido tiende a ser largo y tedioso.

Por tal razén, los analisis de estabilidad utilizados en la actualidad tienden a considerar a
la superficie de deslizamiento como una superficie cilindrica que presenta la forma de un arco
circular en su seccion transversal.

Cuando se considera una superficie de deslizamiento circular, el circulo de falla puede
tener distintas formas, Fig. 7.11, recibiendo cada una las siguientes denominaciones:

e Circulo de pie.- Ocurre cuando al producirse la falla, el circulo de falla pasa por el
pie del talud, Fig. 7.11 (a). Se denomina falla de talud cuando la superficie de
deslizamiento interseca al talud en o arriba de su pie.

e Circulo de talud.- Ocurre cuando al producirse la falla, el circulo de falla pasa por
encima de la punta del talud, Fig. 7.11 (b). A veces puede presentarse una falla de
talud superficial, Fig. 7.11 (c).

e Circulo de medio punto.- Ocurre al producirse una falla de base. La falla de base se
caracteriza porque la superficie de deslizamiento pasa a cierta distancia debajo del
pie del talud, Fig. 7.11 (d).

El analisis de estabilidad cuando se considera una superficie de deslizamiento circular,

puede ser llevado a cabo a través de dos métodos:

e Método de masas que es un método muy Util cuando se considera que el suelo que
forma el talud es homogéneo. En este método, la masa de suelo que se encuentra
sobre la superficie deslizante es tomada como una unidad.

e Método de los fragmentos en el que la masa de suelo que se encuentra sobre la
superficie de deslizamiento es dividida en varios fragmentos verticales. La principal
ventaja de este método es que en su aplicacién pueden considerarse efectos tales
como la heterogeneidad de los suelos, la presion de poros del agua y tomar en cuenta
esfuerzos normales que se presentan en la superficie de falla.

4.2.1 Método de masas.
Para desarrollar tanto el método de masas como el método de fragmentos se debe considerar

que el andlisis de estabilidad de un corte o de un terraplén se halla fuertemente relacionado a
un posible cambio en el valor de la presion de poros.
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Circulo de pie.

Rl

LI,

Base firme

(@)

Circulo de
talud

KRR,

= — —  Basefirme

Circulo
de talud (b)

LR,

(© o) *‘ ‘‘‘‘‘ .
KA, :

Circulo.
de medio

= — ——— Base firme - -

(d)
Figura 7.11. Modos de falla de un talud finito. Falla de talud: (a) Circulo de pie (b)
Circulo de talud. Falla superficial de talud: (c) Circulo de talud. Falla de base (d) Circulo de

medio punto.

Por ejemplo, durante la construccion de un terraplén, se produce un incremento en el
valor de la presion de poros. Tal incremento disminuye gradualmente con el tiempo, una vez
finalizada la construccion. Por otra parte, cuando se realiza un corte la excavacion causa una
disminucion del valor de la presion de poros. Dicho valor se incrementa gradualmente con el
tiempo.

Por consiguiente, se puede notar, que debido a que la resistencia al cortante y la presion
de poros tienen una relacion inversa, el factor de seguridad méas bajo en un terraplén se
presenta inmediatamente después de la construccion (condicion a corto plazo), mientras que
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en un corte este se presenta después de un cierto tiempo de finalizada la construccion
(condicion a largo plazo).

Los métodos a desarrollarse a continuacién consideran la condicion a corto plazo (fin de
la construccion) como una condicion totalmente no drenada en la que la resistencia al
cortante esta dada por: 7 =cC,, realizdndose para esta condicién un andlisis de esfuerzos

U
totales.

La condicion a largo plazo toma en cuenta los problemas que pudieran presentarse mucho
tiempo después de la construccion, y se considera como una condicion drenada en la que se
debe realizar un anélisis de esfuerzos efectivos.

4.2.1.1 Método de masas — Condicién a corto plazo.

Para este caso se considera un corte o un terraplén construidos sobre una arcilla totalmente
saturada. El analisis a realizar es un analisis de esfuerzos totales. Para este, la resistencia al
cortante esta definida por:z =cC, .

El procedimiento a seguir esta basado en la suposicion de que un blogue de suelo rigido
se desliza a través de una superficie cilindrica cuyo centro se encuentra sobre la parte
superior del talud. Para esta suposicién, existen un sin nidmero de superficies de
deslizamiento, siendo el objetivo fundamental del procedimiento el de determinar la
superficie que presente el factor de seguridad mas bajo.

El factor de seguridad critico es determinado a través de un procedimiento de ensayo y
error que se realiza de la siguiente manera:

0]

N — D
Radlo:rM C — R

I

R,

Peso especifico
del suelo =Y
N, (reaccién normal) T =Cy

Figura 7.12. Andlisis de estabilidad de un talud en un suelo homogéneo de arcilla
saturada. (Das, 1997).

A partir de la Figura 7.12, se realiza el analisis de estabilidad por medio de la razén entre
momentos resistentes y movilizadores. Para el circulo de falla observado en la Figura 7.12 y

considerando una longitud unitaria perpendicular al plano de la Figura; el peso de la masa de
suelo sobre la superficie de deslizamiento AED es:

W =W, +W,
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Donde:
W, = (Areade FCDEF )x
W, = (Areade ABFEA)x y
y =Peso unitario del suelo saturado.

El momento que tiende a producir el deslizamiento es igual a la sumatoria de los
momentos producidos por W, y W,, siendo este:
M, =W, -W,I, [7.49]
Donde:
|, y |, = Brazos de momentos causados por W,y W,, respectivamente.

Por otro lado, el momento resistente es el momento ocasionado por la fuerza cortante
debida a la cohesion del suelo que actla a lo largo de la superficie circular de deslizamiento
AED.

Mg = c,(AED)1)r)=c,r?0 [7.50]
A partir de la ecuacion [7.5], la falla se produce cuando FS =1, luego:
co _ > Momentos resistentes
Z Momentos mobilizadores
M; =M,
C r’0 =W, —W,,
Luego:
Cy = W—lllrzzvzlz [7.51]
De lo expresado anteriormente:
FS = S [7.52]
Cd

De la ecuacion [7.52] se observa que el factor de seguridad minimo se obtiene cuando C,

alcanza un valor maximo. Por tanto, para encontrar la superficie critica de deslizamiento
deben probarse varios circulos de falla hasta encontrar el critico.

Sin embargo, estos problemas de estabilidad fueron resueltos analiticamente por
Fellenius (1927) y Taylor (1937) quienes expresan que la cohesion desarrollada en circulos
criticos esta dada por la siguiente ecuacion:

cy =Hm
Cd

m=—— 7.53
” [7.53]

Donde:
M =Numero de estabilidad (adimensional)

La altura critica se presenta entonces cuando C4 = C, . Luego:
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| He=

La Figura 7.13 permite obtener el nimero de estabilidad m a partir del angulo del talud
. Esta gréfica fue redibujada a partir del trabajo realizado por Terzaghi y Peck (1967),

quienes usaron al término reciproco de m (;/H /Cq )y lo llamaron factor de estabilidad.

LKA

Para B > 53°
Todos los circulos son circulos de pie

Para p <53°

, R KA,
Circulo de pie R

Circulo de medio punto e e e =
Circulo de talud —

0.3
& "—
k=) \
© oy
S 02 \ R L 520
= —— P2
'S -
% e @g‘ T
o \‘.:\ N \
S SN NN, 40
5 0.1 It VD 1
£ INL2Z VL
3 1.J .U
=z

0
90 80 70 60 50 40 30 20 10 0

Angulo del talud, B [°]

Figura 7.13. (a) Definicion de parametros para falla de circulo de medio punto (b)
Gréfica nimero de estabilidad vs. Angulo de talud.

Para el uso correcto de la Figura 7.13 deben realizarse las siguientes consideraciones:

e Si [>53° entonces el circulo de deslizamiento o circulo critico es un circulo de
pie. Para situar el centro de este circulo utilizar la Figura 7.14.

e Si f<53°; entonces el circulo critico puede ser un circulo de pie, de talud o de
medio punto dependiendo de la posicidn del estrato firme bajo el talud. Por tanto m
depende de la funcidn de profundidad D que se define como:

distancia vertical de la cresta del talud al estrato firme

D= [7.54]
altura del talud
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e Si el circulo critico es un circulo de medio punto (es decir, superficie de
deslizamiento tangente al estrato firme), su posicion se determina por medio de la

Figura 7.15. EI maximo valor del nimero de estabilidad para este tipo de circulos
criticos es de 0.181.

e La localizacion de circulos criticos de pie en los que S < 53°; fue investigada por
Fellenius (1927) y es hallada a partir de la Figura 7.16 y la Tabla 7.1.

