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COMPACTACION

I. INTRODUCCION , 1

Se entiende por compactacion de los suelos el mejoramiento
artificial de sus propiedades mecanicas por medios mecanicos.

Tanto en la compactacion como en la consclidacién se da un procesc
de reduccién de vacios; pero, mientras que en el proceso de
consolidacién esa reduccion, debida a la aplicacién de cargas estaticas,
es relativamente lenta, en el proceso de compactacion la reduccion de
vacios, debida a la aplicaciodn de cargas estaticas o dinamicas, es mas o
menos rapida.

La compactacidn puede obedecer a muchos objetivos; el principal de
ellos es obtener un suelo de tal manera estructurado gque posea Y
nmantenga un comportamiento mecanico adecuado a traveés de toda la vida
dtil de la obra. Las propiedades requeridas pueden variar de caso a
.caso, pero la resistencia, la compresibilidad y una adecuada relacion
esfuerzo-deformacion figuran entre agquellas cuyo mejoramiento se busca
siempre; es menos frecuente, perc a veces no menos importante, gque
también se compacte para obtener unas caracteristicas iddéneas de
permeabilidad y flexibilidad. Finalmente, como concecuencia de un
proceso de compactacidén, suele favorecerse mucho la permanencia de la
estructura térrea ante la accién de los agentes erosivos. Debe
garantizarse gue se mantengan las propiedades mejoradas, durante toda la
vida util de la obra.

Ciertas experiencias, realizadas en 1los primeros anos de la
aplicacion de las técnicas modernas de compactacidn, indicaron que
existe una correlacion entre el peso volumétrico seco y la o las
propiedades del material que se guiere mejorar. Sin embargo esa
correlacidén no es tan simple y segura como se pensaba, por lo que el
aumento de peso volumétrico es meramente un medio, pero no un fin en si
mismo.

R.R. Proctor a principios de 1los anos treintas realizo la
construccion de presas para el Departamento Hidrdulico de los Angeles,
California, en donde desarroll¢ los principios de la compactacion y los
publico en una serie de articulos en la revista "Engineering
tlews-Record". En su honor las . pruebas comunes de compactacion se
denominan comunmente pruebas Proctor de compactacidén. El establecid que
la compactacién basicamente es funcion de cuatro variables: 1) Peso
especifico seco, LY 2) Contenido de ‘agua, w%, 3) Energia especifica, vy

4) Tipo y caracteristicas del suelo (graduacién, presencia de minerales
de arcilla, etc.).

El proceso de compactacion puede ser ilustrarse mejor considerando
la prueba comun de compactacién o prueba Proctor. Se hacen varios
ensayos a una muestra del mismo sueloc que se este compactando de acuerdo
a las especificaciones para la prueba Proctor estandar, dadas mas
adelante, pero variando el contenido de agua del material. Para cad
contenido de agua se obtiene su respectivo peso especifico seco. Cuandj
quedan determinados los pesos especificos secos para cada ensaye s



grafican contra los contenidos de agua, con lo gue se obtiene una curva
llamada curva de compactacion. La figura 1 muestra una forma tipica de
esta curva (curva A}. Se puede notar que la curva de compactacidn, aun
bun contenidos altos de agua, nunca alcanza la curva para 100% de

aturacion (llamada curva de saturacidn). El punto maximo de la curva es

el gue corresponde al pesoc especifico seco maximo (zd )] para la
max

prueba: su correspondiente contenido de agua es conocido como "contenido
de agua ¢optimo". La curva B es la curva de compactacidn obtenida con :la
prueba Proctor medificada, gue utiliza una mayor energla de
compactacion. El caso es que, incrementando la energia de compactacion,
el peso especifico seco maximo tiende a incrementarse, como es de
esperarse, pero disminuye el contenido dptimo de agua. La curva dibujada
a traves de los puntos pico de varias curvas de compactacion para
diferentes energias especificas se denomina "linea de dptimos", la cual
es paralela a la curva de saturacion.

La figura 2 muestra algunas curvas tipicas de compactacién para
diferentes tipos de suelo, obtenidas con la prueba Proctor estandar.

II. PROCEDIMIENTOS PARA COMPACTAR
II.1 PROCESOS DE COMPACTACION DE CAMPO

La energia que se requiere para compactar los suelos en el campo se
puede aplicar mediante cualquiera de las cuatro formas que enseguida se
enumeran, las que se diferencian por la naturaleza de los esfuerzds
'ﬂﬂicados y por la duracion de los mismos. Estas formas son:

a) Por presion
b} Pcr 1mpacto
¢) Por amasado
d) Por *libracién

IT.1.1 COMPACTADORES POR PRESIOGN

RODILLOS LISOS METALICOS 5

Cuando estos equipos inician 'la compactaciodon de una capa el area de
contacte es mas o menos ancha y se forma un bulbo de presidén de una
cierta profundidad. Conforme avanza la compactacion el ancho del adrea de
contacto se reduce, y por lo tanto también se reduce la profundidad del
bulbo de presidén y aumentan "los ésﬁuerzos de . compresidén en la cercania
de la superficie. Estos esfuerzos son con frecuencia suficientes para
triturar los agregados en materiales granulares, e invariablemente
causan la formacién de una costra en la superficie de la capa, lo que se
conoce como encarpetamiento. El1 efecto de la compactacién de los
rocdillos lisos se reduce considerablemente a medida que se profundiza en
la capa compactada, y él efecto de la compactacion se produce de arriba
hacia abajo. - S

Los rodillos lisos tienen su campo de aplicaciodn circunscrito a lcs
materiales que no requieren concentraciones elevadas de presiodn, por no
formar grumes © no requerir disgregado; por lo general son arenas Yy



gravas relativamente limpias. Cuando se utiliza sdélo el rodiliu liso en
arcillas y limos plasticos es comur que al cabo de un cierto numero de
pasadas lleqguen a presentarse fracti.as en la parte superior de la capa,
debido a la rigidez que esta zona adquiere por excesiva compactacién, en
comparacién con el lecho inferior de la misma capa, menos compactado,
gue adguiere una resistencia relativamente baja.

RODILLOS NEUMATICOS

La accidén compactadora del rodillo neumatico tiene lugar
fundamentalmente por la presidn que transmite a 1la capa de suelc
tendida. Sus bulbos de presion son semejantes a los de los rodillos
metdlicos, pero el area de contacto permanece constante por lo gue roc se
produce el efecto de reduccidén del bulbo. Estos rodillos producern un
cierte efecto de amasado, gque causa al suelo grandes deformaciones
angulares por las irregularidades (dibujo) de las llantas; este efecto
es mucho menor gque el amasado que se consigue con los rodillos pata de
cabra. . ;

La superficie de contacto de la llanta depende del peso del rodillo
y de la presidn de inflado; su forma es mas o mencs eliptica. La presidn
gque se transmite no es rigurosamente uniforme en toda el area de
aplicacién, pero para simplificar suele hablarse de una presion media de
contacto. Para lograr una aplicacion mas o menos uniforme de la presion
a una cierta profundidad bajo la superficie es preciso que las llantas
delanteras y traseras del eguipo tengan -huellas que se superpongan
ligeramente; es usual buscar una disposicidn tal que deje a ambos lados
2/3 de huella libre entre las superposiciones. Podria pensarse que lal
eficacia compactadora crece de manera indiscriminada con la presion de
inflado, pero esto no es del todo cierto, pues si la presidon no es
demasiado grande, ambos lados de la huella se producen concentraciones
gue hacen aparecer presiones horizontales adicionales gque ayudan al
asentamiento de las particulas de suelo y a su mezclado. El1 acabado
superficial de las capas compactadas con rodilles neumdticos suele tener
una rugosidad suficiente para garantizar una buena liga con la capa
superior.

Los rodillos neumaticos se usan principalmente en 1los <cuelds
arencosos con finos poco plasticos, en los que no existen grumos cuya
disgregacidén requiera grandes concentraciones de presidén, como las gue
producen los rodillos pata de cabra. En limos poco plasticos también son
eficientes los rodillos neumaticos. =~

II.1.2. COMPACTADORES POR IMPACTO

RODILLO DE IMPACTO (TAMPER)
‘ Estos equipos son semejantes en muchos aspectos a los rodillos pata
de cabra, peroc capaces de operar a velocidades mucho mayores gue estos
ultimos, lo que produce un efecto de impacto ‘sobre la capa de suelo que
se compacta. Este es un rodillo metdlico en el que se han fijado unasl
salientes en forma aproximada de una piramide- rectangular truncada.



Estas piramides nc son de la misma altura pues hay unas mas altas que
otras. Estas salientes han sido disenadas de tal manera que el area de
contacto se incrementa con la penetracidn, ajustandose automaticamente
'a presidn a la resistencla del suelo compactago. El disefno contempla
también una facil entrada Yy salida a la capa, lo que disminuye 1la
resistencia al rodamiento. Estos rodillos han probado ser muy eficientes
y eliginan la posibilidad de estratificacidn en los terraplenes, esto es
de importancia .en corazones impermeables de presas.

El rodillo de impacto es uno de los mads versatiles equipos de
compactacion. Este equipo tiene su mejor rendimiento en suelos finocs con
abundante contenido de grava y guijarros o en suelos finos residuales
gue contengan fragmentos de roca parcialmente intemperizades.

PISONES

-

El empleo de estos equipos esta restringido a &reas pequenas.

Los pisones pueden ir desde los de~tipo mas elemental, de caida
libre y accionados a mano, hasta aparatos bastante mas complicados
movidos por compresidn neumatica o por combustion interna.

Los pisones de caida libre pueden ser desde simples mazas unidas a
un mango y accionadas por una persona, hasta mazas de 2 ¢ 3 toneladas
que se izan con cables y se dejan caer desde uno o dos metros de altura.
Estos modelos pesados, accionados por una maquina apropiada, se han
’usado con éxito en la compactacidén de grandes fragmentos de rcca. '

Los pisones neumaticos o de explosidén se levantan del suelo por la
reaccioén gque ellos mismos generan al funcionar contra el propio suelo,
lo que basta para elevarlos 15 ¢ 20 cm. Se les considera apropiados para
compactar suelos finos.

IT.1.3. COMPACTADORES POR AMASADO

RODILLOS PATA DE CABRA

Estos compactadores concentran su peso sobre el darea de contacto de
un conjunto de puntas de forma variada, que penetran al suelo,
ejerciendo presiones estaticas muy grandes en los puntos en que estas
protuberancias ejercen su accién. Conforme se van dando pasadas y el
material se va compactando, las patas profundizan cada vez menos en el
suelo, vy llega un momento en gque ya no se produce ninguna compactacion
adicional; en una cierta profundidad pequefa, 1la superficie queda
siempre distorsionada, pero se compacta bajo la siguiente capa que se
tienda. . :

La presién que ejerce el rodilleo pata de cabra al pasar con sus
vdstagos sobre el suelo no es uniforme en el tiempo; los véstagos
penetran ejerciendo presiones crecientes, las cuales llegan a un maximo
en el instante en gque el vastago esta vertical Yy en su maxima



penetracion; a partir de ese momento la presidn disminuye hasta que el
vastago sale. Ademas, la accioén del rodillo es tal que hace progresar la
compactacion de la capa de suelo de abajo hacia arriba; en las primeras
pasadas las protuberancias y una parte del tambor mismo penetran en eﬂ
suelo, lo gque permite °‘que la mayor presidén se ejerza en el lecho
inferior de la capa por compactar: para que esto ocurra el espesor de la
capa no debe ser mucho mayor gue 1la longitud del vastago. A esta
peculiar manera de compactar se le denomina accidn de "amasado".

Al aumentar el numeroc de pasadas del equipo la parte inferior de 1la
capa va adquiriendoc mayor resistencia, lo que impide la penetracién del
rodillo y de sus vastagos, que asi van compactande el suelc
suprayacente. El procesoc puede llegar a un limite en el que el rodillo
"camina" sobre el suelo y transmite todo su pesc a través de los
vastagos, pero sin gque haya contacto entre el tambor y el suelo
propiamente dicho. El rodillo pata de cabra produce dos efectos nuy
deseables en los terraplenes de suelos fineos compactados, que son una
distribucidén uniforme de la energia de compactacidon en cada capa Yy una
buena liga entre capas sucesivas.

Los rodillos pata de cabra rinden sus mejores resultados en suelos
finos. La concentracién de presion que producen los vastagos se ha
revelado muy util para la rotura y disgregacion de los grumos que se
forman en las arcillas homogeéneas por la accidn de fuerzas de naturale:za
capilar entre sus particulas. En suelos finos no homogeneos, con
diferentes rangos de tamanos, la accidén de las patas de cabra también es
nuy beneéfica para romper y disgregar las diferentes particulas y para
unir entre si las distintas capas de material compactado, pues al quedar
distorsionada la superficie de cada capa, se compacta Jjunto con 1la
siguiente, lo gque elimina la tendencia a la laminacién. En arcillas
blandas francas, ademdas de que tiene la posibilidad de eliminar grumos,
el rodillo pata de cabra resulta muy conveniente por la accion de
amasado ya descrita. En épocas recientes incluso se ha combinado 1la
accion de los rodillos pata de cabra con la vibracidén, para incrementar
la concentracion de fuerzas sobre areas pequenas y favorecer el poder
rompedor y mezclador de estos equipos.

Se han desarrollado dos tipos de compactadores que pueden
considerarse como variantes del rodillo pata de cabra tradicional: el
rodillo de rejillas y el segmentado. ‘

RODILLO DE REJILLAS

La superficie del cilindro del equipo la" constituye una parrilla o
malla fabricada con barras de acero, que forman una cuadricula,

El rodillo de rejillas se ha venido utilizando con éxito en
materiales gque requieren disgregacién, pero en realidad ha dado
resultado en una gran variedad de suelos, incluyendo arcillas homogéneas
o mezclas de arenas, limos y arcillas, con abundancia de finos. Suelen
lastrarse con blogues de concreto o arena humeda para elevar su presion
de contacto.



RODILLO SEGMENTADO

cada cilindro del equipo suele estar formado por tres ruedas
)adosadas, de aro interrumpido, lo cual forma la segmentacidén que da su
nombre al equipo.

El rodillo segmentado se ha utilizadc sobre todo con materiales que
requleren disgragacion, pero su uso se ha extendido a varios tipos de
suelos, incluso las arcillas no muy plasticas.

I1.1.4. COMPACTADORES POR VIBRACION
RODILLOS VIBRATORIOS

Estos rodillos funcionan disminuyendo ¢temporalmente la friccién
interna del suelc. La vibracion provoca un reaccmodo de las particulas
que da por resultado un incremento del peso volumétrico del suelo.