80

10 \

[o2]
o

oy 0[grados]

a1
o

40

d

50 60 70 80 90
B [grados]

Figura 7.14. Localizacion del centro de los circulos criticos para > 53° (Das, 1997).

30

4.2.1.2 Método de masas — Condicion a largo plazo.

4.2.1.2.1 Método del circulo de friccion para suelos ¢c'—¢'con u =0,

Este método es muy usado en suelos homogéneos donde ¢ >0, de tal manera que la

resistencia al cortante dependa de los esfuerzos normales. Este método puede ser utilizado
cuando se desea considerar en los célculos tanto las componentes cohesivas como las de
friccion.
El método intenta satisfacer la condicion de equilibrio completo, asumiendo la direccion
de la resultante de las fuerzas de friccion y normales, F , que actda en la superficie de falla.
La superficie de falla se produce una vez que se haya movilizado la friccion total; por
tanto la linea de accion de la resultante F forma un angulo ¢ con la normal al arco de

deslizamiento AC ; siendo esta linea de accion tangente al circulo de friccién cuyo radio es
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igual a rseng. S

O

[N
[y

n

N

3

NG

(NS

Figura 7.16.Localizacion del centro de los circulos criticos de punta para f <53° (Das,

1997).

Tabla 7.1.Localizacién del centro de los circulos criticos de punta para f < 53° (Das,

1997).
n B[] o [°] o, [°]
1,0 45 28 37
15 33,68 26 35
2,0 26,57 25 35
3,0 18,43 25 35
5,0 11,32 25 37
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Esta suposicion es equivalente a decir que la resultante de todas las fuerzas normales que
actlan en la superficie de deslizamiento se concentra en un punto, hecho que garantiza la
obtencion del factor de seguridad mas bajo.

Las fuerzas a tomarse en cuenta son las siguientes, Fig.7.17:

e Lafuerza debida al peso de la cufia de suelo W = (Areade ABC)x y

o C,que es la fuerza resultante de los esfuerzos cortantes cohesivos que actdan en la
superficie de deslizamiento AC . Esta fuerza acta paralela a la direccién de la
cuerda AC . La distancia a de la fuerza C, al centro del circulo O es determinada
tomando momentos entre la resultante C, y la fuerza de cohesion cortante
distribuida c , obteniéndose:

o Co (arcoAC)r _ AC
C, AC

e Lafuerza F es laresultante de las fuerzas normal y de friccion que actdan a lo largo

de la superficie de deslizamiento.

NG

T=Cc+otand

LA

(@)

(b)

Figura 7.17. Andlisis de taludes en suelos homogéneos con ¢ > 0.
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Para que se cumpla la condicion de equilibrio, F debe pasar por el punto de interseccion
de las fuerzas W y C,. Luego, las direcciones de W, C, y F al igual que la magnitud de

W son conocidas; pudiendo dibujarse el poligono de fuerzas mostrado en la Figura 7.17 (b).
La magnitud de C, se encuentra a través del poligono de fuerzas, mientras que el valor

de la cohesion ¢, es determinado a traves de la siguiente expresion:
AC
Posteriormente se realizan varias pruebas, hasta obtenerse la superficie critica de
deslizamiento, a lo largo de la cual el valor de C, es maximo.

Luego ¢, = H [f(a,ﬁ,@, ¢)] Cuando el equilibrio limite es alcanzado, H=H_, y
C, = C.Entonces, el nimero de estabilidad m se halla definido de la siguiente manera:

m=ﬂ%= t(c 2,6,9)

cr

c [7.55]

Para la determinacion de m, Taylor proporciona una serie de gréficas, estando todas
ellas en funcion de £ y ¢ . El procedimiento a seguirse es un procedimiento iterativo.

4.2.1.2.2 Cartas de Cousins para suelos ¢'—¢'con u > 0.

El método de Cousins (1978) es una variacion al método del circulo de friccion de Taylor que
se usa para analizar la estabilidad de taludes construidos en suelos homogéneos. Este método
toma en cuenta el efecto de la presion de poros de agua ocasionada por el flujo.

Las cartas de Cousins son presentadas en las Figuras 7.18 y 7.19. Los pardmetros
utilizados en la elaboracion de estas cartas, se detallan a continuacion:

e Alturadel talud H.

e Funcién de profundidad D.

e Peso unitario del suelo y .

e Parametros efectivos de resistencia al corte del suelo c'—¢'.

o Coeficiente de presion de poros de agua I, . La manera de determinacion y las

consideraciones a tomarse para la obtencion de r, seran desarrolladas en apartados

posteriores.

H tang¢'
o Ay :7(:—|¢ [7.56]
e Factor de estabilidad, N,.
H(F
N, =272 C( S) [7.57]

La Figura 7.18 debe ser usada para circulos criticos de pie, mientras que las Figura 7.19
se usa para circulos criticos con varias funciones de profundidad D.

El valor de r, a utilizarse en estas figuras; debe ser el valor promedio que se presenta a
lo largo de toda la superficie de deslizamiento. Para la determinacion del minimo factor de
seguridad se recomienda realizar verificaciones tanto para circulos de pie como para circulos
con distintas funciones de profundidad.
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350

300 \\
250 AN
200 \ N
N
160 ‘\,/L) SR g
120 \ \ ‘\
= N\ D> N N
- 100 O\ \, ~—
B N \ e~
o N D= T gy =50
AR S AN |
ot 50 \A X\
7 NSRS
D 40 \ \\
=] S e i 20
S 30 N |
§ \ \\ S — 15
L N N
N A AN T — 8
16 NC AT \1 —~———— 6
AN N 3
10 N oNN— N\ 2
D= 2/\\ 1
N — 05
] D15 D=1.25 °
5 15 25 35 45

Pendiente del talud , (grados)

(a) Circulo de pie r, =0

Figura 7.18. NUmero de estabilidad de Cousins para circulos criticos de pies.

350
300
250
200 U
160 NN
0120 — N\ N\
Z 100 ‘\ \’/D_l'l
S N\ \
S N D3N D= I
2 >IN_D= A o =50
3 AN NG *
2 50 B A N
8 NGO Ao =50
L 40
° SN SN ‘\\\
£ 30, ~ \ﬁ\
5 SN ~——— 25
\ _—
20 — 15
\ o\, ~ R ——
16 N\ \ — 10
\ 8
12 \ N i
DE2N N\ . .
D=15 D= 1.25{’!\! ;}% 0

5 15 25 35 45
Pendiente del talud ,B (grados)

(b) Circulo de pie r, =0.25
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350 350
300 300 N
250 250 \\
200 200 N\
160 \ 160 N
120 120 \ ~
2 100\ 2= LN\ 2 100 o
A Z -
S k \ 8 N o e =50
= \ N =2 N\
IS N\ D> 1\ S T
5 0 ~ \ g 50 N 15
& 40 A N\ N \, Do 3 40 N ~——
5 30 O o . N = 30 ~ —
N\ N N = ~~
- 20 \\ ) \\\ \ hea =30 i 20 N N \2\ ~ 10
N\ — - ~ ALY i S
16—\ ~ 20 16 N\ ~ e 6
SN ~ 15 AN NN ~— =4
12 N — 10 12 1 S\ NS —
10 \\ \\‘ T— 6 10— NN =
D=2\ b N — 4 <0 ~——
~»2\1 L) B
— - e bl P i
D=15 ~ _ 0 T— - — 0
. | D=125 .
5 15 25 35 45 5 15 25 35 45
Pendiente del talud , B (grados) Pendiente del talud , B (grados)
rh =0
— D =1
—_—— D =125
(c) Circulo de pie r, =0.5 e—ece— D=15 @)
Figura 7.18. NUmero de estabilidad de Cousins para circulos criticos de pies. Figura 7.19. Numero de estabilidad de Cousins para circulos

criticos de pies con factores de profundidad especificados.
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Figura 7.19. Namero de estabilidad de Cousins para circulos criticos de pies con factores de profundidad especificados.
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4.2.2 Método de fragmentos.