Estos rodillos pueden producir un gran trabajo de compactacidén en
relacién a su peso estatico ya que la principal fuente de trabajo es 1la
fuerza dinamica de compactacion.

Como la resistancia de los suelos plasticos depende de la cohesiocn,
la eficiencia de estos rodillos esta casi limitada a suelos granulares.

Buscando extender ventajas a suelos cohesivos se han desarrollado
rodillos pata de cabra vibratorios, en los que la fuerza y la amplitud
de vibracidén se han aumentado, y se ha disminuidec la frecuencia. Con el
mismo objeto se han acoplado dos rodillos vibratorios, "fuera de fase",
a un marco rigido para obtener efecto de amasamiento.

II.2 OBJETIVOS DE LAS PRUEBAS DE COMPACTACION

Los procesos de compactacidén de campo son en general demasiado
lentos y costosos como para reproducirlos a voluntad, cada vez gue se
desee estudiar cualesquiera "de sus detalles; no proporcionan un modo
practico de disponer de una herramienta de analisis, estudlio e
investigacién, tal como lo requiere el problema de la compactacion de
suelos, con sus muchas complicaciones y complejidades. Asi, la tendencia
a desarrollar pruebas de laboratorio que reproduzcan facil vy
econémicamente aquellos procesos debid de ser obvia para cualquiera que
se interesara (e interese) en racionalizar las técnicas de campo y en
conocer mas un proceso tan dificil e importante.

Las mismas razones inducen a las pruebas de laboratorioc a ser base
de estudios para proyecto y fuente de infoérmacion para planear un
adecuado tren de trabajo de campo.

Actualmente se hacen dos usos principales de las pruebas de
compactacion de laboratoro. En el primero, se compactan los suelos para
obtener datos para proyecto de estructuras de tierra; esta informacion



se refiere a resistencia, deformabilidad, permeabilidad, susceptibilidad
al agrietamiento, etc. El segundo uso que se hace de las pruebas de
compactacion es con fines de control de calidad; en este caso, la prueb
funciona fundamentalmente <como un indice comparativo del pesq
volumeétrico de laboratorio y de campo.

II.3. PROCEDIMIENTOS DE COMPACTACION EN EL LABORATORIO

Las pruebas de compactacién que se realizan en el laboratorio
pueden agruparse en alguno de los siguientes casos:

a) Pruebas estaticas

b) Pruebas dinamicas

c) Pruebas por amasado
d) Pruebas por vibracion

.IT.3.1 PRUEBAS ESTATICAS -

PRUEBA PORTER

En esta prueba se compacta al suelo colocandolo dentro de un molde
cilindrico de 15.24 cm (6") de diametro: el suelo se dispone en tres
capas acomodandolo con 25 golpes de una varilla con punta de bala, 1
gue no significa una compactaciodon intensa, pues la varilla es ligera'g
la altura de caida es la minima utilizable por el operador para un
manipulacion cdémoda. La compactacion propiamente dicha se logrf al
aplicar al conjunto de las tres capas una presicén de 140.6 Kg/cm™, la
cual se mantiene durante un minuto.

PRUEBA PORTER SOP

Este meétodo de prueba sirve para determinar el peso volumétrice
seco maximo y la humedad otima en suelos con particulas gruesas gque se
emplean en la construccion de terracerias:; tambiéen se puede efectuar en
arenas y en materiales finos cuyo indice plastico sea menor de seis. El
netodo consiste en preparar especimenes con material que pasa la malla
de 25.4 mm (1"), a los que se agregan diferentes cantidades de agua y se
compactan con carga estatica. Una vez preparado el material, el
precedimiento de prueba es como sigue: -

1) Coldquese el material preparado dentro del molde en tres capas: con
la punta de la varilla metalica de 1.9 cm (3/4%") de diametro y 30 cm
de longitud, désele a cada una de las capas 25 golpes, uniformemente
distribuidos.

2) Al terminar la colocacién de la ultima capa, tomese el molde gque
contiene el material , coldquese en la maquina de compresicn vy
compactese el material aplicando lentamente-carga uniforme, de maneg%
gue se alcance en un lapso de 5 minutos la presidn de 140.6 kg/cm’,



equivalente a una carga de 26.5 toneladas, aproximadamente;
manténgase esa carga durante un minuto y hagase la descarga en el
siguiente minuto, Al llegar a la carga maxima revisese la base del
' molde; si esta ligeramente humedecida, el material ha alcanzado la
humedad odptima de compactacion y su peso volumetrico seco maximo.

3) Si al llegar a la carga maxima no se humedece la base del molde, la
humedad con gue se prepar¢ la muestra es inferior a la optima: por lo
tanto preparese otra fraccion representativa del material vy
adicionesele una cantidad de agua igual a la del espécimen antericr
mas 80 cm”. '

4) Repiltanse los pasos 1 Yy 2 en este material ya preparado. Prepérenée
los especimenes gque sean necesarios siguiendo los mismos pasos
anteriores, hasta lcgrar gque en wuno de ellos se inicie el
humedecimiento de la base del meolde con la carga maxima.

5) Si antes de llegar a la carga maxima se humedece la base del molde
por haberse iniciado la expulsion de agua, la humedad con que se
prepard la muestra es superior a la dptima. En este _caso procédase
como en el parrafo 3, pero en vez de adicionar 80 cm” se reduce esa
cantidad en cada una de las nuevas fracciones representativas del
material, hasta 1lograr que en una de ellas se 1inicle el
humedecimiento de la base del molde con la carga maxima.

6) Al terminar la compactacidén del espécimen preparado .con la humedad
éptima, quitese el molde de la maquina de compresicdn y determinesele
la altura (he), restando la altura total.del molde la altura entre 1ia

' cara superior del espécimen y el borde superior del molde: registre@e
este valor en cm, con aproximacion de un decimo de milimetro.

7) Pésese el molde de compactacidn que contenga el espécimen compactado
y andtese dicho peso, en kilogramos, con aproximacion de un gramo.

8) Saguese el especimen del cilindro, cértese longitudinalmente y de 1la
parte central obténgase una muestra representativa y efectuese en la
muestra la determinacidn del contenido de agua, anotandoc su valor.

II.3.2. PRUEBAS DINAMICAS
PRUEBA DE COMPACTACION POR IMPACTO TIPO PROCTOR. PRUEBA PROCTOR (AASHO)
ESTANDAR -

Con esta prueba se determina la relacidén entre el peso
volumétrico y el contenido de agua de los suelos. Existen 4
alternativas de prueba:

Molde de 4", suelo gue pasa la malla # 4, E

-Método A. =
-Método B. Molde de 6", suelo que pasa la malla % 4, E =
~-Método C. Molde de 4", suelo gque pasa la malla de 3/4", E =
'—Método D. Molde de 4", -suelo que pasa la malla de 3/4", E =



Preparacién de la muestra

1)

2)

4)
5)

6)

7)

8)

Identificar el material. ‘

Para esta prueba se requiere una muestra representativa de suelo,
debidamente cuarteada, con peso comprendido entre 2.5 y .0 Kg para
cada fraccidn de suelo que se necesite para el ensaye. Se seca al
aire lo necesario para facilitar su disgregacidn.

Disgregar grumos con la mano de mortero cubierta de hule cuiddndo de
no romper granos individuales.

A la muestra disgregada se la criba por la malla numero 4.
Obtener contenido de agua.

Como la curva peso volumetrico seco-contenido de agua debe definirse
entre 6 u 8 puntos (la mitad de ellos abajo del contenido dptimo de
agua y la otra mitad arriba), preparense las mismas porciones de
suelo en recipientes con el contenido”de agqua deseado y déjense en
reposo por lo menos 24 horas, con tapa hermética:; esto facilita una
buena mezcla del agua y los finos. Si la plasticidad es alta debera
almacenarse el material por lo menos dos dias. Las porciones de suelo
deberan diferir en su contenido de agua de un espécimen a otro en dos
puntos de porcentaje aproximadamente. Utilicese agua de buena calidad
y mezclese al suelo con atomizador.

Pésese el molde proctor con la placa-base adosada. ‘i

Coldéquese el collarin de extension scbre el molde.

Procedimiento de prueba

1)

2}

Se detallarada el método A:
Seleccionese una de las muestras representativas de 3 kg.

Dividase la muestra en el numero de porciones gue se requiera, segun
las capas que vallan a disponerse en el molde de 10.16 cm (4") de
diametro; en el caso presente seran 3 capas. El1 molde tendra
instalada su extensidén y debera llegarse a un espesor total
compactado de 13 cm. Compactese cada capa con 25 golpes del pison
(5.08 cm de didmetro y 2.49 kg de peso) distribuyéndolos
uniformemente y con altura de caida de 30.48 cm (12"). Durante la
operacién el molde debera apoyarse en una base rigida. Después de la
compactacioén, remuévase la extensién del molde y enrasese el suelo
compactado, utilizando 1la regla metdlica. Pésese el conjunto vy
réstese la tasa del molde, para tener el peso humedo del material.
Dividase entre el volumen del molde, para obtener el peso volumetrico
de la masa de suelo (7m).



3)

)

4)

Retirese el material del molde, sin desmoronarlo y dividase el
espécimen en dos porciones, segun un plano vertical por el centro de
la seccidn transversal. Tomese una muestra representativa de una de
las caras del corte y determinese el contenido de agua del suelo.

Continvense las determinaciones con las otras porciones de material
con diferentes contenidos de agua, de preferencia en orden creciente,
hasta gque no cambie o disminuya el peso volumétricc humedo del suelo.

PRUEBA DE COMPACTACION PROCTOR (SARH)

1)

2}

'3)

4)

7)

8)

10)

De la muestra vya preparda ¥y que ha pasado por la malla § 4, se toman
aproximadamente 2.5 kg, se ponen en la charola y se dejan secar al
aire en caso de gue este muy humeda.

Se revuelve perfectamente el material, “tratando de que el agua
agregada se distribuya uniformemente.

Usando el cucharén se vacia en el <ilindro Proctor, previamente
:rmado con su extensidén, material suficiente para obtener una capa
floja de unos 8 cm de espesor.

Esta capa se compacta mediante 20 golpes de pisdn (de 5 cm de
diametro y 2.75 kg de peso), procurando repartirlos en toda su
superficie y usando la guila metalica (de 48 cm de longitud) para que
la altura de caida sea la misma. Los golpes del pison se dan
levantando éste hasta el nivel superior de la guia y dejandolo caer
libremente.

Se vuelve a vaciar material en el cilindro para tener una segunda
capa que, agregada a la primera, dé una altura total de unos 11 o 12
cm, compactandola del mismo modo que la primera.

En idéentica forma, se procede con la tercera capa, procurando que una
vez compactado el material, la superficie esté 1 ¢ 2 cm arriba del
ensamble en la extension. .

Al terminar la compactacién de las tres capas, con una espatula de
cuchillo se recorre el -perimetro exterior de 1la extensidn para
despegar el material y  se quita cuidadosamente la extension,
enrasando la muestra al nivel superior del cilindro ¥ rebanado el
material sobrante con un enrasador.

Se limpia exteriormente el <c¢ilindro y *se pesa con la muestra
compactada en el platillo de la bascula, aproximando la lectura hasta
los 5 g. El1 peso obtenido se anota en el registro de calculo.

En una capsula de porcelana o vidrio refractario, previamente
numerade y tarado, se toma unha porcién de la muestra compactada,
aproximadamente 100 g, y se pesa al 0.1 de gramo en la balanza,
anotando el valor.

Se desarma el cilindro Prdctor con objeto de extraer facilmente el
material.
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11} Para poder definir las condiciones optimas del material, es
necesario efectuar cuatro o <cinco veces los pasos anteriores,
incrementando en cada ensayo el contenido de agua. ‘

12) Todas las capsulas gque contienen lP muestra humeda de cada ensayo,
se colocan dentro de un horno a 110 C. Durante 18 horas como minimo.
Transcurrido ese lapso, se retiran del horno, dejandolas enfriar
dentro de un desecador vy se pesan, registrando el valor
correspondiente.

II.3.3. PRUEBAS DE COMPACTACION POR AMASADO

PRUEBA DE COMPACTACION POR AMASADO HARVARD MINIATURA

Con este método de prueba se determina el peso volumetrico seco
maximo y la humedad odptima en suelos finos plasticos, con particulas-
‘menores de 2 mm. -

Preparacidn de la muestra
1) Identificar el material.

2) Para esta prueba se requiere una muestra representativa de sueloj
debidamente cuarteada, con peso comprendido entre 1 y 1.5 kg. Se sec
al aire lo necesario para facilitar su disgregaciodn.

3) Disgregar grumos.

4} A la muestra disgregada manualmente se la criba por la malla numero
10,

5) Obtener contenido de agua.

6) Como la curva peso volumétrico seco-contenido de agua debe definirse
entre 6 u 8 puntos (la mitad de ellos abajo del contenido c¢ptimo de
agua Yy la otra mitad arriba), preparzsnse las mismas porciones de
suelo en recipientes con el contenido de agua deseadc y déjense en
reposo por lo menos 24 horas; esto facilita una buena mezcla del agua
Yy los finos. lLas porciones de suelo deberan diferir en su contenido
de agua de un espécimen a otro en dos puntos de porcentaje
aproximadamente. Utilicese agua de buena calidad y mezclese al suelo
con atomizador.

Procedimiento de prueba
1) Con el molde ajustado a su base y provisto de su extension, coloques

en €l la cantidad que se requiera de sueio en estado suelto. L
colocacion del suelo dentro del molde debera hacerse en el numero de

11



capas que se necesite (por lo comun cinco):; nivelese cada capa
presionandola ligeramente con un pison de hule.

’) Después de ajustar apropiadamente el resorte del pisén, insértese en
el émbolo del pison y presidnese hasta que el resorte se
comprima hasta su tope. Quitese la presion, cambiese ligeramente de
posicion el eémbolo y repitase la opercidn, repartiendo asi la presion
aplicada de manera uniforme en la superficie de cada capa, hasta
completar el numero de aplicacicnes necesarias.

3) Repitase este procedimiento para cada capa: procuirese que la capa
superior sobresalga del molde por 1o menos 1 cm (entrando -en la
extension metalica del mismo).

5) Trasladese del conjunto del molde al aditamento para retirar la
extensiodon; presiodnese firmemente el embolo del propio aparato y, a la
vez, accionande el mecanisme extractor, sueltese el collar metialico
del molde y del suelo compactado. i

6) Quitese el molde de su base y enrasese-con culdado su borde supericr
con una regla metalica. Verfiquese también con la regla el
enrasamiento del borde inferior del molde,

7) Pésese el molde que contiene al suelo compactado, con aproximacién de
0.1 g.

8) Extrdaigase la muestra del molde utilizando el extractor y coléquesela
en un recipiente apropiado para 1ntroduc1rla al horno y determinar su
contenido de agua.

9) Compactense otros especimenes con contenidos de agua crecientes,
hasta que el peso humedo de la muestra valla creciendo, hecho que
senala que se ha sobrepasado el contenido de agua optimo.

10) Calculese el peso volumétrico seco correspondiente a cada contenido
de agua, mediante la férmula

y dibujese la curva de compactacién para obtener el peso volumétrico
maximo y el contenideo dptimo de agua.

11) Si se desea, cambiese el procediniento de compactacidn variando el

numero de aplicaciones del pison por capa, la presion por capa o el
numero deé capas.

PRUEBA DE HVEEM, DE COMPACTACION POR AMASADO

Esta prueba tiene por objeto representar en el laboratorio las
condiciones de amasado que producen los equipos de compactacion de
campo.
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Procedimiento

1)

2)

5)

7)

fabricacién del espécimen para suelos y agregados con finos qu
posean suficiente cohesidén natural para mantener a los especimene
intactos durante los procesos de prueba. Los materiales sin cohesion,
tales como agregados para bases, requieren del uso de canastillas de
papel como ayuda para poder manejarlos sin que sufran alteraciones.

En los siguientes incisos se describe el procedimiento normal d;

Cologuese el molde en el collarin con mango, que tiene un disco de
hule de 10.00 cm (3-15/16") de diametro y 0.32 cm (1/8") de espesor,
pegado a la placa. Ajustese el molde para dejar un espaciamiento de
0.32 cm (1/8") entre el borde inferior del molde y la base del molde
con mango. Sujétese asi. Coldéquese un disco de cartulina de 10 cnm
(3-15/16") dentro del molde, sobre el disco de hule. Pdngase en su
lugar la extensidn con embudo y el molde sobre la placa giratoria del
compactador y atornillese. _

Coldgquese una mnuestra bien mezclada en el alimentador, con el
material suelto y bien distribuido a lo largo de toda su extension..
Echese a andar el compactador y ajustese la presion. del aire del
compactador a 1.05 Kg/crn2 {15 lb/ina), lo cual equivale a_una presion
en el pison de aproximadamente 16.85 Kq/cm2 (240 1lb/in"). Espérese
hasta que el pisdn alcance su posicidn mads baja antes de colocar al

‘material en el molde.

Con una espatula vayase depositando el material del alimentador en el
molde de manera que se cubra su fondo:; el resto- -de la muestra s

vaciara en 20 partes iguales, una en cada aplicacioéon del pison/
despues proporcionense 10 aplicacicones mas para asentar y nivelar
todo el material. Levantese y limpiese el pisdn y coldégquese un disco
de hule de 10 cm de diametro en la parte superior del especimen. Si
durante todas las operaciones anteriores la presion de 1.05 Kkg/cm
resulto excesiva y produjo levantamiento del material al rededor del
pison, podra bajarse dicha presiodn.

Afléjese el molde dentro del collarin con mango, manipulando los
tornillos, bajese el pisdn e increméntese la %residn del gire hasta
obtener una presién en el pisén de 24.6 kg/cm” (350 l1lb/in"), lo gue
normalmente se logra con una lectura de 1.48 kg/cm” (21 lb/in") en el
mandmetro gue mide la presion del aire.

Las arcillas pueden requerir presiones de compactacidén menores, pues
en ellas el pison penetra con facilidad; en estos casos la
penetracién del pisén debera ser el factor que se observe; se debe
buscar que no sea mayor gque 0.64 cm (l1/4").

Apliquese 100 veces el pisdn al espeécimen.
Si antes de las 100 aplicaciones aparece agua libre en la base del

molde, deténgase el proceso de inmediato y andtese el numero de
aplicaciones.
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III. COMPORTAMIENTO MECANICO DE SUELOS COMPACTADOS
511.1. SUELOS FINOS PLASTICOS

1TIT.1.1, FACTORES QUE INFLUYEN EN EL COMPORTAMIENTO MECANICO

ESTRUCTURA DEL SUELG, CAMPO VS LABORATORIO

La estructura y 1las propiedades 1ingenieriles en el material
compactado dependen grandemente del metodo o tipo de compactacion, de la
energia aplicada del tipo de suelo y del contenido de agua. Por ejemplo,
en el caso de las arcillas las investigaciones han demostrado que cuando
estas son compactadas con contenidos de agua abajo del optimo, la
estructura de los suelos es esencialmente independiente de la forma y
del tipo de compactacion. A la humedad d¢ptima, sin embargo, el tipo de
compactacidn tiene un efecto significativo en la estructura,
resistencia, compresibilidad, etcétera, del suelo. La estructura del
suelo se vuelve incrementadamente dispersa si se va aumentando el
.contenido de agua. En la rama izquierda de la curva de compactacion lgs
suelos son siempre floculentos, mientra® que en la rama derecha la
estructura del suelc se vuelve mds orientada o dispersa. En la figura 4,
por ejemplo, la estructura en el punto C es mas orientada que en el
2unto A4 (en donde el suelo tiene una estructura floculenta, grumosa, o
ean castilleo de naipes). Ahora si se 1incrementa la energia de
compactacion el suelo tiende a ser mas orientado, aun con contenidos de
agua abajo del o6ptimo. Si nos referimos nuevamente a la figura 4, la
Jestructura en el punto E es mas orientada 'que en el punto A; Del lado
pmderecho, la estructura del suelo en el punto D sera algo mas orientada
'gue en el punto €, aungue el efecto es menos significativo que en el
lado izguierdo.

La diferencia de propiedades que el suelo pueda terner con los
diversos métodos de compactacidn que se utilizan, considerando un misno
nivel de energia, al compararlos, se espera que se deban unicamente a
una diferencia en 1las estructuras, la cual seria atribuible so6lo a
diferencias en la magnitud de las deformaciones angulares inducidas por
el método de compactacidn. En el laboratorio, a mismo peso volumetricd y
mismo contenido de agua, el maximo grado de orientacién se logra por
amasado y el minimc por compactacion estatica. '

A estructuras muy diferentes en el suelo corresponden propiedades
fundamentales también muy diferentes. Por otro lado, casi todos los
procesos de compactacion de campo mas usados, excluyendo la vibracion,
incluyen en mayor o menor grado efectos de "amasado, en tanto gue la
compactacion estdtica del laboratorio no puede considerarse
representativa de ningun método actual de campo y, por ende, el uso de
una prueba estatica de laboratorio para estudios de suelos con fines de
proyectar una estructura de tierra debera cuestionarse seriamente. En el
campo, el rodillo pata de cabra produce mayor orientacion de particulas
que el neumatico.
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SOLICITACIONES EN EL MATERIAL COMPACTADO

Al aumentar la energia de compactacion, el aumento del pesc
volumétrico sera tanto mayor cuanto menor sea el contenido de agua del
suelo; cualguier incremento de energia que se aplica a un suelo con
contenido de agua superior al optimo se utiliza en producir deformacidn
angular, pero no reduccion de volumen; esto se debe a que un suelo con
contenido de agua alto es mas deformable y tiene bajo contenido de aire
y por tanto, fase fluida menos compresible.

PREPARACION DEL SUELO

Como se detallara mas adelante, el reuso y el logre de una
homogénea distribucion del contenido de agua influyen en la compactacion
y, por ende, en el comportamiento mecanico de los suelos compactados.

IIT.l.2. PERMEABILIDAD

La permeabilidad de un suelo compactado depende de su relacidn de
.vacios, de su estructura y de su grado de saturaciodn. La permeabilidad
puede relacionarse con el cuadrado de la relacidn de vacios del suelo.

Para una misma energia, la permeabilidad de un suelo compactado
disminuye al aumentar el contenido de agua y alcanza un minimo proximol
al contenido de agua o6ptimo; si incrementamos la energia utilizada ell
cceficiente de permeabilidad disminuye porque baja la relacidn de vacios
del suelo (incrementandose con ello el peso especifico seco). El cambio
en la permeabilidad, modificando el contenido de agua, se ilustra en la
figura 5, donde puede observarse gque la permeabilidad tiene un-orden de
magnitud mas alto para contenidos de agua abajo del optimo, que para
contenidos arriba del éptimo.

La estrucuracidén es el factor que mas afecta a la permeak.ilidad de
un suelo compactadoc. A mayor contenido de:  agua y mayor distorsion
precducida por la compactacidén (a lo que corresponde mayor orientacion en
las particulas) se obtiene menor permeabilidad y las diferencias por
este efecto son muy importantes.

La figura 6 muestra las diferencias de permeabilidad que se
obtuvieron para un mismo suelo que se compactd en el campo con rodillo
pata de cabra y en el laboratorio con un compactador de amasado,
llegando siempre al mismo peso volumétrico seco con el mismo contenido
de agua.
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III.1.3. COMPRESIBILIDAD Y EXPANSION

Cuando un suelo arcilloso cambia de volumen existen dos componentes

deformacion a nivel estructural. En primer lugar, la correspondiente

w variaciones de las distancias entre las particulas con grado de

orientacion constante, y en segundo la que ocurre por reducciones de las

distancias medias de las particulas, sin que cambie su distancia minira
por aumento de grado de orientacion. '

Si se compactan dos muestras de un suelo arcillosso con los mismos
métodos y energias de compactacion y al mismo peso volumétrico seco,
pero emgpleando en un caso una humedad menor gque la dptima y en el otro
mayor, se obtiene un comportamiento en procesos de carga como la que se
muestra en la figura #.

En primer lugar, la muestra gue se’ compactd en el lade humedo
(muestra 2) exhibe una curva de compresibilliidad con la forma tipica
regular que corresponde al tipo de suelo de la prueba (arcilloso), en
tanto gque la muestra 1, compactada del lado seco, presenta una curva de
compresibilidad que se diria compuesta de-dos curvas convensionales. En
suelos que se compactaron por amasado, se ha observado que la presidn a
la que aparece la transicidn, can variacioén brusca de pendiente, es
ligeramente menor que el esfuerzo de compactacidén. Al parecer el aumento
del coeficiente de compresibilidad (pendiente abrupta) se debe al
predominio de la tendencia a la aproximacién de la particulas con
aumento del grado de compactaciédn.

En segundo 1lugar, bajo presiones pequenas, el coeficiente de
'Pmpresibilidad del suelo compactado en el lado sece es mencor que el del
fuelo que se compactd en el lado humedo, pero esta situacién se invierte
bajo presiones grandes. Esto se debe a gue bajo poca presion ocurren
cambios insignificantes en el grado de orientacidn de las particulas de
las dos muestras, y al ser mayor en la muestra 2 la distancia minima
entre particulas, la resistencia gque oponen para aproximarse es mas
grande en esta muestra que en la 1; bajo grandes presiones, en la
muestra 1 (del lado seco) ocurren deformaciones volumétricas debidas al
aumento del grado de orientacién de las particulas por colapso, gue no
tienen lugar en la muestra 2. Bajo presiones muy altas ambas muestras
llegan a la misma relacién de vacios, pues en las dos se llgega a una
estructuracion similar.

La expansion de arcillas compactadas con contenidos de agua abajo
de la humedad optima, es grande:; cuentan con una deficiencia relativa de
agua y por 2s0 tienen la tendencia de absorver agua y a expanderse mas
gue las compactadas con contenidos de agua pqQr arriba de la dptimo. La
expansibilidad «crece con la energia de compactacion. Los suelos
compactados con contenidos de agua abajo del dptimo son, en general, mas
sensibles a los cambios de ambiente. Lo contrario sucede para la
contraccién, como se muestra en la figura 9, donde se observa que los
suelos compactados con contenidos de agua arriba del dptimo, tienen una
contraccion mas alta. También se observa en la figurafel efecto que
tiene el metodo de compactacidén en la contraccioén del suelo. '
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IIT.1.4. RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE

suelo arcilloso depende del esfuerzo normal efectivo y del valor medi
de la distancia minima entre particulas; la resistencia aumenta cuand
dicho valor medio disminuye.

La resistencia al desplazamiento relativo de las particulas de %1
o]

En los suelos finos compactados suelen desarrcllarse presiones
neutrales negativas, una vez gque la compactacién a sido terminada. Estas
presicnes negativas dependen fundamentalmente del grado de saturacion
del suelo. Las presiones negativas desarrolladas en el agua son mayores
a mensr grado de saturacion inicial y hacen que sea también mayor 1la
resistencia del suelo compactado y menor su deformabilidad.

COMPORTAMIENTO EN PRUEBA RAPIDA (SIN CONSOLIDACION Y SIN DRENAJE)

Puesto que el grado de saturacion influye mucho en las propiedades
de los suelos compactados, la respuesta de una misma muestra en prueba
‘triaxial rapida dependera de si se la ensaya con el grado de saturacion
que adgquiere cuando se compacta, o de s1 se la satura a volumen
constante antes de probarla. En el primer caso, la resistencia es

funcion de 1la presion de confinamiento en la camara, pues la
compresibilidad del aire hace que la relacion de vacios varie con tal
presién; en el segundo caso, el compeortamiento del suelo es

independiente de la presion en la camara.

Las muestras compactadas con contenidos de agua abajo del optimg
tienen mas resistencia que las compactadas con contenidos de agua arrib
de la humedad optima. La resistencia de un suelo con contenido de agua
arriba de la humedad dptima también depende un tanto del tipo de
compactacidn, debido a diferencias en la estructura del suelo. Si se
humedecen las muestras el cuadro cambia debide a la expansion,
especialmente para contenidos de agqua abajo de la humedad optima. La
figura 10 muestra las curvas de resistencia para una arcilla compactada
por amasado, para tres diferentes energias de compactaciodon. Las curvas
muestran la resistencias definidas como el esfuerzo requerido para
pro¥Wocar S y 25% de deformacion.

COMPCRTAMIENTO EN PRUEBA RAPIDA CONSOLIDADA

Algunas 1investigaciones indican que para una misma humedad de
compactacidén la resistencia aumenta con el peso volumeétrico; a mayor
peso volumétrico en 1la compactacién, resultara mayor la resistencia
despues de 1la consolidacién, al comenzar la aplicacidon del esfuerzo
desviador, resultando asi menores presiones neutrales.