El método de masas desarrollado anteriormente, no depende de la distribucion de esfuerzos
efectivos normales a lo largo de la superficie de falla. Sin embargo, cuando se desea calcular

la resistencia al corte movilizada para un suelo ¢ — ¢’ esta distribucion de esfuerzos debe ser

conocida.

Esta condicion se logra analizar, discretizando la masa de suelo que se encuentra sobre la
superficie de deslizamiento en pequefios fragmentos, donde cada uno es tratado como un
bloque deslizante individual.

La principal ventaja de este método es que se adapta facilmente a geometrias de taludes
complejas, a condiciones variables del terreno y a la influencia de cargas externas de borde,
Fig. 7.20.

KA
Suelo 1
1
Superficie
Nivel cargada ‘ 10
v freatico 1 v
- 8 Suelo 2
6 Y
4 I
KRR, L / Suelo 3
o %
Superficie
de falla

n = 13 fragmentos

Figura 7.20. Division de una masa potencial deslizante en fragmentos.

En este apartado se desarrollan varios procedimientos para el analisis de estabilidad por
el método de fragmentos, basandose todos estos en el analisis de equilibrio limite.

Todos los métodos de fragmentos, excepto el método ordinario de fragmentos, se
destacan por tener mas de una condicion de equilibrio. En otras palabras, dos o tres
condiciones de equilibrio se usan en la determinacién del factor de seguridad. Por
consiguiente, incognitas auxiliares deben ser introducidas con objeto de hacer el nimero de
incognitas compatible con el nimero de ecuaciones.

Sin embargo, a pesar de que la distribucion de esfuerzos normales es desconocida,
mediante esta, se provee una manera de introducir variables incognitas auxiliares, que logren
hacer al problema determinado.

Un método de equilibrio limite riguroso se considera a aquel que satisface todas las
condiciones de equilibrio, por tanto, dos incégnitas auxiliares deben ser introducidas con
objeto de hacer al problema determinado. Un método de equilibrio limite no riguroso es aquel
donde dos condiciones de equilibrio son considerados, por tanto, s6lo una incdgnita auxiliar
debe ser introducida.

La Figura 7.21 muestra el sistema general de fuerzas que afectan a cada fragmento. La
linea de empuje observada en la Figura, conecta los puntos de aplicacion de las fuerzas
interfragmentos Z, y Z . La posicion de la linea de empuje puede ser asumida o puede ser

determinada utilizando un método de analisis riguroso que satisfaga el equilibrio completo.
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Qs Q6
Up v /B Up w /P
| Linea de/empuje

//
e ZR

Kpy_ R h
hR
o Y A
z/ |
Superficie de corte A
asumida N'+ Uy, \ FS ﬂiﬁ Punto medio
del fragmeto
FS =Factor de seguridad. Z, =Fuerza interfragmento izquierda.
7 =Resistencia al corte del suelo. Z, = Fuerza interfragmento derecha.
74 = Resistencia al corte movilizada. 6, =Angulo de fuerza interfragmento izquierda
U, =Fuerza debida a los poros de agua. 0 = Angulo de fuerza interfragmento derecha.
U ; =Fuerza debida al agua en la superficie.  h, =Altura para la fuerza Z, .
W =Peso del fragmento. hg =Altura para la fuerza Z.
N'=Fuerza normal efectiva. a =Inclinacién de la base del fragmento.
Q =Sobrecarga externa. S =Inclinacion de la parte superior del fragmento.
ki, = Coeficiente sismico horizontal. h = Altura del fragmento.
k, = Coeficiente sismico vertical. b = Ancho del fragmento

h. = Altura del centroide del fragmento.
Figura 7.21.Fuerzas actuantes en un fragmento tipico (Abramson, 1996).

Para el sisttma de fuerzas mostrado en la Figura 7.21 existen (6n—2) ecuaciones
incognitas y 4n ecuaciones conocidas, Tabla 7.2, por tanto, la solucion al sistema de
ecuaciones es estaticamente indeterminada.

Sin embargo, el nimero de ecuaciones incognitas puede ser reducido haciendo ciertas
suposiciones. Las suposiciones hechas por los distintos métodos con el objeto de hacer al
problema determinado, se detallan a continuacion:

Método de fragmentos ordinario (OMS).- Este método (Fellenius 1927, 1936) desprecia
todas las fuerzas interfragmentos, por tanto no satisface el equilibrio de fuerzas ni de la masa
de suelo deslizante ni de los fragmentos individuales. A pesar de que es uno de los
procedimientos mas simples no es muy utilizado debido a que es un procedimiento muy
conservador.

Método de Bishop simplificado.- Bishop (1955) asume que todas las fuerzas cortantes
interfragmentos son iguales a cero. Este método fue originalmente desarrollado para analizar
la estabilidad de superficies de deslizamiento circulares, donde el equilibrio de fuerzas
verticales y el equilibrio de momentos son satisfechos.
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Tabla 7.2. Ecuaciones e incognitas asociadas al método de fragmentos.

Ecuacion Condicién
n Equilibrio de momentos para cada fragmento.
2n Equilibrio de fuerzas en dos direcciones (para cada fragmento)
n Relacion Mohr-Coulomb entre la resistencia al cortante y los esfuerzos
efectivos normales.
4n Numero total de ecuaciones.
Incégnita Variable
1 Factor de seguridad.
n Fuerza normal en la base de cada fragmento, N'
n Ubicacion de la fuerza normal, N'.
n Fuerza cortante en la base de cada fragmento, S,,.
n-1 Fuerza interfragmento, Z .
n-1 Inclinacion de la fuerza interfragmento, 4.
n-1 Ubicacion de la fuerza interfragmento, linea de empuje.
6n—2 Numero total de incognitas

Método de Janbu simplificado.- Janbu (1954, 1957, 1973) asume también que todas las
fuerzas cortantes interfragmentos son iguales a cero. Esto conduce a una solucién que no
satisface completamente las condiciones de equilibrio de momentos; pero, para salvar esta
deficiencia, Janbu presenta un factor de correccién f, que toma en cuenta esta observacion.

El método de Janbu simplificado cumple con los requerimientos de equilibrio de fuerzas
horizontales y verticales para masa deslizante.

Método de Lowe & Karafiath.- Lowe & Karafiath (1960) asumen que las fuerzas
interfragmentos se hallan inclinadas en un angulo igual al promedio del angulo de inclinacién
de la superficie del terreno y el angulo de inclinacion de la base del fragmento:

0="(a+p)

Donde:

6 = Angulo de inclinacion de la fuerza interfragmento asumido en el lado derecho del
fragmento tipico mostrado en la Fig. 7.20.

Esta suposicion no satisface la condicion de equilibrio de momentos.

Método del Cuerpo de Ingenieros (1982).- Este método considera la inclinacion de la
fuerza interfragmento como:

- Paralela a la superficie (6’ = ﬂ).

- Igual al promedio entre los &ngulos de inclinacion de los puntos finales; estos puntos se
hallan situados a la derecha y a la izquierda del fragmento sobre la superficie de
deslizamiento.

Este método de la misma manera que el de Lowe & Karafiath (1960) no satisface el
equilibrio de momentos.

Método de Spencer.- Spencer (1967, 1973) satisface rigurosamente las condiciones de
equilibrio estatico asumiendo que la resultante de las fuerzas interfragmentos tiene una
inclinacion constante pero desconocida. Esta suposicion reduce en (n—l) el nimero de

incognitas, obteniéndose finalmente (4n—1) incognitas; pero al ser la inclinacion
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desconocida el nimero de incognitas se incrementa en 1 haciendo de esta manera que el
sistema sea determinado.
Método de Bishop riguroso.- Bishop (1955) asume (n—l) fuerzas cortantes

interfragmentos para calcular el factor de seguridad. Luego de que la suposicién produce
(4n —l) incognitas, la condicion de equilibrio de momentos no es directamente satisfecha.

Sin embargo, Bishop introduce una incégnita adicional asumiendo que existe una
distribucion unica de las fuerzas cortantes interfragmentos y despreciando la posible
existencia de un namero infinito de distribuciones.

Método de Janbu generalizado.- Janbu (1954, 1957, 1973) asume una posicion de la
linea de empuje, reduciéndose asi el nimero de incognitas a (4n—1).Luego, Sarma (1979)

apunté que la posicion de los esfuerzos normales en la parte mas alta del altimo fragmento no
era usada, por tanto no se satisfacia el equilibrio de momentos.