A mismo peso volumétrico de compactacién, la resistencia crece con
la humedad de compactacion; cuanto mas alta es la humedad de
compactacioén, mas compresible es el suelo y mayor el peso volumeétrico
que se obtiene despues de la consolidacién, inmediatamente antes d
aplicar el esfuerzo desviador, lo gque conduce a mayores resistencias. Ei
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COMPORTAMIENTO EN PRUEBA LENTA

A un contenido de agua de compacpacidn, constante, la resistencia

? prueba 1lenta crece con el peso voluméetrico seco, por el menor

spaciamiento gque logran las particulas. A peso volumetrico seco

constante, la compresibilidad del suelo crece con el contenido de agua

de compactacion y por =2sta razén disminuye el espaciamiento de las
particulas en el instante de la falla. '

RESISTENCIA A LA EROSION INTERNA

La resistencia de los suelos finos compactados a la tubificacidn y
otros efectos de las fuerzas de filtracion, depende de la trabazon entre
sus particulas, determinada por la geometria de la estructura y por la
magnitud de las fuerzas electromagnéticas entire particula y particula.
La compactacidn de suelos del lado seco del éptimo produce bajo grado de
orientacidn y alta permeabilidad. Si en tal caso ocurre flujo y se lava
el suelo con agua con baja concentracidn de sales, aumentaran las
fuerzas de repulsidn entre particulas, favoreciéndose en arrastre de las
mismas. Si la compactacicén se hace del lado de las humedades mayores que
la ¢optima se tiene, por efectos contrarios, menor susceptibilidad a la
tubificacion.

VALOR RELATIVO DE SOPORTE (V.R.S.) ’ B

' La figura 11 muestra la variacidén del valor relativeo de soporte de
una arcilla limosa con las condiciones de compactacion; el valor
relativo de soporte depende tanto del contenido de agua como del peso
volumétrico gque se alcance. Para especimenes que se prueban después de
ser saturados se obtiene una curva parecida a la de compactaciodn, debido
a la absorcidn de agua y expansidén gque sufre el especimen durante la
saturacioén. La figura muestra también la expansidon que sufren los
especimenes en funcion del contenido de agua con que se compactaron; se
ve la conveniencia de compactar los suelos expansivos en el lado humedo,
independientemente de gque en tal caso se llegue a un menor valor
relativo de soporte,

EFECTOS DE TIEMPO ' c

.~

Las investigaciones indican que el paso del tiempo afecta de manera
significativa a la resistencia de las arcillas compactadas. La figura
12 muestra un ejemplo de este hecho. Una arcilla limosa con notables
propiedades tixotropicas se probd hasta la falla en compresidn simple
con velocidades de aplicacién de la carga que variaron desde S5 minutos,
hasta 10 dias, en dos series de pruebas, en un caso realizadas
inmediatamente después de la compactacion y en el otro tras un periodo
de almacenamiento de 18 dias a humedad y peso volumétrico constantes. La
resistencia se definié como el esfuerzo desviador requerido para causar

1l espécimen una deformacion unitaria de 10%.
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En los especimenes que se probaron inmediatamente después de la
compactacion se produjo una disminucidén ligera de la resistencia entre
tiempos de carga de 5 y 100 minutos, de manera que la resistencia fu
30% mayor en una prueba de 10 dias que en la prueba estandar gque durq
aproximadamente 10 minutos.

En los especimenes dgue se probaron después de 18 dias de
almacenamiento, la resistencia disminuyo algo con el tiempo de carga
hasta un dia Yy después aumentdé ligeramente hasta 10 dias, pero en este
caso no se produjeron diferencias de mas de 4% de la resistencia
estandar. '

El considerable aumento de resistencia para los especimenes en que
se realizaron pruebas largas inmediatamente después de su compactacidén
se debe sobre todo a efectos normales de tixotropia, gque ocurren con
rapidez y no se hace notar en las muestras que sSe almacenen.

En general un suelo compactado gana resistencia con el tiempo.

ITI.2. SUELOS GRUESQOS
ARENAS COMPACTADAS

suelta para obtener su resistencia al esfuerzo cortante, se obtendra urn

curva asfuerzo-deformacion del tipo plastico, como la que se 1llustra e

la figura 13. Para producir deformaciones creclentes se necesitan
esfuerzos tangenciales crecientes. En la misma prueba una arena muy
compacta mostrara la curva esfuerzo-deformacién con linea discontinua
gue aparece en la misma figura; al principio se necesita esfuerzo
creclente para aumentar la deformacion, pero una vez gue se sobrepasa un
valor maximo del esfuerzo, éste puede disminuir sin que la deformaciodn
deje de crecer (comportamiento fragil). Esta diferencia de
comportamientec puede expresarse en términos de comportamiento; en arena
compacta no solo es preciso vencer el rozamiento entre los granos, sino
cbligarlos a girar y moverse, rodando uno sobre otros; sin embargo, una
vez que se ha roto la trabazon estructural compacta inicial, se facilita
mucho su movimiento relativo. Por el contrario, en arena suelta, la
estructuracién inicial es floja e 1inestable y es facil 1iniciar el
movimiento relativo, pero éste va produciendo estructuras cada vez mas
cerradas, y la resistencia de la arena va creciendo en forma paulatina
hasta un cierto limite. Esta estructura es practicamente igual a la gque
se llega al compactar la arena, por lo que la resistencia final o
residual es la misma en el caso sueltc y en el compacto.

Si, por ejemplo, en un aparato de corte directo se prueba una are7§

La parte inferior de la figura 13 muestra las variaciones de
volumen que sufre la muestra durante la deformacion. El volumen de las
arenas sueltas disminuye desde un principio, a causa de la destruccion
de las inestables estructuras iniciales. En las arenas compactas hay al
principio una ligera disminucion de volumen por el aumento del nivej
general de esfuerzos, pero en seguida el proceso de deformacion produc
un aumento de volumen. En la figura se aprecia que la resistencia maxima
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que puede desarrollar una una arena compacta es mucho mayor gque la que
puede ofrecer la misma arena, suelta. Naturalmente que no siempre son
"mas favorables las caracteristicas con que se presenta la resistencia en
las arenas compactas; por ejemplo, en arena suelta se desarrolla siempre
resistencia creciente, en tanto que la compacta exhibe una falla fragil,
a partir de la cual su resistencia cae mucho, hecho que pudiera tener
importancia en las aplicaciones; las arenas compactas son tambien
susceptibles de falla progresiva. ’

La compresibilidad de las arenas compactadas también disminuye
nucho respecto a la de las arenas sueltas.

IV. FACTORES QUE INFLUYEN EN EL PROCESO DE CCMPATACION

-

IV.1. POR PARTE DEL MATERIAL

'NATURALEZA Y ORIGEN -

Es claro que la clase de suelo con gque se trabaja influye de manera
decisiva en el proceso de compactacion. Este hecho puede notarse
observando las figuras 2 y 3 gque muestran la influencia del tipo de
material en la compactacion. -

CONTENIDO NATURAL DE AGUA VS CONTENIDO DE AGUA DE COMPACTACION

Esto se refiere al contenido natural de agua que el suelo poseia
antes de anhadirle ¢ quitarle humedad para compactarlo, en busca del
contenido dptimo o cualquier otro con que se hubiere decidido reali:zar
la prueba.

En los procesos de campo el contenido de agua original no sélo
ejerce gran influencia en la respuesta del suelo al equipo de
compactacion, sino que también gobierna en gran parte el comportamiento
ulterior de 1la masa compactada. Aungue por lo general solc pueden
lograrse cambios relativamente pequefios al humedecer o secar el suelo
extendido en la obra, es muy aconsejable buscar siempre condiciones de
humedad natural que no se aperten mucho de la oéptima para el proceso de
compactacidén que vaya a usarse; lo que significa que el material ha de
ser preparado de alguna manera antes de ser cdmpactado.

En los procesos de laberatorio, el contenido natural de agua del
suelo tiene especial influencia en las compactaciones gue se logren. con
una cierta energia, a humedades menores gue la dptima, sobre todo cuando
se procede a compactar el suelo inmediatamente después de la
incorporacién del agua. En un suelo originalmente bastante seco, el agua
que se anhada producira mayor diferencia inmediata entre las condiciones
de humedad 1interna Yy externa de los grumos, dgue en o©tro gue
originalmente hubiese estado mas humedo.
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PORCENTAJE DE AGREGADOS GRUESO O FINO

La figura 2 muestra la influencia de este factor. Se observa gque 1
se tiene, en general, una mencor eficiencia en la compactacidn a mayor
porcentaje de finos para un suelo dado. También se observa en la figura
la influencia de la graduacidén en la compactacion del material. Entre
mejor graduacion se tenga del suelo mas eficiente sera la compactacion.

COMPETENCIA DEL GRANO VS ENERGIA DE COMPACTACION

Un efecto gue merece especial atencioén es la degradacion
estructural que sufren muchos suelos gruesos por el proceso de
compactaciodn, lo que se traduce en <cambliocs importantes en la
granulometria, de manera que la que se obtiene en el campo no es la
misma que se obtuvo en el laboratorio, que se traduciria en diferencias
de los resultados de compactacion en campo Yy en el laboratorio.

IV.2. POR PARTE DEL PROCEDIMIENTQO DE PREPARACION DEL MATERIAL
SECADO PREVIO Y PROCEDIMIENTO DE SECADO

En los laboratorics, es comun presentar los resultados de las
pruebas de compactacidn con base en graficas 7d—w% (peso volumétrigo

AN,

seco vs contenideo de agua). Estas curvas scon diferentes si las pruebas
se efectuan a partir de un suelc relativamente seco al gue se va
agregando agua o si se parte de un suelo humedo, gque se va secando segun
avanza la prueba. Las investigaciones experimentales comprueban que en
el primer caso se obtienen pesos especificos secos mayores dque en el
segqundo, para un mismo suelo y con los mismos contenidos de agua: este
efecto parece ser particularmente notable en los suelos finos pldsticos
con contenidos de agua inferiores al optimo.

TAMANO MAXIMO DE PARTICULAS Y SUSTITUCION POR FRACCION EQUIVALENTE

El peso volumetrico aumenta al aumentar el porcentaje de gruesos
hasta un cierto limite, arriba del cual disminuye. Si el porcentaje de
gruesos es constante, pero se cambia la granulometria de la fracciodn
gruesa el peso volumétrico aumenta al .mejorar la distribucion
granulométrica de dicha fracciodn gruesa. Por esta razon es inadecuado el
procedimiento de compactacidn de laboratorio en que la fraccion retenida
en una malla se sustituye por el mismo peso del material gue pasa por
dicha malla y lo retiene la numero 4; si tal metodo se aplica, se
obtienen resultados que pudieran desviarse significativamente de lo que
ocurra en el campo.



PROCEDIMIENTO DE INCORPORACION DE AGUA

La forma wusual de expresar el contenido de agua, establece
Solamente la proporcion gue existe entre el peso de ésta y el del suelo
seco, pero no explica la forma como esa agua se encuentra distribuida en
las particulas o en los grumos del suelo. Las diferencias en la
distribucioén de la humedad ejercen un efecto muy importante en la curva

¥ TWES especialmente en 1los suelos finos. Algunos suelos tienden a

formar grumos cuando se les incorpora aqua; para disminuir este efecto
se recomienda que, en este tipo de suelos, la incorporacién de agua se
haga con un aspersor .

TIEMPO PARA HOMOGENEIZACION .

Cuando el suelo esta seco Yy se le agrega agua, esta tiende a
quedar en la periferia de los grumos, con propensién a penetrar en elles
solo después de algun tiempo. Si el lapsc que se deja pasar entre la
incorporacion del agua y el momento en que se apligue la energia de
compactacidén, es largo, se permite la incorporaciodon uniforme del agua a
los grumos del suelo, con la consecuente disminucidén de su humedad
superficial y el aumento de las presiones capilares.

En los laboratorios es comiun gue se proceda a partir de un suelo
relativamente seco;.se incorpora agua segup avanza la prueba y se deja
asar el tiempo suficiente tras la incorporacion (24 horas), para
ermitir la distribucidén uniforme del agua en el suelo y evitar que la
humedad superficial de los grumos gque pudiese contener el suelo sea
diferente a la interna.

RECOMPACTACION O REUTILIZACION DEL MATERIAL

En muchos laboratorios es practica comun usar la misma muestra.de
suelo para la obtencion de puntos sucesivos de las pruebas de
compactacion; elleo implica la continuada recompactacion del mismo suelo.
Se ha visto que esta préactica es inconveniente en lo absoluto, toda ve:z
que la experimentacién ha demostrado, gque si se trabaja con suelos
recompactados los pesos volumétricos que se obtienen son mayores que las
gue se logran con muestras virgenes en igualdad de circunstancias, de
modo gue con sueles recompactados la prueba puede llegar a dejar de ser
representativa.

IV.3. POR EL PROCEDIMIENTO DE COMPACTACION

TAMANC DEL MOLDE
4
El tamano del molde tiene influencia en el peso especificeo seco
jobtenido para energias de compactacioén comparables. Zelgler reporta los
resultados de pruebas de compactacion hechas en moldes de 4 y 6 pulgadas
en mezclas de gravas. En el molde de 4" se uso el método estandar de
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compactacidn, utilizando un pison de 5.5 1lb y 25 golpes por cada una de

las tres capas (altura del molde = 12"), usando un tamano maximo de
particulas de 3/4". En el molde de 6" se wutilizo una energia d
compactacidén similar, aplicando 74 golpes por cada una de las tres capaa
empleadas (altura del molde = 12") y un pisoén de 5.5 lb. Se obtuviero

diferencias entre los resultados obtenidos de los dos moldes utilizados,
las que variaron aproximadamente con la relacion area de friccidn-drea
de la seccidén transversal; en el caso del molde de 4" esta relacion
(4.58) fue mas grande gue para el molde de 6" (3.05). Se llegd a la
conclusicon de que el molde .'e €&" fué mas representativo de . las
condicicones de compactacioén en el campo.

FORMA DEL MOLDE

Se entiende gque la energia de compactacidén deba ser repartida de
manera uniforme en todo el volumen del suelo, es por eso gue si se
utilizan moldes de diferente forma puede haber diferencias en los
resultados, debidas a diferencias en la distribuciodén de la energia de
‘compactacion. B

FRECUENCIA EN LA APLICACION DE CARGAS

Las figuras 15 y 16 muestran la influencia de la frecuencia de
operacicén de un equipo compactador en varios tipos de suelos. Se observ
que hay una frecuencia en donde el suelo alcanza su maxima densidad, po
lo tanto la frecuencia en la aplicacién de las cargas es un factol
importante que hay que tomar en cuenta.
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7.1 ELEMENTOS TEORICOS DE ESTADOS DE ESFUERZO Y DEFORMACION

7.1.1ESTADOC DE ESFUERZO

El estado de esfuerzo en un punte de un medio continuo, se puede
representar, por medio de un cubao diferencial {en el caso de andlisis
tridimensional), o por medio de un cuadrado diferencial {({en el caso
de analisis plano). En este tipo de representaciones, se ha
descompuesto al vector esfuerzo (en sus componentes normal vy
cortante(s)), gque actua en direccidn de cada une de los ejes del

sistema de referencia.

Al vector esfuerzo se le define como:

- e
- A F a F
S =1fm —— =

AA>O A A d A

Otra forma de definirlo, pero ahora orientado, respecto a un
sistema de referencia cartesiano, y actuando en un plano normal a un

eje del sistema de referencia, es:

para el plano en direccidn X
S =0 i+t j+ Tt k

x H Xy Xz
para el plano en direccion Y
S =t i+0 j+T K

b4 yx y ¥z
para el plano en direccidén Z

S =1t i+t j+o k
z X 2y z



Observe gue las componentes de los vectores son los esfuerzos
orientados, para cada una de las caras del cubo diferencial mostrado

en la figura 7.1.2.

La convencidn de signos de los esfuerzos represéntados en un
cubo diferencial o un cuadreado diferencial, que representen a los
esfuerzos actuantes en un punto, es diferente para 1ingenieria
estructural, que para Mecanica de Suelos. La convencidn gue se usara

en este curso, sera la e Mecdanica de Suelos.

CONVENCION DE SIGNOS DE ESFUERZOS

Antes de definir la convencion de signos de los esfuerzos, se

debe definir a que se le llama cara positiva.

DEFINICION: Se define como caras positivas, a aquellas por donde
saldrian los =jes del sistema de referencia, si se situa el origen de

éste en el centro del elemento diferencial. Observe la figura 7.1.1.

Se conviene considerar como esfuerzos con signo positive, a
aquellos que actuando en cara positiva, se representen en el elemento
diferencial, con sentido opuesto al sentido de su eje paralelo del

sistema de referencia. Vea la figura 7.1.2.
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TENSOR ESFUERZOQ

En una forma no estricta, definiremos come tensor, a una matriz
gue tiene cilertas propiedades (que por falta de tiempo no las
veremos), en la cual se accmeodan en forma de columna, a los vectores

esfuerzo, referidos a un sistema de referncia. Al tensor esfuerzo se

le define por una T.

Fn analisis tridimensional: T = [ Ex §y S }
z
o T T
x yx zx
T = T T T
xy y zy
T T o
X2 yz z
£n andlisis plano de esfuerzos: T = S s ]
x r4
fes T
x X
T =
T a
xZ z

Los esfuerzos mostrados en los elementos difernciales de 1la
figura 7.1.2, forman tensores, donde todos los elementos tienen signo
positivo. Los tensores tienen utilidad, para analizar esfuerzos, por

medio de metodos graficos o analiticos.

En este curso sdlo usaremos el analisis plano de esfuerzos, ya
gque las pruebas de laboratorio que veremos, se pueden estudiar desde
este punto de vista. En la figura 7.1.3, se muestra la representacion

grafica de Mohr, donde se cumpla que todos los esfuerzos sean de



Y Condicidon donde:

Q"l>6'z,>q—3 >0

T

Fig. 7.1.3 Representacién tridimensional de Mohr, para la condicién

mostrada



compresién {en mecanica de suelos se acepta que los suelos no

Tasisten tension) , y con diferente valor. Esta condicioén cumple con:

o >a > ag >0
1 2 3

REPRESENTACION DE MOHR EN ANALISIS PLANO DE ESFUERZOS.

\

La representacion de Mohr, para analisis plano de esfuerzos, se
puede hacer con un solo circulo de Mohr, y puede representar al

estado de esfuerzos tridimensional perfecto, si se cumple que:

En la grafica de la figura 7.1.4, se cumple que:

En cualquier otro caso de analisis de esfuerzo, plano gue no
cumpla el estado tridimensional perfecto, se pueden cometer graves

errores.

En este curso veremos un metode grafice, ideado por el Dr.
Dagoberto de la Serna, que es muy versatil y didactico. Este netodo
fue bautizade por su autor como el método del polo fijo, y lo veremos

a continuacién.
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Condicidén donde:
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Fig. 7.l1.4 Represeriacién tridimensional de Mohr en Andlisis plano



METODO GRAFICO DE MOHR, DEL POLO FIJO.

Antes de exponer el método, debemos definir el concepto de

versor.

DEFINICION: Se define como versor, a un vector unitarieo normal al
planc de interés { plano &), de modo que sus componentes definen a
ese plano.

Los versores al ser unitarios, guedan definides por sus cosencs

directores. Estos se pueden definir como:

En analisis tridimensional

n=n1i+n j+n Kk
® ¥ z
Donde n = Co0s «
X
n = cos f
¥
n = cos 7

Donde a, B8 y 7 son los angulos directores del versor.

. . . 2 2 2
Aqui slempre se debe cumplir que: n = + ny + n- = 1
x

En analisis plano de esfuer:zos

n=n 1i+n k
X z



]

Donde n cos «
x

cos 7

Y n

z

Y donde a y 7 son los angulos directores del versor.

Aqui siempre se debe cumplir que: nj - n- =1
Z

En la figura 7.1.5, se muestran los versores en el espacioc y en

el plano, con sus respectivos angulos directores.

METODO GRAFICO DE MOHR (POLO FIJO).

(METODO PROPUESTO POR EL DR. DAGOBERTO DE LA SERNA)
Secuencia para obtener o y T en cualquier plano que se desee:
1. Se elige una escala adecuada para los ejes del plano de Mohr.

2. Se ubican los puntos correspondientes a los valores de o Yy
x

o) )
2z, sobre el eje de los esfuerzos normales.

3. Se localiza el valor del esfuerzo cortante, en lineas
perpendiculares al eje de los esfuerzos normales, y gque toguen a los

valores de o Y O, de acuerdo a las siguientes reglas:
X

a) Asocliado a o, se ubica el valor del cortante, con signo
x

contrario al que le corresponde en el tensor.



Fig. 7.1.5 Versores

Versor en el espacio

Versor en el plano

Y
=



b) Asociado a o, se ubica el valor del cortante, con el misno
signo que tiene en el tensor.
4. Definidos los puntos [ o -( T, ) } y ! Gz P T, ),-se unen por
medio de una linea recta. Al punto donde esta linea corta al eje de
los esfuerzos normales, se toma cono centroe del circulo, y coro
diametro a la distancia entre los dos puntos antes definidos. Los
valores de los esfuerzos principales, se pueden leer directanmente

donde el circulo corta al eje de los estuerzos normales,

5. En este método, el polo siempre se localiza en el punto que
representa a T, {esfuerzo principal menor). Este punto sera en el

planoc de Mohr, el origen de todos los sistemas de referencia.

6. Sobre el =je de los esfuerzos normales, siempre se alojara la
direccidon del esfuerzo principal mayor (Ul), y con el mismo sentido.

A este eje se le denominara con un uno romano (I).

7. Perpendicular al eje de los esfuerzos normales y teniendo como
origen al polo, se ubica a la direccion de esfuerzo principal menor
(¢)), y con sentido contrario al eje de los esfuerzos cortantes, con

el fin de formar un sistema de referencia derecho. A este eje se le

dencninard con un tres romano (III). Vea la figura 7.1l.6.

8. Se une c¢on una linea recta al polo y al punto [ T o | T, ) }.

Esta linea nos marca la direccion de eje X, aungque todavia no



-

Sistema de referencia principal

ZAL

> X

Sistema de referencia en uso

Fig. 7.1.6 Sistemas de referencia derechos (en andlisis plano)

ELN



definimos su sentido. Se une con otra linea recta al polo y al punto
(o, T, ). Esta linéa nos indica la direccion del eje Z, aungue
todavia no definimos su sentido. Para proponer los sentidos correctss
del sistema dg referncia XZ, se debe tener en cuenta que debe ser
derecho, Yy como recomendacién especial que se -asignen de tal modo,

gue gueden centrados los dos primeros cuadrantes, de los dos sistemas

de referencia. Vea !a figura 7.1.6.

9. Para obtener los valores correctos de o y ¥, en cualguier plano
que se guiera, basta con orientar una linea gue parta del polo'y gue
represente a n, en la misma forma gue se tieﬁe respecto al sistema de
referencia en uso XZ, y con la unica condicion de que apunte hacia el
circulo (recordemos que todo plano denominado por &, tiene dos

versores) .
10 El punto resultante de la interseccion del versor y el circulo,
nos indicara graficamente los valores (médulo y signo) correctos de

los esfuerzos o y T en el plano 8 propuesto.

Se hara un ejercicio en el curso, para practicar este método.

10



7.1.2 ELEMENTOS DE ESTADC DE DEFORMACION

En esta parte se vera en forma muy simple la forma en que se

niden las deformacicones en mecanica de Suelos.

Se define como deformacidén a la diferencia de longitud gue se
tiene cuando se pasa de una longitud inicial a una longitud finmal (en
este concepto no importan condiciones intermedias, ni el tiempo en
gue se da la deformacion). En Mecinica de Suelos las deformaciones
son positivas cuando la longitud final es menor gue la inicial. Vea
la figura 7.1.7. En esta figura se presenta una defcrmacidn positiva

vertical.

& = AH = -(H-H) = H -H
f o o r
Se define como deformacidn unitaria a la relacidn entre la

deformacidn y la longitud inicial. Se define con la letra griega "eg".

En las pruebas de compresion a probetas cilindricas en suelos;
se tiene que en ocasiones se tienen grandes deformaciones antes de
la falla. En este caso se debe hacer una correccion del area
transversal de la probeta. Si se acepta que la deformacidn se da para
un volumen de probeta contante, se puede decir que el area que se va

teniedo conforme avanza la deformacicén es:
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Fig. 7.1.7 Andlisis de deformaciones en compresién
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Ao
Ac =

Obsrve de nuevo la figura 7.1.7. Agul también se supone que el
area transversal crece igual atodo lo large de 1la probeta. Lo
anterior no es cierto por problemas de esfuerzos que se tienen en los

extremos de la preobeta durante la prueba. -



7.1.3. RESISTENCIA AL ESFUERZO CORTANTE DE LOS SUELOS

En los suelos, se acepta que la resistencia se tiene simpre por
una combinacién de esfuerzo normal y cortante. Esta‘es“la fézén por
.la’ que estudiamos anteriormehté'“ébﬁé ‘evaluar esfderips ‘normal’” y
:csftante‘en-forma‘grafica. Estéwcombfﬁacidn de esfuerzos esjﬁn“ﬁﬁﬁtg
' i i [ RECAEE

. en el plano de Mohr. S 2

Las fallas %éélés“ep suelos,_ég acepta que nunca se Haﬁ‘por‘
: esfqerzb‘ pﬁrtante puro’ (éiﬁl ééfﬁé;éo' hormal actuan:é}. Tampoco . se.
aqébté que tehgaﬁ:l;esistéﬁcia a la tengidn (la tensisén la puede
resistir el agqéZt:abajahdéid‘tengidp; o Un mineral cemeﬁtante en”
el suelo),‘ya‘Qﬁé‘ésta’nb_éé una bondiCidn cphfiable ni‘pefmaﬁénte.
Esta es la fazén-pof la qu; se estudia en suélos‘la resistencia al

esfuerzo cortante (siempre combinado con un esfuerzo normal}.

La propuesta .clasica para analizar la resistencia de los suelos,

aés la de analizar la friccién’ en el plano de contacto de un blogque

rugoso sobre un”p}anO‘rpgéso. Vea la figura 7.1.8. El esfuerzo normal
se puede. definir. como::

P

a = A

y el esfuerzo cortante como:
T

T = —

A

El anghlo ¢’ es el angulo gque se desplaza la resultante R de la

linea de accién del esfuerzo normal. Vea la figura 7.1.8. En Fisica

13
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clasica se define como coeficiente de friccion estatica a la relacicn

entre Ty P o entre t y ¢, 9 se define comc u, de modo que:

'

Es.por esto gue la resistencia..al esfuerzo cortante de un suelo
granular “(a:esfuerzos efectivos), 'se-expresa como:

i ‘ B
L

a7 "
e " . , oy

1]
1]
.
I

o .
P - '

o tan ¢'’
Mds adelante . 'se. veran apllcac1on§sm de esto .en. . pruebas

especificas‘dep;aboréforiqﬁ Cmtmet o Ul Ll

S
v

Lon e e A
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7.2 PRUEBAS DE CAMPO

PRUEBAS DE CAMPO

Existen intentos que pretenden correlacionar datos obtenidos con
pruebas de sondeo del suelo en campo, con la resistencia de los
suelos. Hay gque aclarar que hasta el dia de hoy no se ha logrado'un
éxito tal en este sentido, de tal forma que se pudiesen sustituir las

pruebas de laboratorio.



7.2.1 PRUEBA DE PENETRACICN ESTANDAR

Esta prueba se usa para scndear al suelo, hincando por medio de
golpes de un martillo, una punta recuperadora de muestras alteradas,
llamada penetrometro estandar. Este penetrdmetro consiste en una
punta cortadora, de acero endurecido, seguida por un tubo de
recuperacién de dos canas. Un diagrama de este equipo se muestra en
la figura 7.2.1. En esta prueba se hace un conteo de golpes para
penetrar trameos de 15 cm, en una secuencia total de 45 cm., De los
resultados de este procesc, se suman el numero de golpes que se
cbtienen el los dos ultimos tramos de 15 cm, de tal modo gue se tiene
el numero para penetrar 30 cm. A este dato final, se le llama numero

de golpes (N).

Se han hecho correlacidnes, que como se dijo antes se deben usar
con sumo culdado, para relacionar el valor del numerc de golpes con

la resistencia de arcillas y arenas.

En la figura 7.2.1, se muestra una propuesta para arcillias en
base a la resistencia de éstas en pruebas de compresion simple (qd.

En la figura 7.2.2, se muestra el caso para arenas, dcnde en .as
dos primeras graficas intentan poder obtener, ya sea por porcentajes
de grava, arena Yy limo y datos de penetracidén la compacidad relativa
del suelo granular; o ya sea en funcion del esfuerzo vertical y datos
de penetraciodn, también obtener la compacidad relativa. En base a

esta compacidad, supuesta por estas graficas, se puede uno dar una

17
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Resistencia aproximada en arcillas en base a la SPT

Fig. 7.2.1 Resistencia inferida a partir de la prueba de penetracidn
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1idea de la resistencia del suelo granular, en funcidén del angulo de

friceion, utilizando la grafica inferior de esta figura.