Sin embargo, Janbu de manera similar al método riguroso de Bishop, sugiere que la
posicion de la linea de empuje es una incognita adicional, y de esta manera se logra satisfacer
completamente el equilibrio, siempre y cuando la linea de empuje sea seleccionada
correctamente.

Método de Morgenstern & Price.- Morgenstern & Price (1965) proponen un método que
es similar al método de Spencer, con la diferencia de que se asume que la inclinacién de la
fuerza resultante interfragmento varia de acuerdo a una porcién de funcion arbitraria. Esta
porcion de funcion arbitraria introduce una incognita adicional, convirtiéndose de esta
manera en determinado al sistema.

Las condiciones de equilibrio satisfechas en cada método en particular, son resumidas en
la Tabla 7.3.

Tabla 7.3.Condiciones de equilibrio estatico satisfechas por el método de equilibrio limite
(Abramson, 1996).

Equilibrio de Fuerzas Equilibrio de

Método X y Momentos
Ordinario de fragmentos (OMS) No No Si
Bishop simplificado Si No Si
Janbu simplificado Si Si No
Cuerpo de Ingenieros Si Si No
Lowe y Karafiath Si Si No
Janbu generalizado Si Si No
Bishop riguroso Si Si Si
Spencer Si Si Si
Morgenstern-Price Si Si Si

4.2.2.1 Método de Bishop simplificado.

El método de Bishop simplificado utiliza el método de los fragmentos para discretizar la
masa de suelo que se encuentra sobre la superficie deslizante, con el objeto de determinar el
valor del factor de seguridad.
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Este método satisface el equilibrio de fuerzas verticales y solo debe ser utilizado para
superficies circulares de deslizamiento. Este método asume que las fuerzas cortantes
interfragmentos son iguales a cero.

La Figura 7.22 (a) muestra un talud a través del cual existe una infiltracion con flujo
establecido. A partir de la discretizacién del talud de la Figura 7.22 (a), Fig. 7.22 (b), se
puede realizar el diagrama de fuerzas para uno de los fragmentos. Este es observado en la
Figura 7.22 (c).

RARLE

v Superficie
\ f ———— Sy
N = fredtica

Infiltracion

KRR,

Superficie
de falla

(@
I SEN L
Oﬂ\\
A
[\ g
[y T
bn_, >~
/ r \\ KA \\C
j \ A
H /
/ \
/ \
A/ \ Tt =c+ c'tand
R E \‘

’aé\
O\
(b)

Figura 7.22. Analisis de estabilidad por el método ordinario de los fragmentos (a) Talud
con infiltracion en régimen permanente (b) Superficie de falla de prueba (c)Fuerzas que
acttan en la n-ésima dovela y poligono de fuerzas de equilibrio (Das, 2001).
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Tn+1
I:)n+1

(©)

Figura 7.22. Continuacién.

Para el talud de la Figura 7.22 (a), la presion de poros promedio en la base del n-ésimo
fragmento es igual a u, =h,y, . La fuerza total causada por la presién de poros por la

presion de poros en la base del fragmento es igual a u, AL, .

La fuerza normal y cortante en la base del fragmento, debidas a la reaccion del peso son
N, y T, respectivamente:

N, =W, cose, [7.58]

T, =7,(AL,) [7.59]
T (AL )= L (cro'tand

T = (AL,)= = (c+o'tang')AL,

T, = Fls(c'ALn +(o—u)tang'AL, ) [7.60]

El esfuerzo normal total en la base del fragmento es igual a la razén entre las fuerzas
normales y el &rea de la base. Luego:

oo N [7.61]
AL, x1
Reemplazando la ecuacién [7.61] en la ecuacién [7.60], se tiene:
N
T, = 1 C'AL, + L —u [tang'AL, [7.62]
FS AL, x1

A partir del poligono de fuerzas observado en la Figura 7.22 (c), AP=P,-P . La
sumatoria de fuerzas verticales es realizada de la siguiente manera:
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W, +AT =N, cose, +T,sene,, [7.63]
Reemplazando [7.62] en [7.63], se tiene:

W, +AT =N, cose, +{Fls{c'ALn +( N, —u]tanqﬁ'ALn}senoen

AL x1

n

C'AL sen utang'AL, sen
W, +AT + =% #'ALsena,
N, = FS FS [7.64]
tang'sena,,
cosa, +————"
FS
Por equilibrio en la cuiia ABC, realizando sumatoria de momentos a partir del punto O,

Figura 7.22 (b), se tiene:

n=p n=p
D W rsena, =>'T,r [7.65]
n=1 n=1

Reemplazando [7.62] y [7.64] en [7.65] y si se considera por simplicidad que AT =0y

n

AL
AL, es aproximadamente igual b, ; (bn = ] se tiene:

" cosa,
n=p 1
Z[Cbn + (Wn - unbn )tan ¢]m7
Fs=" - =(n) [7.66]
D W, sena,
n=1
Donde:

tangsena,

m =CO0Sco, +
a(n) n FS

W, =Peso total del fragmento.

La ecuacion [7.66] es utilizada para el caso en el que el valor de la presién de poros es
distinto de cero, es decir, es utilizada cuando existe presencia de agua. Sin embargo, cuando
no existe infiltracion a través del talud, la presion de poros es igual a cero.

A partir de la ecuacidn [7.66] puede derivarse la expresion que permite hallar el factor de
seguridad para el caso de talud seco. Para este caso, el valor de la presion de poros es igual a
cero U, =0. Luego, el valor del factor de seguridad esta dado por la siguiente ecuacion:

n=p 1
> [cb, +W, tang] =
n-1 M)
FS = = [7.67]
D W, sena,
n=1
Donde:
tangsena,

m =C0So, +
a(n) n FS

W, =Peso total del fragmento.
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4.2.2.2 Método de Bishop & Morgenstern.

El método desarrollado por Bishop & Morgenstern (1960) involucra el uso de coeficientes de
estabilidad de una manera similar al método de Taylor, con la diferencia de que este método
trabaja con esfuerzos efectivos. La determinacién del factor de seguridad depende de cinco
variables que se enuncian a continuacion:

e Angulo de inclinacion del talud .

e Factor de profundidad D (definido de la misma manera que en el método de Taylor).
 Angulo de resistencia al cortante ¢ .

, . . C
e Paradmetro no dimensional —

e Coeficiente de presion de poros T, .

Este método fue desarrollado a partir de la ecuacién [7.66] correspondiente al método de
Bishop simplificado, realizando las siguientes consideraciones:
W, = Peso del n-ésimo fragmento = b, z, [7.68]
z,, = Altura promedio del n-ésimo fragmento.
u, =7, h, =Presion de poros de agua en el fondo del n-ésimo fragmento.

El coeficiente de presion de poros en el n-ésimo fragmento Fyn) €S UNa cantidad
adimensional y se halla definido por la siguiente expresion:

u h
M) = —2— S [7.69]
vi, ri,
Reemplazando las ecuaciones [7.68] y [7.69] en la ecuacidn [7.66], se tiene:
b, b,z
. - C|_1+|_?I_’|‘(1—ru(n))tan¢
FS =| — x>y M [7.70]
N bn Z, n=1 ma(n)
> It sena,
n=1

La ecuacion [7.70] considera una condicidn de infiltracién con flujo establecido, por
tanto, se adopta un valor promedio de Fyn)- Este valor promedio debe ser constante y se
denomina T, .

El valor del factor seguridad puede ser determinado a partir de la ecuacion [7.70] de la
siguiente manera:

FS=m —nT, [7.71]
Donde:
m y n =Coeficientes de estabilidad.

, . . o C
La Tabla 7.4 presenta valores de m y n para varias combinaciones de F D, gy
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Finalmente el factor de seguridad es determinado siguiendo los siguientes pasos:

Obtener ¢, By <

H

Obtener r, (valor promedio).
De la Tabla 7.4, obtener m y n para D =1, 1.25 y 1.50

Con los valores de m y n'; determinar el factor de seguridad para cada valor de D.
El factor de seguridad requerido FS, es el menor valor de los obtenidos en el paso
anterior.

Tabla 7.4(a). Coeficientes de estabilidad m” y n’ para ¢/yH=0.