7.2.2 PRUEBA DE CONGC HOLANDES

Esta punta sondeadora, se hinca por medio de presicén, y se va
obteniendo la capacidad de carga, conforme va progresando el sondeo.
En la figura 7.2.3, se muestra en la parte superior un esquema de'ﬁn
cono.La desventaja de este equipo es que no recupera muestras, sin
ambargo se puede utilizar cembinado con otro método de penetracicn,
cuando’la estratigrafia sea totalmente desconocida en la zona. S1 se
conoce que tipo de suelo cerresponde a los datos obtenidos, se puede
obtener la resistencia del sueio, expresada como angulo de friccicn
interna © "cohesion", apoyandose en alguna teoria de capacidad de

carga.

e



7.2.3 PRUEBA CON VELETA DE CAMPO

Esta prueba es relativamente facil de realizar y se aplica a
suelos finos. En la figura 7.2.3, se muestra, en la parée de abajo,
el esquema de una veleta de campo. La veleta se hinca verticalmente,
haciendo gque las cuchillas se profundicen en el suelo, de tal modo
gue guede un colchdén de suelo superficial. A continuacién, va
posicionada la veleta, se aplica un torque al eje de la veleta, cono
se indica en la figura, con un equipo gue permita conocer el valor
del torgque maximo, gque es el gue corta al suelo. Con este dato y los
datos geométricos de la veleta, se puede despejar por medio de una
expresion muy facil de demostrar, el valor de la "cohesion" del suelo
fino. Esta prueba se aplica ccmunmente al fondo de un pozo a cielo

abierto.

20
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73 PRUEBAS DE LABORATORIO

7.3.1 TORCOMETRO Y PENETROMETRO DE BOLSILLO

Este tipo de instrumentos, permiten evaluar con cierta
aproximacidén, la resistencia al esfuerzo cortante no drenada de
suelos finos saturados. Este tipo de resistencia se . obtiene
formalmente, mediante una prueba triaxial UU. Las pruebas que se
comentaran a continuacion, se deben aplicar a puestras inalteradas
confinadas (preferentemente a suelos muestreados en tubo Shelby). De
‘tal forma que se pueda garantizar que la falla se sucede tan rapido,

gue no se permite el drenaje del suelo.

A esta resistencia se le denomira ‘'cohesion" (<) 0 mas

modernamente resistencia no drenada (Su).

El torcometro de bolsillo, comc el mostrado en la figura 7.3.1,
se compeone de una miniveleta en la punta, un resorte de torsién y una
perilla con caratula indicadora, todos ellos unidos por un eje
metalico. Algunos como el mostrade en la figura, vienen équipados con
varias veletas. La forma de efectuar la prueba, consiste en aplicarla
al suelo, sin sacarlo del tubo Shelby, ya que asi conserva su
confinamiente. Se toma el torcdmetro y se hunde en el suelo, lo mas
alejado de las paredes del tubo. Ya que se hundié hasta el tope, se
alpica una torsidén rapida pero con sumo cuidado. En el momento de la
falla, el resorte se descarga y en la caratula se puede leer el valor
de la resjistencia no drenada (C o Su). En este curso se mostrara el

torcémetro y se hara una experiencia practica.



El penetrometro estandar, que se muestra en la figura 7.3.2,
consiste en un mango cilindrico, gue tiene una punta movil, dividida
en la punta de penetraciodn y la zona indicadora. Al igqual que con el
torcometro, se recomienda gque se aplique a suelos contenidos en un
tubo Shelby. La forma de proceder es la siguiente: El indicador del
penetrémetro se coloca en cero; posteriormente se hinca en el suelo
la punta de penetracidn hasta la marca; finalmente se lee el valor
ocbterido en la zona indicadora de la punta. En este instrumento se
lee el resultado como resistencia a la compresidén no drenada, dada
como el esfuerzo desviador de falla, de modo gue para conccer el
valor de "cohesion" o de resistencia no drenada, se debe dividi; lo

obtenido entre dos.

El valor en laboratorioc de estos instrumentos, consiste en que
permiten calibrar la resistencia de los suelos, lo cual es muy util,
cuando se quiere programar una prueba triaxial o una de corte
directo. Teniendo una idea del valor de la resistencia, se pueden
elegir los instrumentos adecuados para una prueba formal (anillo de

carga, marco de carga , etc.).

23



Fig. 7.3.2 Penetrometro de bolsillo
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7.3.2 PRUEBAS DE COMPRESION TRIAXIAL

En orden cronocldgico, se puede decir que la prueba mas popular
anteriormente, era la prueba de corte directo (que se comentara nas
adelante). Sin embargo a partir de las investigaciones desarrolladas
por Arturo Casagrande en el M. I. T., para desarrollar pruebas de

compresidén en probetas cilindricas, se lograron superar algunas

serias desventajas que presentaba la prueba de corte directo.

Actualmente la prueba triaxial es mas popular que la de corte
directo. No obstante ser una prueba mas complicada, permite una gran
variedad de condiciones de drenaje. Tambieén se puede suponer gue
permite aplicar todo el tiempo esfuerzos principales, de modo gue no
existe rotaciodn de esfuerzos principales, como sucede con la de corte
directo. Existen también concentraciocnes de esfuerzos, pero son mucho
mas bajos que en corte directo. Ctra ventaja es gque no tiene un plano
predeterminado de falla, ademas de que se puede representar en el
planc de Mohr como un solo circuleo, sin dejar de representar a un

estado de esfuerzo tridimensional perfecto.

En la figura 7.3.3, se presenta esquematicamente una carara
triaxial y algunos de sus principios. A la probeta de suelo sz le
aisla, por medioc de una membrana impermeable, la cual impide que el
fluido confinante (comunmente agua), penetre en los poros del suelo.
La carga axial se aplica por medio de un vadstago de acerco, el cual
debe tener muy poca friccién con la abertura de la camara por la cual

pasa. Existe un mecanismo fuera de la camara que permite el

24
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movimiento del véstaéo, sin incrementar la presion confinante gue se
aplica a 1la' probeta. La probeta se puede colocar entre piedras
porosas, sSi se quiere permitir drenaje ¢ medir presion de poro, o
colocar una sola piedra porosa en la base de la probeta, como se
muestra en la figura. En algun caso especial (prueba UU sin medicién

de presidén de poro), se puede precindir de colocar piedras porosas.

En la prueba triaxial, como se comentd antes, se puede suponer
gue se aplican esfuerzos principales en todo el cuerpo de la probeta.
Esto no es del todo cierto, ya gque peqgquenos esfuerzos cortantes
pueden actuar en los extremos de la probeta. Este problena selha
tratado de resolver, colocando en el contacto con la probeta cabezas

de tefldn o engrasandolas.

En la notacidn que usaremos, se tomara como esfuerzo desviador a
la diferencia entre el esfuerzo principal mayor y el principal menor,
y lo denominaremes por Aca. De modo que Aca = o, - o, Para pruebas
de compresion en la camara triaxial se aceptara que ¢ =0,=0.

La prueba triaxial es una prueba mas elaborada gque la de corta
directo, y por lo mismo mas compleja. En este tipo de prueba, al
igual que en la de corte directo, se especifica con dos letras al
tipo de prueba que se desea realizar, en funcion de las condiciones
de drenaje, como sigue:

CONDICICNES DE DRENAJE

Primera etapa Segunda etapa Simbolo
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Consolidada Drenada cD
Consolidada No drenada cuU

No consclidada No drenada UuU

Las letras que componen los simbolos proceden de la primera
palabra en ingleés de Consolidated o Unconsolidated, para la primera

etapa, y de Drained © Undrained, para la segunda etapa.

En la figura 7.3.4, se muestran las condiciones iniciales
promedio de una probeta en la camara triaxial, en una prueba CD,
estudiada con andlisis plano de esfuerzos y la representacidén de Mchr
que le corresponde. En la figura 7.3.5, se muestran las condiciones
'intgrmedias promedio de una prcbeta esforzada en la segunda etapa,
pero sin llegar todavia a la falla. En la figura 7.3.6, se muestran
las condiciones finales promedio de la probeta en el momento de la

falla.

En la figura 7.3.7, se muestran las etapas de la prueba CD, vy
sus condiciones en esfuerzos totales y efectivos, correspondiendo a
estas un solo circulo, como se muestra en la parte baja. Aqui se

define un angulo de friccioén interna en esfuerzos efectivos ¢'.

En la figura 7.3.8, se muestran las etapas de una prueba CU, vy
sus condiciones en esfuerzos totales y efectivos, correspondiendo
a estas dos circulos desplazados una distancia con valor ur. Aquil se
definen dos angulos de friccidn interna: uno aparente, definido por ¢

y otro en esfuerzcs efectivos, practicamente igual al dgue se

26



obtendria en una prueba CD, definido por ¢'.

En la figura 7.3.9, se muestran las condiciones de la primera vy
segunda etapas de una prueba UU, y sus condiciones en esfuerzos
totales y efectivos. En el plano de Mohr de abajo, se indican las
envolventes tipicaé v laresistencia en esfuerzos totales, definida

por "C" y el angulo de friccidn interna real, definido por ¢'.
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Fig. Condiciones iniciales en prueba triaxial CD (final primera etapa)
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q-g:(‘j'c =G-3o

Condiciones intermedias

e
& A yd /
E— ¢
v
-~
v
'
-
Y /—L Circulo en esf. totales y efectivos
e
7
-
> T
A T,
Te=0z=T3

Fig. 7.3.5 Condiciones intermedias en prueba triaxial CD (2% etapa)
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G-I—{ = G-C-‘—Aga{ /—Z ,‘
X
Q'BF = G‘C =‘T3°
] Condiciones finales (falla)

Circulo en esf. totales

y efectivos

A‘fa\-j:-‘- Q-\\C-Q’gf

| NN |

Fig. 7.3.6 Condiciones finales en prueba triaxial CD (2* etapa)
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1* Etapa 2* Etapa Esfuerzos totales Esfuerzos efectivos

| | 4T Ty =TeHAT, IRERIRE
Te
—= [L=C ———= U= — U=0o -~ — —_— -——
T3=Te Ta =T3-«

—_—

————ri

———
e

Circulo en esf. totales

y efectivos

Gf= Gy T{-G'f

Fig. 7.3.7 Prueba triaxial de compresién CD
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1* Etapa 2% Etapa Esfuerzos totales Esfuerzos efectivos

R
lQTc ¥ AT $ qQ, =¢C+Aq_a\ * T =T~ “U
‘ | dc | | |
u=e s “ “ J3=Tc ?'37: T3—bt
F : |
/ /
z 8

Circulo en esf. efectivo

ey
i
' —
’T:;; SEY GI{F Tf ,
— M.P—'-—*

Fig. 7.3.8 Prueba triaxial de compresién CU



1* Etapa 2* Etapa Esfuerzos totales Esfuerzos efectivos

i— -
| o | 5% lG‘FQ-}ATA Lﬂﬂ =f-«
| —
— = eyl — (U 4| ~— -_— e
o= <{T—c_ T3

0-3’= U'j—lk

| | | |

Circulo en esf. efectivos /_ Circulo en esf. totales

/ vu ﬁ:O

Fig. 7.3.9 Prueba triaxial de compresidn UU
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7.3.3 PRUEBAS DE CORTE DIRECTO

Esta es una prueba muy vieja para obtener la resistencia, ya que
era usada por Coulomb hace mas de 200 anos. El principio que usa la
prueba es en verdad muy simple. Consiste bdasicamente eﬁ una probeta
de suelo contenida por una "Caja de corte", la cual esta separada
horizontalmente en dos partes. Una mitad se mantiene fija, respecto a
la otra mitad que se desliza horizontalmente. La carga normal P, se
aplica aplica a la probeta, a través de una placa rigida. Se miden
durante la prueba: la carga horizontal, la deformacidén horizontal vy
la deformacion vertical. Dividiendo la carga vertical y la carga
horizontal, entre el &cs2a inicial de la probeta, se obtienen el
esfuerzo normal y el cortante en el plano de falla. Es importante
observar que el plano de falla se encuentra forzado, cuandoc se usa

este aparato.

En la figura 7.3.10, se muestra un croquis de este equipo. Se
nuestran también el tipo de resultado que arroja esta prueba,
obtenidos en probetas de arena con la misma compacidad relativa.
Cuando se grafican estos datos en el plano de Mohr, se puede obtener

el angulo de friccion interna.
En la prueba de corte directo, se pueden realizar en arcillas,
las mismas pruebas definidas por las condiciones de drenaje que en la

prueba triaxial (CD, CU y UU).

En un andlisis a esfuerzos efectivos (arena seca), se puede
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analizar un fenomenc interesante gque se verifica en la prueba de
corte directo y que se le llama rotacidén de esfuerzce osrincipales. En
la figura 7.3.11, se presentan las condiciones iniciales de la
probeta en este tipo de prueba, Yy en la parte baja se muestra la
representacicn de Mohr, aplicando el meétodo del pélo fijo. Cbserve la
relacion de los sistemas dé referencia X Z y III I. En la figura
7.3.12, se muestran las condiciones intermedias, en el momento en
gue on = ohn. Observe para esta condicidén la relacidén de los sistenmas
X Zy III I. En la figura 7.3.13, se muestran las condiciones de la
probeta el el momento de la falla. Observe gue para esta condicion on
se tiene gue on < onf. Observe adenmas la relacion que guardan ios
sistemas X Z y III I. Finalmente observe la figura 7.3.14. En esta
figura se muestran Jjuntas las .condiciones 1inicial, intermedia vy
final, mostrando comg se va sucediendo la rotacion de los esfuerzos

principales.
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Aparato de corte directo
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Datos en el plano de Mohr

|
!
|
|
|
|
f
!
|

l
|
|
|
0
|
|

v
a

Fig. 7.3.10 Aparato de corte directo
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Tn=Tio

Plano elegido de falla

_Z } The = KoG’,O:Q-Bo

Condicién donde:

yr/g T >Thg

Fig. Condiciones iniciales en corte directo (primera etapa)
7.3.4
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_ A Plano elegido de falla
| &
— -
. § \
Z
4‘5 = 4% °
#
:
i
i
: ; > = T
-~ / “
T3 GneCh A Ve
Condicién donde:
Tn=0h
\ /78

. 7.3.12 Condiciones intermedias en corte directo (segunda etapa)
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Tn

- of Plano elegido de falla
Z G'hF
> X — \
[ ‘\ Z F‘
T I | . 5 = ,yso i ﬁ/?z
| & : ‘
& ! \
|
! \ ang | — - T
- A Tn | R s -
Tag | T,p
1
)
|
X
Condicion donde:
| Tn & The

Fig. 7.3.13 Condiciones finales en corte directo (segunda etapa)
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|
T Condicién inicial '
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Condicién intermedia

/ Condicidén final
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Fig. 7.3.14 Rotacién de esfuerzos principales en corte directo
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CAPITULO 3 ESTADO DE ESFUERZOS GEOESTATICOS EN LA MASA DEL
SUELO

3.1 GENERALIDADES

La mayor parte de los problemas de mecanica de suelos relacio-
nados con los cambios volumétricos y 1a resistencia al corte
y, en algunos casos, con el flujo de agua, se resuelven a par-
tir de la determinacién de los esfuerzos geoestaticos, de ahfi
que en este capitdlo se presenten los aspectos fundamentales
de la distribucidn de dichos esfuerzos.

3.2 EcuAclON GENERAL DE ESFUERZOS GEOESTATICOS

En direccidn perpendicular a cualquier plano que pasa por un
elemento de terreno ubicado a la profundidad z como se muestra
en la figqura 3.1, existen un esfuerzo total o y una presidn en
el agua uy . En la mecdndica del medic continuc, se acepta el
esfuerzo como un vector y la presidén como escalar, nociones
que se empleardn a través de éste y los subsecuentes capitulos.

E1 esfuerzo total actda en el plano considerado, y la presion
del agua lo hace sobre dicho plano menos la porcidn que ocupan
los contactos minerales.
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Superficia dal svalo

Nivel del ogua libre

=
v

Particulos

Elemento
da lerreno O p

{ ‘A/{“

C Plano cualquiera

)

Figura 3.1 Esfuerzo total y presidn en el agua para un ele-
mento de terreno

En estas condiciones, se define el esfuerzo efectivo o' en tér
minos de la siguiente relacidn:

Ademas, su valor aproximado es:

Q
o' = SR ee. 3.2
A'I‘

donde

QCp : fuerza transmitida por el esqueleto del suelo a
traves de los contactos entre 1o0s granos

drea total de la superficie considerada

)
H



La deduccidn e\interpretacién de 1a ecuacidén 3.1 sirven de ba
se para entender el significado fisico del esfuerzo efectivo
y su relacidn con los cambios volumétricos y la resistencia
al corte de los suelos.

La figura 3.2 muestra dos superficies arbitrarias, una plana
y la otra ondulada, trazadas en el mismo elemento de la fiqu-
ra anterior.

Sapatficie del suelo
Superficie plana que corin

a lav particules
MNive! del ogug libre ,\

"~

Elemanto

Superficie caduloda que
pesa por o punies de
confacto enire portitulas

Pigura 3.2 Superficies arbitrarias trazadas en un elemento
de suelo

Para interpretar el significado fisico de los esfuerzos geaes
tdticos intervienen ambas superficies, mientras que para la
compresibilidad y resistencia al corte de los suelos es mds
relevante el contacto que se da entre las particulas a traves
de la superficie ondulada.

El elemento es una condici6n general del suelo, porque inclu-
ye todos los contactos posibles entre las fases sdlida, liqui
da y gaseosa, esto es:
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mineral a mineral

mineral a aire

mineral a agua
agua a agua
agua a aire
aire a aire

Estos contactos dan origen a una serie de fuerzas que se pue-
den suponer actuando sobre la superficie ondulada, las cuales
se muestran en la siguiente figuraz >, 3% '

Nivel del ogua

Arsa Acp  de contocte entis
los gronos, en la superficie
anduloda

Area Ay de 1o
tvperficie plana

Figura 3.3 PFuerzas actuantes entre las particulas de un ele-
mento de suelo
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donde
Q fuerza total, actuante a la profundidad z
QCP: fuerza en el contacto particula a particula
Qw : fuerza en el contacto agua a particula o agua a agua
Qa fuerza en el contacto aire a particula o aire a aire
QR fuerza de repulsidn eléctrica entre granos
QA fuerza de atraccidn eléctrica entre granos

Las particulas de la figura 3.3 se tocan en la superficie pla-
na ocupando un area Acp , que es representativa de todos los
contactos entre los granos del suelo. Asimismo a esas particu
las les corresponde un drea A, de la superficie plana. Al
establecer el equilibrio en direccidn perpendicular a dicha sy
perficie, se obtiene’lo-siguiente:-

Q=Qcp+Qa+Qw+QR“QA cee 3.3

La ecuacidén 3.3, expresada en téerminos de esfuerzos y presio-
nes, queda.como--sigue:

G.A = UC_D.ACP + Ua.Aa + UW-AW + QR - QA .. 3.4
donde

o +: esfuerzo total

cp’ esfuerzo intergranular o de contacto entre particy
las
u, : presidn hidrostatica
Uy * presion en los gases
A, : drea en la que acta la fuerza de los gases

A, : drea en la que actla la fuerza del agua
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y ademas:

Q = g 'A 80 3.5
cp cp cp

Q, = u, * A, .o 3.6
Qw = Uy Aw eee 3.7

dividiendo la ecuacidon 3.4 entre AT se obtiene. lo—siguiente:

a = °cp . acp + u, " a, + u, *a, +R-A ve. 3.8
donde
Q
R=T3 3.9
T
Q
A=A—A ... 3.10
T

Ry A son las fuerzas eléctricas de repulsidn y atraccion, refe
ridas a la superficie plana. Las relaciones de areas son:

A
a = —2 ... 3011
cp Ap
Aa
aa=-A; .3-12
A
W
dy = F; 3.13
cumpliendo que:
a +a +a =1 cee 3.14



La ecuacidn 3.8 es la expresidn general de los esfuerzos y las
presiones que actlan perpendiculares a un plano cualquiera.
Sin embargo, existen limitaciones para su uso, las cugjes con-
sisten en la imposibilidad de estimar numéricamente algunos de
sus términos, pero se justifica hacer aproximaciones, generdn-
dose asi casos especiales de dicha ecuacidn, vdlidos para cier
tos agregados.,

Caso 1

Suelos saturados en general. En esta condicién, los términos
u, ¥y a, son nulos, por lo gue:

ves 3.16
donde el valor de a oscila entre 0.97 y 1.0 en suelos rea-

W
les.

Caso 2

Suelos plasticos idealmente saturados y muy dispersivos, en
los que puede dejar de haber contacto entre las particulas mi-
nerales, Esta condicidon corresponde, por ejemplo, a las arci-

11as del grupo de las montmorillonitas, cumpliéndose lo—si- o

guiente:-
g =u, + R - A ves 3,17

donde, por no haber gases ni contactos minerales, se tiene de
la ecuacidn 3.14:

93

]



94

a, =1 cee 3.18

Caso 3

Suelos gruesos saturados, en los que la carga eléctrica neta
entre granos se puede considerar hula. En este caso los tér
minos wu, , a,» R y A no existen, de ahfi que la ecuacién
3.8 queda expresada como; sigue:

0 % Ocp " qgp * U, oA, e 3019
despejando de la ecuacidn 3.16 a a Y sustituyendo en 3.19
se tiene:

g = g . a +uo« (1 - a )

o " Fep * U, cp ce. 320

Basdndose en Tos casos expuestos, se pueden encontrar comg mi-
nimo dos condiciones para las cuales se visualiza fisicamente
el concepto de esfuerzo efectivo dado por la ecuacidén 3.1 y su
relacién con los esfuerzos intergranulares del suelo.

Como primera condicién, de la ecuacidn 3.17 del caso 2, se tie
ne que la carga eléctrica neta vale:

De ahi que para una arcilla muy pldstica, idealmente saturada

y dispersa, el esfuerzo efectivo es igual a la resultante de
las cargas eléctricas transmitidas entre las particulas,
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Por 1o que se refiere a la segunda condicion, tomando como fac
tor comun a la relacidon de dreas acp en la ecuacidn 3.20 del
caso 3, y expresando el resultado en términos de la ecuacidn

3.1, se obtiene.lo-sigutenter

o' = (o -u) *a eee 3.23
cp w cp

Estudios experimentales practicados en materiales gruesos, han
dado por resultado esfuerzos intergranulares muy elevados y
dreas de contacto entre los granos muy pequeiias. De esta mane
ra, si se tiene, por ejemplo, un esfuerzo total del orden de
1.033 kgf/cm?2 , el intergranular valdrd aproximadamente 3.44 kgf/cm?2,
Para suelos muy cargados, dicho esfuerzo puede llegar a ser su-
perior a la resistencia de las ﬁartfculas individuales, la cual
en ocasiones asciende hasta l1os 80 000 kgf/cm2. Por lo que se
refiere a las areas de contacto, los estudios reportan valores
de a., finferiores a 0.03 y probablemente menores de 0.0l
De 1o anterior, se puede considerar nulo el valor de la pre-
sion del agua respecto al de Sep * por ]o cual, de la ecqacidn
3.23 se concluye; lo—sigquiente:

o' = ocp cp e.. 3.24
El esfuerzo transmitido por el esqueleto mineral estd relacio-
nado con el efectivo, de manera que ¢' sirve de base para la
interpretacidn del comportamiento mecdnico de los suelos grue-
sos idealmente saturados.

Para los agregados gruesos parcialmente saturados y para los

plasticos muy dispersos no es correcta dicha apreciacidn, por-
que los primeros no cuentan con una solucidn tedrica adecuada,
y porque los segundos tienen un esfuerzo efectivo dado por la
carga eléctrica neta entre particulas. Sin embargo, otros es
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tudios aportaron evidencias que permiten aceptar para ambos ca
sos el resultado obtenido mediante la ecuacidén 3.24. Asi en-
tonces, al sustituirla en la ecuacidn 3.20 se tiene:

o =g +u -+ (1- acp)

eee 3,25

En los problemas que requieren el cdlculo de esfuerzos y pre-
siones, se conoce fdcilmente el valor de Ay , pero por lo
general el de Acp no puede obtenerse en forma simple; en con
secuencia, la magnitud de a queda indeterminada.

cp
Dicha magnitud es sumamente peguefia y en la mayoria de los ca-
sos despreciable, de ahi que al suponerla igual a cero en la

ecuacion 3.25 se obtiene un resultado andlogo al de la ecua-
cién 3,1

co. 3.26

A partir de aqui, se considerard idnicamente el peso del depdsi
to que genera esfuerzos verticales sobre un plano horizontal
del elemento de suelo, y se analizara el efecto producido por
una sobrecarga, cuando dicho elemento se encuentra en la condi
cién idealmente saturada. Para esto, se acepta la ecuacién
3.26 como una condicidén arbitraria al denotarla con los subin
dices "o" y "v" para indicar que los esfuerzos son inicia
les e inciden perpendicularmente en el plano horizontal, res-
pectivamente,

o, = ga, tu e 3,27
donde
oy, ¢ esfuerzo total vertical inicial

G : esfuerzo efectivo vertical inicial
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Para'comprender el efecto que produce la sobrecarga, se hara
uso del dispositivo conocido como anafoegia mecdnica de Tenza-
ghi mostrado en la figura 3.4, en donde el cilindro de seccion
transversal AT estd provisto de un pistdn de espesor despre
ciable sin friccion y un pequefio orificio con una valvula o
1lave. E1 pistdn esta soportado por un resorte unido al fon-
do del recipiente que se encuentra 1leno de agua. En el dis-
positivo, la estructura del agregado se considera representa-
da por el resorte, el agua libre por la contenida en el cilin
dro, y los conductos capilares del material por el orificio y
fa vdlvula del pistdén. Ademds, al estar el recipiente lleno

de agua se cumple la condicion idealmente saturada del suelo.

En esas condiciones, si se aplica al piston una fuerza AQ man-
teniendo la 1lave cerrada, el resorte no puede deformarse ya
que la carga estd soportada Unicamente por el agua en forma de
presion adicional {(en excesc)] a la hidrostatica. Al abrir la
valvula, entre el interior y el exterior del orificio se produ
ce una diferencia de presiones AQ/A_ que genera el gradiente
necesario para la salida del agua, con lo cual el resorte co-
mienza a comprimirse y termina de hacerlo cuando toma toda la
carga aplicada. La velocidad de esa transferencia depende de
la abertura de la 1lave, de la viscosidad del aqua, de la pro-
fundidad y del tiempo transcurrido.
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aqQ
Plston sin Oriticio y valvula .
friccién ‘_ 40y =8Q/Ar )
=] ——— «— Presion en el
. agua y esfuerzo en
u boy el rasorte
LY Aquo
LL~"\ Resorle t=0
o<t <oo
L=00
\' 1 Uy J uy + 40y J
Cilindro de @rea z ,

Iransvarsol A4

Pigura 3.4 Analogia mecanica de Terzaghi

34
De 1a figurayfz_concluyeflo~5¢guien%e4

1. Para el tiempo t = 0 , al momento de aplicar AQ y con
1a valvula cerrada:

oy = U
oo 3.28
g’ = 0
v
donde
bg,, : incremento de esfuerzo total vertical
Ac; : incremento de esfuerzo que toma el resorte,

supuesto igual al efectivo

u : presién adicional a la hidrostatica
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2. Para el tiempo t = = , cuando termina la transmisidn de
carga entre el agua y el resorte:

ﬁcv = A;;;:'r
LI B ] 3-29
u=20
3. Para el lapso: 0 < t < =
boy = bo, + U oo 3.30

En el caso de los suelos secos el resorte toma instantaneamen-
te la carga, con lo cual sigue siendo vdlida la ecuacidn 3.30
peroc con u =0 . En los agregados parcialmente saturados, di
cha ecuacidon pierde su significado, ya que el fenOmeno es muy
complejo y a la fecha no existe un modelo matematico para re-
presentarlo fielmente.

Al zplicar una sobrecarga al suelo, ésta genera en el medio, a
la profundidad z, un incremento de esfuerzo tomado en principio
por el agua si el material esta idealmente saturado, para trans
mitirlo posteriormente al esqueleto mineral de las particulas,
produciendo con ello la deformacion del conjunto. Bajo estas
condiciones, al sumar término a término las ecuaciones 3.27 y
3,30 se obtiene la siguiente- condicidn general:

1
La ecuacibn 3.31 se puede escribir’'de—ta-siguiente—manerai—

o, = 0, ¥ Uy ce. 3.32
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donde

UN = uw + u LI 3!33

Al término u, se le conoce indistintamente como paesibn de

poro, Lntensticial o neutra.

La ecuacidn 3.27 es andloga a la ecuaeion 3,32, pero en ésta
se incluye el peso de las fases del material y el efecto de las
sobrecargas.

3.3 CALCULO DEL ESFUERZO VERTICAL TOTAL INICIAL

Sea un medio estratificado como el que se muestra en la siguien
+e f1guFa{;En donde cada estrato de espesor determinado se ha
supuesto homogéneo, de manera que su peso especifico se conside
ra constante,

Superficie del ferreno Esfuerzo vertical lota!l inicial
T 7 7 % _‘]_
M Estrato | T
hy Estrato 2 7>
i z, I_O-“'zo
Estrato | Yij

:_l--l_?