Coeficientes de estabilidad para taludes de tierra.

Talud 2:1 Talud 3:1 Talud 4:1 Talud 5:1

¢ m' n' m' n' m' n' m' n'
10 0.353 0.441 0.529 0.588 0.705 0.749 0.882 0.917
125 0.443 0.554 0.665 0.739 0.887 0.943 1.109 1.153
15 0.536 0.67 0.804 0.893 1.072 1.139 1.34 1.393
175 0.631 0.789 0.946 1.051 1.261 1.34 1.577 1.639
20 0.728 0.91 1.092 1.213 1.456 1.547 1.82 1.892
225 0.828 1.035 1.243 1.381 1.657 1.761 2.071 2.153
25 0.933 1.166 1.399 1.554 1.865 1.982 2.332 2.424
275 1.041 1.301 1.562 1.736 2.082 2.213 2.603 2.706
30 1.155 1.444 1.732 1.924 2.309 2.454 2.887 3.001
325 1.274 1.593 1.911 2.123 2.548 2.708 3.185 3.311
35 1.4 1.75 2.101 2.334 2.801 2.977 3.501 3.639
375 1.535 1.919 2.302 2.558 3.069 3.261 3.837 3.989
40 1.678 2.098 2.517 2.797 3.356 3.566 4,196 4.362

Tabla 7.4(b). Coeficientes de estabilidad m’ y n’ para ¢/yH = 0.025 y D=1.00.

Coeficientes de estabilidad para taludes de tierra.

Talud 2:1 Talud 3:1 Talud 4:1 Talud 5:1
¢ m' n' m' n' m' n' m' n'
10 0.678 0.534 0.906 0.683 1.130 0.846 1.365 1.031
12.5 0.790 0.655 1.066 0.849 1.337 1.061 1.620 1.282
15 0.901 0.776 1.224 1.014 1.544 1.273 1.868 1.534
175 1.012 0.898 1.380 1.179 1.751 1.485 2.121 1.789
20 1.124 1.022 1.542 1.347 1.962 1.698 2.380 2.050
225 1.239 1.150 1.705 1.518 2177 1.916 2.646 2.317
25 1.356 1.282 1.875 1.696 2.400 2.141 2.921 2.596
275 1.478 1.421 2.050 1.882 2.631 2.375 3.207 2.886
30 1.606 1.567 2.235 2.078 2.873 2.622 3.508 3.191
325 1.739 1.721 2.431 2.285 3.127 2.883 3.823 3.511
35 1.880 1.885 2.635 2.505 3.396 3.160 4,156 3.849
375 2.030 2.060 2.855 2.741 3.681 3.458 4,510 4.209
40 2.190 2.247 3.090 2.993 3.984 3.778 4,885 4,592
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Tabla 7.4(c). Coeficientes de estabilidad m’ y n’ para ¢/yH = 0.025 y D=1.25.

Coeficientes de estabilidad para taludes de tierra.

Talud 2:1 Talud 3:1 Talud 4:1 Talud 5:1
¢ m' n' m' n' m' n' m' n'
10 0.737 0.614 0.901 0.726 1.085 0.867 1.285 1.014
12.5 0.878 0.759 1.076 0.908 1.299 1.098 1.543 1.278
15 1.019 0.907 1.253 1.093 1.515 1.311 1.803 1.545
175 1.162 1.059 1.433 1.282 1.736 1.541 2.065 1.814
20 1.309 1.216 1.618 1.478 1.961 1.775 2.334 2.090
22.5 1.461 1.379 1.808 1.680 2.194 2.017 2.610 2.373
25 1.619 1.547 2.007 1.891 2.437 2.269 2.879 2.669
27.5 1.783 1.728 2.213 2.111 2.689 2.531 3.196 2.976
30 1.956 1.915 2.431 2.342 2.953 2.806 3.511 3.299
325 2.139 2.112 2.659 2.686 3.231 3.095 3.841 3.638
35 2.331 2.321 2.901 2.841 3.524 3.400 4191 3.998
375 2.536 2.541 3.158 3.112 3.835 3.723 4.563 4.379
40 2.753 2.775 3.431 3.399 4.164 4.064 4.958 4.784
Tabla 7.4(d). Coeficientes de estabilidad m’ y n’ para ¢/yH = 0.05 y D=1.00.
Coeficientes de estabilidad para taludes de tierra.
Talud 2:1 Talud 3:1 Talud 4:1 Talud 5:1

¢ m' n' m' n' m' n' m' n'
10 0.913 0.563 1.181 0.717 1.469 0.910 1.733 1.069
12.5 1.030 0.690 1.343 0.878 1.688 1.136 1.995 1.316
15 1.145 0.816 1.506 1.043 1.904 1.353 2.256 1.567
17.5 1.262 0.942 1.671 1.212 2.117 1.565 2.517 1.825
20 1.380 1.071 1.840 1.387 2.333 1.776 2.783 2.091
225 1.500 1.202 2.014 1.568 2.551 1.989 3.055 2.365
25 1.624 1.338 2.193 1.757 2.778 2.211 3.336 2.651
27.5 1.753 1.480 1.380 1.952 3.013 2.444 3.628 2.948
30 1.888 1.630 2.574 2.157 3.261 2.693 3.934 3.259
32.5 2.029 1.789 2,777 2.370 3.523 2.961 4.256 3.585
35 2.178 1.958 2.990 2.592 3.803 3.253 4.597 3.927
37.5 2.336 2.138 3.215 2.826 4.103 3.574 4.959 4.288
40 2.505 2.332 3.451 3.071 4.425 3.926 5.344 4.668
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Tabla 7.4(e). Coeficientes de estabilidad m’ y n’ para ¢/yH = 0.05 y D=1.25.

Coeficientes de estabilidad para taludes de tierra.

Talud 2:1 Talud 3:1 Talud 4:1 Talud 5:1

¢ m' n' m’ n' m' n' m' n'

10 0.919 0.633 1.119 0.766 1.344 0.886 1.594 1.042
12.5 1.065 0.792 1.294 0.941 1.563 1.112 1.850 1.300

15 1.211 0.950 1.471 1.119 1.782 1.338 2.109 1.562
175 1.359 1.108 1.650 1.303 2.004 1.567 2.373 1.831
20 1.509 1.266 1.834 1.493 2.230 1.799 2.643 2.107
22.5 1.663 1.428 2.024 1.690 2.463 2.038 2.921 2.392
25 1.822 1.595 2.222 1.897 2.705 2.287 3.211 2.690
275 1.988 1.769 2.428 2.113 2.957 2.546 3.513 2.999
30 2.161 1.950 2.645 2.342 3.221 2.819 3.829 3.324
325 2.343 2.141 2.873 2.583 3.500 3.107 4.161 3.665
35 2.535 2.344 3.114 2.839 3.795 3.413 4511 4.025
375 2.738 2.560 3.370 3.111 4.109 3.740 4.881 4.405
40 2.953 2.791 3.642 3.400 4.442 4.090 5.273 4.806

Tabla 7.4(f). Coeficientes de estabilidad m’ y n’ para ¢/yH = 0.05 y D=1.50.
Coeficientes de estabilidad para taludes de tierra.
Talud 2:1 Talud 3:1 Talud 4:1 Talud 5:1

¢ m' n' m' n' m' n' m' n'

10 1.022 0.751 1.170 0.828 1.343 0.974 1.547 1.108
125 1.202 0.936 1.376 1.043 1.589 1.227 1.829 1.399

15 1.383 1.122 1.583 1.260 1.835 1.480 2.112 1.690
175 1.565 1.309 1.795 1.480 2.084 1.734 2.398 1.983
20 1.752 1.501 2.011 1.705 2.337 1.993 2.690 2.280
22.5 1.943 1.698 2.234 1.937 2.597 2.258 2.990 2.585

25 2.143 1.903 2.467 2.179 2.867 2.534 3.302 2.902
275 2.350 2.117 2.709 2.431 3.148 2.820 3.626 3.231

30 2.568 2.342 2.964 2.696 3.443 3.120 3.967 3.577
325 2.798 2.580 3.232 2.975 3.753 3.436 4.326 3.940

35 3.041 2.832 3.515 3.269 4.082 3.771 4.707 4.325
375 3.299 3.102 3.817 3.583 4.431 4.128 5.112 4.735
40 3.574 3.389 4.136 3.915 4.803 4.507 5.543 5.171
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4.2.2.3. Método de Spencer.

Muchas superficies de falla no son ni planas ni circulares, por tanto no pueden ser analizadas
por los métodos anteriores. Debido a esto, se han desarrollado métodos de analisis que
puedan acomodarse a superficies de falla de forma irregular. Estos métodos se denominan
métodos de andlisis no circulares.

Entre estos métodos se encuentran el método de Janbu (1957, 1973), Morgenstern &
Price (1965), Spencer (1967, 1973), y otros. Las suposiciones realizadas en cada método
fueron explicadas en la seccion 4.2.2.

A continuacion se desarrolla solamente el método de Spencer (1967, 1973; Sharma &
Moudud, 1992) que es el méas popular entre los anteriores debido a su facil aplicacion.

Este método asume que las resultantes de las fuerzas normales y cortantes
interfragmentos en cada lado del fragmento son colineales, y que su linea de aplicacion forma
un angulo @ con la horizontal. La solucién de Spencer se basa en asumir un valor inicial de
6,y calcular el factor de seguridad, primero considerando un equilibrio de fuerzas y luego
considerando un equilibrio de momentos.

Luego, el valor de @ es iterado hasta que el valor del factor de seguridad hallado
mediante el equilibrio de fuerzas y el hallado mediante el equilibrio de momentos, sean
iguales. EI método también asume que el estrato firme se encuentra a gran profundidad
debajo del talud.

Las cartas de Spencer fueron desarrolladas para r, =0, 0.25 y 0.50.

El &ngulo de friccion desarrollado se calcula mediante la siguiente expresion:

@y = tan [ s } [7.72]

La Figura 7.23 presenta las cartas que son utilizadas en el método de Spencer.
5. Consideraciones de niveles y presiones de agua.

Cuando el analisis de estabilidad realizado en un talud considera condiciones drenadas, es
necesario efectuar un analisis de esfuerzos efectivos en el que se incluya el efecto de la
presion de poros debida al flujo de agua al interior del talud.
La presidn de poros es usualmente estimada a partir de uno de los siguientes métodos:
e Superficie fredtica.
e Superficie piezométrica.
e Coeficiente de presion de poros T, .

5.1 Superficie freatica.

Cuando se trabaja en dos dimensiones, esta superficie o linea, esta definida por el nivel
fredtico libre y puede ser delineada en campo a través de pozos de monitoreo.

Luego, una vez que la superficie fretica ha sido definida, la presion de poros puede ser
calculada considerando una condicion de flujo en estado estatico, Fig. 7.24.

Este calculo se halla basado en la suposicion de que todas las lineas equipotenciales son
rectas y perpendiculares al segmento de la superficie fredtica que se encuentra pasando a
través del fragmento.
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Figura 7.23. Cartas de estabilidad para diferentes coeficientes de presion de poros T,
(Spencer, 1967).

Superficie
Fragmento freatica

=
Pt

b Carga de presion
de poros de agua
“ - (h,c0s20)

Linea equipotencial

Figura 7.24. Célculo de la carga de presion decoros de agua por medio de la superficie
fredtica.
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Sea @ la inclinacion de la superficie fredtica pasando a través del fragmento y h,, la

distancia vertical entre la base del fragmento y la superficie freatica. La presion de poros esta
dada por:
u=y, (hw cos’ 0) [7.73]

La ecuacion [7.73] es una ecuacion facil de programar, de modo que la superficie freatica
puede ser determinada con pocos datos.

Sin embargo, si la superficie freatica es curva, la ecuacion [7.73] da valores muy altos en
el caso de superficies convexas, o valores muy bajos en el caso de superficies concavas. La
Figura 7.25 presenta una superficie fredtica curva en la que se podrian obtener valores muy
altos de la presion de poros si se asumiera a la linea CD como la superficie freatica. Es por
tal razén, que cuando se presentan superficies freaticas curvas como la superficie AB, las
lineas equipotenciales deben también ser curvas.

D

e
Fragmento -\ 6
B

"

Lineas

Lineas de flujo\, # : )
equipotenciales

AB : Superficie fredtica actual

CD : Inclinacion asumida de la superficie
fredtica al interior del fragmento.

Figura 7.25. Superficie freatica y lineas equipotenciales curvas.

En el caso de la Figura 7.25, una solucidn tipica suele usar el valor de la carga de presion
de poros h, en lugar del valor de carga de presién verdadero h,; sin embargo, a pesar de que

esta determinacion es erronea, el valor de la presién de poros es muy sobreestimado solo
cuando se trabaja con fragmentos pequefios de una masa de suelo deslizante.

5.2 Superficie piezométrica.

La superficie piezométrica es definida para el andlisis de una sola superficie de falla.
Generalmente, la determinacion de esta superficie es realizada para analizar taludes que ya
han alcanzado la falla. Debe notarse claramente, que la superficie piezométrica es distinta a la
superficie freatica, por tanto los valores obtenidos de la presion de poros son diferentes en
ambos casos.

La Figura 7.26 muestra una superficie piezométrica a partir de la cual puede ser calculado
el valor de la presion de poros. Para este célculo, la carga de presion de poros es igual a la
distancia vertical entre la base del fragmento y la superficie piezométrica h,, .
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Sin embargo, cuando se asume que la superficie freatica y la superficie piezométrica son
iguales, el valor de la presién de poros es sobreestimado, debido a que el valor de carga de
presion de poros para la superficie freatica es igual a h,, cos’ @, Fig.7.25, y no asi a h, -

Fragmento

Superficie,

_~ piezometrica
Carga de presion

de poros de agua

(hw)

Figura 7.26. Célculo de la carga de presion de poros para una superficie piezométrica
especifica.

5.3 Coeficiente de presion de poros r,

La determinacion del coeficiente de presion de poros r, es un método simple que permite

normalizar el valor de la presion de poros. Este coeficiente es hallado mediante la siguiente
expresion:

[7.74]

Donde:
U =Presion de poros de agua
o =Esfuerzo vertical total determinado en la sub-superficie de suelo.

De la ecuacion [7.74] se observa que I, es el cociente entre la presion de poros y el

esfuerzo total calculado en la misma profundidad.
La mayor dificultad que se presenta en el calculo de r, es la asignacion de los

parametros de resistencia a diferentes partes del talud, haciéndose por lo general necesario el
subdividir el talud en varias regiones.

Para la determinacion de los coeficientes de estabilidad en el andlisis de estabilidad de
taludes a través de cartas, se utiliza un valor promedio de r,. Este puede ser obtenido

siguiendo el método propuesto por Bromhead (1986).
El procedimiento a seguir es el siguiente:
o Dividir el suelo en franjas de igual ancho, como se observa en la Figura 7.27.
o Dividir cada franja verticalmente en tres fracciones iguales.
e Graficar las lineas isobaras de r, .

e El valor promedio de r, es obtenido para la zona de fragmento elegida. La eleccion

es realizada de acuerdo al siguiente criterio, Fig. 7.27:
- Para modos de falla superficiales, usar los tercios superiores.
- Para fallas generales, usar los tercios medios.
- Para modos de falla en cimientos: usar los tercios inferiores y los fragmentos
del pie y la cresta.
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e Se pueden obtener valores zonales de r, através de la Figura 7.28.
e Una vez obtenido el valor promedio de r, para la zona elegida de cada fragmento, el
valor total promedio de r, es igual a:

i ZZ(AArU)
u ZAA

AA =Area de la zona de fragmento elegida.

[7.75]

Donde:

Falla superficial

Falla general : r=0

_— R
P e — T
, o s B
! =1 s
& o . T

Falla de fundacion

Figura 7.27. Determinacion del coeficiente de presion de poros.

Sharma (1995) realiz6 una comparacion entre los métodos anteriores e indic6 que el
método de la superficie piezométrica y el del coeficiente de presidn de poros dan resultados
casi idénticos; mientras que si se utiliza la superficie fredtica para simular la superficie
piezométrica el resultado obtenido es muy conservador y con valores alejados respecto a los
hallados mediante los otros métodos. Por tanto, se concluye que no es conveniente usar
programas computacionales que utilicen la superficie fredtica para simular la superficie
piezométrica.

6. Método generalizado del equilibrio limite.

El método generalizado del equilibrio limite (Chugh, 1986; Frelund et. al., 1981) fue
desarrollado con el objeto de abarcar muchas de las suposiciones realizadas por los distintos
métodos, pudiendo ser usado para analizar tanto superficies de falla circulares como
superficies de falla no circulares.

Este método es uno de los métodos mas populares debido a su aplicacién universal; y su
procedimiento se basa en la seleccion de una apropiada funcidn que describa la variacion del
angulo de la fuerza interfragmento, de manera tal que se satisfaga el equilibrio completo.

El método adopta una funcién 6, = A - f(x;) para describir la variacion del dngulo de la

fuerza interfragmento ubicado en el lado derecho del fragmento i, Fig.7.21. La funci6n
f(xi) oscila entre 0 y 1 y representa esencialmente la forma de la distribucién usada para
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describir la variacion del dngulo de la fuerza interfragmento, Fig. 7.29. La funcién f(x;)

puede ser fijada como una constante [f (x)zl], emulandose de esta manera el método de

Spencer o0 caso contrario puede ser de cualquier otra forma emulando en este caso el método
de Morgenstern & Price.
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o4 \ 7
0.3 - 0.30 / .
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_ [3 v
W,
I - DuHw
|
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Figura 7.28. Valores zonales de r, (Whitlow, 1994)

La formulacion adoptada usa una forma discreta de una funcion continua f(x), para
calcular la funcién en cada borde interfragmento y para calcular los angulos 6, y 6, , que
son los angulos ubicados a la derecha e izquierda del fragmento respectivamente, Fig. 7.21.

Luego, para el borde de un interfragmento tipico, 5 se halla a partir de 65 =1 f(x)
donde X es la coordenada X del lado derecho del fragmento seleccionado. Por lo general, el
valor de X se halla normalizado con respecto a la extension horizontal de la superficie de
falla.

La extension horizontal de la superficie de falla se considera entre el borde
interfragmento del primer y ultimo fragmento, debido a que el angulo de la fuerza
interfragmento en el lado izquierdo del primer fragmento y el angulo de la fuerza
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interfragmento en el lado derecho del dltimo fragmento se asumen iguales a cero.

1 l 1
* -
X \ =
= f(x) = Constante ‘ s
S 5 S
2 Método de Spencer } S f(x) =
S S
L ‘ LL
0 | 0
pie coordenada x cresta pie coordenada x cresta
1 1
= =
Y Y—
S _ S
S f(x) = S
cC @ c g
T T f(x) = Especificada
0 0 por el usuario
pie coordenada x cresta pie coordenada x cresta

Figura 7.29. Ejemplos de funciones usadas para describir la variacion del angulo de la
fuerza interfragmento (Abramson, 1996).

El procedimieto para el método generalizado del equilibrio limite se basa en cumplir las

condiciones de equilibrio y las condiciones de borde de la siguiente manera:

e Asumir @, parael primer fragmentoy 65 para el dltimo fragmento; iguales a cero.

e Determinar el FS a partir de la condicién de equilibrio de fuerzas (tomadas en
forma normal a la base del fragmento), de tal manera que Z en el Gltimo fragmento
(cresta) sea igual a la fuerza de borde.

e Con los valores obtenidos de Z; y Z, , determinar la magnitud de &, a partir de la
ecuacion de equilibrio de momentos (tomados a partir del punto medio de la base del
fragmento); de tal manera que hy para el Gltimo fragmento sea igual a cero.
Desarrollar estos célculos consecutivamente para cada fragmento comenzando con la
condicion de que @, y h, para el primer fragmento son iguales a cero.

e Repetir los pasos anteriores hasta el FS y el angulo de la fuerza interfragmetno se
encuentren dentro de los limites tolerables.

7. Comparacién de métodos.

Antes de realizar una comparacion entre los distintos métodos, la Tabla 7.5 presenta, el
resumen de las caracteristicas de cada método.

El método de Bishop simplificado y el método de Janbu son en la actualidad, los métodos
mas usados para el analisis de estabilidad de taludes. A pesar de que el primero no satisface el
equilibrio de fuerzas y el segundo no satisface el equilibrio de momentos; el valor del FS
mediante estos métodos puede ser facilmente calculado para la mayoria de los taludes,
obteniéndose resultados que difieren por lo general en un £15% en comparacién con los
resultados obtenidos a través de los métodos de Spencer y Morgenstern & Price que son
métodos que cumplen totalmente con las condiciones de equilibrio.
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Tabla 7.5. Métodos de analisis de estabilidad de taludes (Suarez, 1998).

Método Superficie de | Equilibrio Caracteristicas
falla
Ordinario o de Circulares De fuerzas |Este método no tiene en cuenta las fuerzas entre los fragmentos y no satisface
Fellenius el equilibrio de fuerzas, tanto para la masa deslizante como para los fragmentos
(Fellenius, 1927). individuales. Sin embargo, el método es muy utilizado por su procedimiento
simple. Muy impreciso para taludes planos con elevada presion de poros.
Factores de seguridad bajos.
Bishop Circulares | De momentos JAsume que todas fuerzas de cortante interfragmentos son cero, reduciendo el
Simplificado numero de incdgnitas. La solucion es sobredeterminada debido a que no se
(Bishop ,1955) establecen condicones de equilibrio para un fragmento.
Janbu Cualquier De fuerzas Al igual que Bishop asume que no hay fuerza de cortante interfragmentos
Simplificado forma de La solucidn es sobredeterminada que no satisface completamente las condiciones
(Janbu, 1968) superficie de de equilibrio de momentos. Sin embargo, Janbu utiliza un factor de correccion f,
falla para tener en cuenta este posible error. Los factores de seguridad son bajos
U.S. Army Corp [Cualquier De fuerzas Supone que las fuerzas tienen la misma direccion que la superficie del terreno. Los
of Engineers forma de factores de seguridad son generalmente altos.
(1970) superficie de
falla
Lovey Cualquier De fuerzas Asume que las fuerzas entre particulas estan inclinados a un angulo igual al
Karafiath forma de promedio de la superficie del terreno y las bases de los fragmentos. Esta
(1960) superficie de simplificacién deja una serie de incognitas y no satisface el equilibrio de
falla momentos. Se considera el mas preciso de los métodos de equilibrio de fuerzas
Spencer Cualquier Momentosy JAsume que la inclinacion de las fuerzas laterales son las mismas para cada tajada.
(1967) forma de fuerzas Rigurosamente satisface el equlibrio estatico asumiendo que la fuerza resultante
superficie de interfragmentos tiene una inclinacidn constante pero desconocida.
falla
Bishop Cualquier De fuerzas Asume que existe una distribucion Gnica de las fuerzas cortantes
Riguroso forma de interfragmentos y despreciando la posible existencia de un ndmero infinito de
(1954,1957,1963) | superficie de distribuciones.
falla
Janbu Cualquier De fuerzas Asume una posicion de la linea de empuje. No satisface el equilibrio de
Riguroso forma de momentos . De manera similar al método de Bishop riguroso sugiere que la
(1954,1957,1963) | superficie de posicion de la linea de empuje es una incognita adicional y de este modo satisface
falla el equilibrio completo.
Morgenstern Cualquier Momentosy JAsume que las fuerzas laterales siguen un sistema predetermiando. EI método es
y Price forma de fuerzas muy similar al método de Spencer con la diferencia que la incliancién de la
(1965) superficie de resultante de las fuerzas interfragmentos se asume que varia de acuerdo a una

falla

funcién arbitraria.

A pesar de que no siempre puede ser realizada una comparacion entre todos los métodos,
por lo general el valor del FS para superficies circulares obtenido a través del método de
Bishop simplificado difiere en menos del 5% con el método de Spencer y el método de
Morgenstern & Price. Por otro lado el método de Janbu simplificado usado para superficies
no circulares subestima el FS en aproximadamente 30% con respecto al valor obtenido con
el método riguroso de Janbu. Sin embargo, para algunos taludes el método de Janbu
simplificado sobreestima el valor del FS en mas del 5%.

A continuacién se presenta un ejemplo de comparacion de estos métodos realizado por
Fredlund y Krahn (1977) en el que se analiza la superficie de falla mostrada en la Figura
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Figura 7.30.Ejemplo de talud usado para la comparacion de métodos de equilibrio limite
(Abramson, 1996).

Los resultados obtenidos del analisis se observan en la Figura 7.31, en la que A se define
como la razdn entre los esfuerzos normales y cortantes que acttan a lo largo de la superficie
vertical interfragmento.

2.3
F
Spencery /
29 Morgenstern - Price
. /
(5]
2 - Bishcipf ] Fn
3 2. Simplificado i
?;'J.’ P —
(<5}
° Janbu simplificado
% 20 corregido
(55
Vi /
Janbu riguroso
19 /
Janbu simplificado
no corregido
1.8 1 1 1

0 01 02 03 04 05 06
Lambda (A)

Figura 7.31. Comparacion de valores de factor de seguridad usando diferentes métodos
de equilibrio limite. La solucién de Morgenstern — Price usa una distribucion uniforme de A4

(Abramson, 1996).
De la Figura se puede observar que los resultados obtenidos con los métodos de Spencer

y Morgenstern & Price son similares a los resultados obtenido a través del método de Bishop
simplificado; mientras que el valor del FS obtenido con los métodos de Janbu riguroso y
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simplificado es ligeramente menor.
Las dos curvas observadas en la Figura 7.31 son denominadas F, y F,, y estan

representadas por puntos correspondientes a un valor de FS y a un valor de 4 que
satisfacen el equilibrio de momentos y el equilibrio de fuerzas respectivamente. La
interseccion de estas dos curvas da una combinacién Unica del FS y de A que satisface
completamente la condicidn de equilibrio estético.

Como se pudo ver, los métodos que satisfacen completamente la condicion de equilibrio
estatico son mucho mas complejos que otros métodos tales como el método de Bishop
simplificado o el método de Janbu simplificado; sin embargo, se puede observar a través de la
Figura 7.31 que el método de Bishop simplificado proporciona valores muy similares a los
obtenidos por los métodos de Spencer y de Morgenstern & Price (métodos que satisfacen
completamente la condicién de equilibrio), por tanto, sobre todo para superficies circulares,
su uso es bastante aconsejable.

8. Fluctuacion del factor de seguridad.

En el disefio de un talud es necesario considerar una serie de aspectos que responden a
preguntas fundamentales tales como:
e Se trata de un corte o de un terraplén construido?
e Cuadles son las consecuencias de la construccion respecto a la presion de poros, a los
esfuerzos efectivos y al cambio de volumen?
e Las consecuencias son a corto o a largo plazo?
e Qué condiciones cambian en el futuro?

Para responder a estas preguntas es necesario analizar la fluctuacion del factor de seguridad a
lo largo del tiempo, haciendo una diferenciacion fundamental entre cortes y terraplenes
construidos.

8.1 Fluctuacion del factor de seguridad para terraplenes construidos.

Los terraplenes son construidos a través de distintas formas de compactacion. Esta es
aplicada a sucesivas capas de suelo seleccionado.

El proceso de compactacion inicialmente expulsa aire y a medida que la altura del
terraplén se incrementa, se produce en las capas inferiores un aumento en la presién de poros.
En suelos granulares el exceso de presion de poros se disipa rapidamente; pero en suelos
finos el exceso de presion de poros se disipa lentamente y el proceso de consolidacion puede
llevarse a cabo durante afios.

Para observar de manera més clara esta situacion, se considera un terraplén de arcilla
construido sobre un estrato de arcilla blanda saturada, Fig. 7.32 (a).

Sea P un punto que pertenece a la superficie circular de deslizamiento APB. Luego,
una vez terminada la construccion del terraplén, la presion de poros de agua en el punto P
es:

u=hy,

Si se asumen condiciones ideales, es decir, si se considera que el relleno es colocado

uniformemente a través de capas sucesivas hasta alcanzar la altura del terraplén, se obtiene la
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Figura 32.Variacion del factor de seguridad con el tiempo para un terraplén construido
en arcilla blanda (Redibujado después de Bishop y Bjerrum,1960).
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grafica de altura del relleno observada en la Figura 7.32 (b). Luego, en t =t, la altura total
del terraplén H es alcanzada, y para t > t; esta permanece constante.

La variacion de la resistencia al cortante promedio 7 en la superficie potencial de
deslizamiento es también observada en la Figura 7.32 (b). Debido al incremento de esfuerzos
totales o originado por la colocacion del relleno, 7 incrementa linealmente con el tiempo

hasta t =1, permaneciendo constante para t > ;.

Por otro lado, a medida que se construye el terraplén, la presion de poros en el punto P
contintia incrementéndose, Fig. 7.32 (c). En t =t,, u=u, > hy,,.

Este incremento se debe al drenaje lento que presenta el estrato de arcilla. Sin embargo,
para t >t, la presion de poros va disminuyendo gradualmente hasta completarse el proceso
de consolidacion en t=t,, donde el valor de la presion de poros es nuevamente de
u, =hy,.

Por tratarse de arcilla, se considera que al ser el proceso de construccion rapido, no existe
disipacion de la presion de poros, por tanto, en el periodo de 0 <t <t, se trabaja bajo
condiciones no drenadas, siendo el valor de la resistencia al corte constante e igual a
7 =C,, Fig. 7.32 (d).

Para t > 1, el proceso de consolidacion avanza y la magnitud de 7, va incrementando

gradualmente a causa de la disipacion del exceso de presion de poros. Para t =t, el valor de
7, se hace. En este tiempo la consolidacion ha sido completada, y el valor de la resistencia
es: 7, =C+0o tang .

Finalmente, la fluctuacion del FS es hallada en base a la ecuacion [7.1]. Para este caso
el valor de FS resulta ser la division de las resistencias mostradas en las Figura 7.32 (d) y
Figura 7.32 (b).

La variacion del FS con el tiempo es mostrada en la Figura 7.32 (e), donde se observa
que el FS inicialmente decrece hasta el fin de la construccion t=t,, para luego ir

incrementandose hasta t =t,, tiempo a partir del cual adquiere un valor constante.

Por tanto, el FS critico para un terraplén se presenta al fin de la construccion, es decir,
bajo condiciones a corto plazo.

8.2 Fluctuacion del factor de seguridad para cortes.

Los cortes a diferencia de los terraplenes son bésicamente proyectos de excavacion. La
naturaleza de la superficie deslizante depende de las condiciones del suelo. Por ejemplo, en
suelos arenosos o limos arenosos, el deslizamiento es generalmente traslacional y superficial,
mientras que en suelos arcillosos homogéneos la forma de la superficie de deslizamiento es
circular y esta situada a mayor profundidad.

La Figura 7.33 (a) muestra un corte realizado en una arcilla blanda saturada en la que se
asume que APB es una superficie circular de deslizamiento. Durante el avance del corte la
resistencia al corte en la superficie de deslizamiento 7 se incrementa. Finalizada la

construccion en t =t; la magnitud de z adquiere un valor constante, Figura 7.33 (b).
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Figura 33.Variacion del factor de seguridad con el tiempo para un corte realizado en
arcilla blanda (Redibujado después de Bishop y Bjerrum,1960).
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Durante la excavacion los esfuerzos totales disminuyen, y por consiguiente, disminuye
también el valor de la presién de poros. La variacion de la presion de poros con el tiempo es
mostrada en la Figura 7.33 (c).

Finalizada la excavacion en t=t,, el exceso negativo de la presion de poros va
disipandose, hasta hacerse igual a 0 en t =t,, tiempo a partir del cual permanece constante.

De la misma manera que en terraplenes, se considera que el proceso de excavacion es
rapido, por tanto no existe disipacion de la presién de poros. Entonces, en el periodo de
0 <t <t se trabaja bajo condiciones no drenadas, siendo el valor de la resistencia al corte

constante e igual a 7, =cC,, Figura 7.33 (d).

Para t >, debido a la disipacion del exceso de presion de poros negativo, la magnitud
de 7, va disminuyendo gradualmente hasta adquirir un valor constante en t =t,, tiempo en

el cual el valor de la resistenciaes: 7, =C+o tang.

El valor del FS es determinado a partir de la ecuacion [7.1]. De acuerdo a la Figura
7.33, resulta ser la division entre los valores de las graficas de la Figura 7.33 (d) y Figura 7.33

(b).

La variacion del FS con el tiempo es mostrada en la Figura 7.33 (e). En esta se observa
que el FS critico para un corte se presentaen t >t,, lo que equivale a decir, que el anélisis
de un corte es critico en condiciones a largo plazo.
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