—vjo
Estrato k Yin

a - 0Tk,

Tk

[+)

! Profundidad

Figura 3.5 Calculo del esfuerzo vertical total inicial en un
medio estratificado



101

En estas condiciones, el esfuerzo total inicial a la profundi-
dad 2z, debido al peso del depdsito, estd dado por la siguienr
te ecuacidn:

vk, £§1 (y;oh)p + (7, "k he) = vy v.. 3.34
donde
Yi =Yg si el estrato o parte de @] estd seco
Y. = ¥ si el material estd h@medo

3.4 CALcuLo DE LA PRESION EN EL AGUA

En la ecuacidn 3.33, que corresponde a la presion neutra, se
establecid la existencia de dos términos, la componente hidros
tatica u, Y la adicional u , donde esta Ultima puede tomar
valores positives o negativos dependiendo de 1la condicidn pre-
valeciente.

Un fenémeno que se presenta en el agua, es el de la ascensidn.
capilar, el cual debe tomarse en cuenta en el cdlculo de la
presidn hidrostatica.

3.4.1 FENOMENO DE LA ASCENSION CAPILAR

En la figura 3.6 se muestra cdmo una molécula de agua del inte
rior de una masa liquida es atraida con fuerzas iguales por
las que la rodezn, mientras que otra, ubicada en la superficie
libre, estd expuesta a atracciones diferentes por parte del
agua y del aire, dando origen a un estado de esfuerzos conoci-
do como Zensiln supergicicl.
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_ y /'\ Despreciable
Aire » ”
—

Agua . -— @ —_—
! Molécul j ™~
w A ofecula ) 1
- @MFUERO de alraccion
!

/

\(/(/
Figura 3.6 Fendmeno de la tensidn superficial

Si en esas condiciones se introduce en dicha masa un tubo capi
lar, el agua asciende gradualmente por &1, de manera que la
frontera entre el agua y el aire deqa de ser una superficie
plana para convertirse en un mecanismo hemiesférico, después
de pasar por sucesivos casquetes con radios de curvatura dife-
rentes. La hemiesfera se forma cuando el agua se eleva a la
maxima altura posible, produciéndose ademds una presidn hidros
titica en ese nivel.

Suponiendo un tubo capilar de pequefio didmetro y al menisco he
miesférico bajo la hiptesis de que en &} u, es constante,

se puede valuar la altura de ascensidon capilar maxima y la pre
sion hidrostdtica correspondiente, al establecer el equilibrio

de fuerzas verticales en el sistema mostrado a—continuaeion—
en |n (i guvia 3. F



Digmetro D

b1
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.

Tys Tensidn suparticial [ FL)

Menisco hemlesferice

Pigura 3.7 Equilibrio de fuerzas en un menisco hemiesférico

Si la fuerza resultante de las presiones sobre la superficie
alabeada se toma igual al producto de éstas por la proyeccidn
de dicha superficie en 1a direccidn de analisis, se obtiene
del equilibrio: |

2 2
ze=0=-uw-"2-Ts-nD+ua°;2— .. 3.35
de donde:

4Ts
u, = Uz - 5 ces 3.36

La presion en el aire es igual a T1a atmosférica y por lo tanto
nula si se expresa en escala manométrica, de ahi que la ecua-
cidn 3.36 se reduce a la forma:

4T
u = - —p . 3.37

Se sabe ademds que u, esta dada por:
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u =y =+ H .. 3.38

Iqualando las ecuaciones 3.37 y 3.38 se obtiene la altura de
ascensioén capilar maxima:

= . 5
H , = 5 ... 3.39

El signo negativo indica que M ,, se mide a partir de la su-
perficie libre del agua en sentido contrario al-eje z .

s

Para el contacto entre el agua destilada y el aire, el coefi-
ciente de tensidn superficial vale 0.073 gf/cm , de ahi que
la altura de ascension capilar mdxima queda dada por la si-
guiente-ecuacidn:

Ho, = - 0.292 .. 3.40
max D
donde H - y D estidn en centimetros.

max

Para los suelos granulares es comin el uso de la siguwiente re-
Tacidn:

Al sustituir este valor en la ecuacion 3.40 se obtiene el ni-
vel tedrico de la ascensidn capilar del agua:

H - = 61 ... 3.42

donde H_. ¥ Dig estdn en centimetros.

La presidn hidrostdtica correspondiente es:



u = -y < H - ve. 3.43

Cuando se produce la elevacidén del agua en el suelo, la pre-
sion en la superficie libre del liquido se hace igual a la at-
mosférica, nivel al que se conoce como fredtico (NAF)., A par-
tir de eéste, la distribucidn de presiones hidrostdticas hacia
abajo es de compresidon debido al empuje que experimentan las
particulas del suelo, reduciéndose su peso especifico,

Del NAF hacia arriba el agua trabaja a tensidn, por lo que en
la zona capilar de saturacion dichas presiones aumentan. Por
convencion se establece en la ecuacion 3.32 el valor de u.

con signo positivo bajo el nivel fredtico y negativo sobre &1.

Con base en lo anterior, en la figura 3.8 se muestra la forma
de calcular la presidon hidrostdtica,

Superficie del terreng
'7_—' WA@W//MWJRW«M R ]

N&C {Allura copilar maxime en -
& la zono de allo saturocion) uy = ( NAC = NAF) Yy =-H 1Y, -~ 3.44
{ (~) /
z .
NAF Huasx
i 3.45
...L o Uw = { z - NAF) Yw ~-- 348
Uw Profundidad

Figura 3.8 Cilculo de la presidn hidrostatica
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En condiciones hidrostaticas, se puede determinar la posicidn
del NAF en el terreno a partir de cualquiera de los dos proce
dimientos siguientes:

1. Si su ubicacidn es proxima a la superficie, se hace un po
zo a cielo abierto]{éﬁ’éflque al paso del tiempo se esta-
biliza el espejo de agua, y se mide su profundidad con una
escala graduada.

Escalo graduada

r
[
1 URSTIRR

7 3 § NAF
15 -

% 1 % - .
= P

Figura 3.9 Determinacién del nivel freidtico por medio de una
excavacidn a cielo abierto

El método es mads preciso conforme aumenta la permeabilidad
del depdsito.

2, Si la profundidad a 1a que se encuentra es relativamente
grande, siempre y cuando no exista artesianismo y se trate
de una cuenca aislada, la ubicacidon del NAF se puede deter
minar por medio de un piezémetro como el mostrado en la fi
gura 3,10, en Ta cual el espejo de agua tambieén correspon-
de al nivel fredtico.



Tubo
4

Superficie dal terreno b
S N R NS

Con esta escala sa mide la
corge higrdulica total

1 NAF

I

EJ/‘ Piezometro conectado o

un esitrato drenante

FPigura 3.10 Determinacién del NAF por medioc de un piezdmetro

5.5 EsTIMACION DE LOS ESFUERZOS INDUCIDOS

En esta seccidn se trata el caso de la distribucidon de los es-
fuerzos inducidos a un depdsito natural por sobrecargas, cuya
aplicacidon mds frecuente en mecanica de suelos censiste en
aportar parte de la informacidén necesaria para el calculo de
asentamientos en arcilla y otros materiales compresibles suje-
tos a consolidacidn.

En 1a actualidad dicha distribucidn se resuelve con base en la
solucion desarrollada por Boussinesq dada para un medio conti-
nuo heminfinito, homogéneo e isdtropo, que sigue una ley de
comportamiento eldstico lineal.

Por su origen, los suelos no son homogéneos ni isdtropos ya
que sus propiedades mecdnicas varian en cada punto y en las
distintas direcciones del espacio; su frontera no es heminfi-
nita y las deformaciones no son proporcionales a los esfuer-
zos inducidos.
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Lo anterior ha dado lugar a que, al aplicar ? los suelos la
solucidn de Boussinesqg mostrada a cont1nhac1on, surjan diferen
cias iguales o menores a * 25% entre los esfuerzos calculados
y los reales, 1o cual indica una concordancia aceptablemente

buena entre ambos, desde el punto de vista ingenieril.

La solucidn de Boussinesq es 1a siguiente:

3
po = S8R 27 ... 3.47
v 2w RS

donde

x}
1

(r2 + z2) /2 .. 3.48

(x2 + y2) /2 .. 3.49

r =

ﬁo s ung ompliocion du

r lo que sucede un el vertice

Profupdidad ‘

Figura 3.11 Solucidn de Boussinesq para una carga concentrada



A continuacidon se presentan algunas condiciones de carga super
ficial de interés, que fueron desarroiladas por R.E. Fadum con
base en la teoria de Boussinesqg, para 1o cual se hard mas hin-
capié en la forma de emplearlas, que en la de obtener sus solu
ciones matematicas. |

3.5.1 INCREMENTO DE ESFUERZO VERTICAL INRDUCIDO POR UNA CARGA
LINEAL DE LONGITUD “"y" FINITA

Los esfuerzos calculados en este caso, se usan en suelos para
modelar muros de retencion, cimientos de mamposteria o de con-
creto y cualquier otro elemento estructural con ancho de base

reducido que transmita carga al terreno por unidad de longitud.

La solucion de Fadum bajo la condicién de carga mostrada en la
figura 3.12 es:

MV:A?'Z—}"F%U?'HJrﬂ .. 3.50
donde
A =m2 + 1 ... 3.51
B = A + n2 ee. 3.52
m= 2 ... 3.53

= X . 3.
n z ... 3,54
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b . AUV X
.‘-{;":.

Profundidad *

Figura 3.12 Incremento de esfuerzo vertical debido a una car-
ga linealmente repartida

i

~ 4
La ecuacion 3.50 puede expresarse de--la—siguiente-manera:

3.55

donde I; es el valor de <{nffuencia de la sobrecarga.

Fadum graficd a I, Jjunto con my n , cuyo resultado fuera

]

de escala se muestra a-continuacidn: <« [0 fooen 50 7.
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0.32 1

0.16

e
A )

Figura 3.13 Valores de influencia para el caso de descarga
lineal de longitud "y* finita

Se pueden presentar dos casos para los cuales la referencia de
superficie o' ubica al borde de la .larga lineal, de manera

tal que no coincida con el sistema x - ¥

Caso 1

Incremento de esfuerzo vertical para un punto, cuya referencia
ubica al borde de la carga fuera del sistema.

E1 procedimiento es el--siguiente:

1. Se divide 1a linea de carga en 1os segmentos de dimen-
siones Y1 Y Y2 > tal como se muestra en 1a figufa
3.14

9 Se calculapnlos esfuerzos boy,q Y o, » COrrespon-
dientes a ambos segmentos.

3. Se obtiene el esfuerzo inducido al sumar boyq1 Y loy2
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Profundidad

\

Figura 3.14 Incremento de esfuerzo para un punto ubicado fue-

ra del sistema

Caso 2

X - Y

Incremento de esfus-zo vertical para un punto, cuya referencia
de superficie ubica al borde de 12 carga lineal alejado del

sistema x -y

El procedimiento es:

1. Se calcula el
aplicada a lo
muestra en la

2. Se obtiene el

act{a en la distancia

3. Se determina el esfuerzo

Ao

suponiendo a la carga
y * &y ,

esfuerzo &gy,

largo de la longitud como se
figura 3.15

esfuerzo A4g

by

v2 Suponiendo que la carga

inducido con la ecuacidn:

= AGV1 - AOVZ ] 3-56

v
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Profudidad

Figura 3.15 Incremento de esfuerzo para un punto alejado del
sistema x - y

3.5.2 INCREMENTO DE ESFUERZO VERTICAL BAJO LA ESQUINA DE UNA
SUPERFICIE RECTANGULAR UNIFORMEMENTE CARGADA

. . L . by » s ,f"

T iy L:‘"‘w:_ {,
La solucidn de Fadum,se usa para estimar los incrementos que
producen elementos tales como zapatas aisladas, losas de cimen
tacidén u otros, cuyas dimensiones se pueden reducir a rectangu
los.

Figura 3.16 Ihcremento de esfuerzo vertical bajo la esquina
de una superficie rectangular uniformemente car-
gada
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1/2
Ag .} A-B . B+ 1 $
AGV-:Z% ;E ¥ C B + c ... 3.57
A =2 °"m-*n ee. 3.58
B =m2 + n2 +1 ... 3.59
¢ = m? * n? . ... 3,60
$ si ¢ 20
b < ‘ ... 3.01
¢ + 7, 51 ¢ < 0
donde
) A - gl/2
$ = angulo tangente g -Ty—:—t-——z(en radianes) ... 3.62
_ X
m =2 3.63
. = XL
o : m 2 ... 3.64
n =4 3.65
z
0o: n =X ve. 3.66
2

La ecuacidn 3,57 también puede expresarse en términos del valor
de influencia para el caso de descarga uniformemente repartida
en una superficie rectanguilar.

bo = AqQ - IR ce. 3.67

Fadum graficé los valores de Ip » my n, cuyo resultado fue
ra de escala se muestra a-continuacidn: v /o Cogcon 4007,
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0.28
/@
<
o 20 A
!
o
0.13 ] .0;"‘ Ia
| ‘“‘ &
N
010 / I -
. —07_
/ >
0.05
L
00 — 4’// m:0
00! o1 i o 10.0

Figura 3.17 Valcres de influencia para el caso de una descar-
ga uniformemente repartida en una superficie rec-
tangular

Se pueden presentar tres casos para los cuales la referencia
superficial ubica a la esquina de 1la superficie cargada, de
tal manera que no coincide con el sistema x -

Caso 1

Incrementos de esfuerzo vertical para un punto cuya referencia
o' ubica al borde de la carga uniformemente repartida fuera
de} sistema x - y , situdndolo a la mitad de uno de los lados

de la superficie.
E1 procedimiento es:

1. Se calcula el incremento de esfuerzo A°v1 suponiendo

que se tiene una superficie cargada S1 como la de la
figura 3.18, cuyas dimensiones son las siguiente&&lﬂﬂw‘ies
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Dimensiones

Sentido x|} Sentido y

Xy = x/2 y

Cuadro 3.1 Dimensiones de la superficie

2. Se obtiene el esfuerzo vertical inducido con la s-i-
guiente-ecuacidn:

bg, = 2 Acv1 e.. 3,68

Profundidod

Pigura 3.18 Incremento de esfuerzo para un punto ubicado a la
mitad de uno de los lados en la superficie

Caso 2

Incremento de esfuerzo vertical para un punto cuya teferencia
o' wubica al borde de la carga uniformemente repartida fuera
del sistema x - y , situdndolo en cualquier posicién dentro

de la superficie.



El procedimiento es:

Se calculan los incrementos de esfuerzo 4o,y a

Acv4

suponiendo que se tienen superficies cargadas como las
de Ta figura 3.19,

tes:

(

cuyas dimensiones son las siguien-

Ju‘.““ ‘I'I\‘ ‘/“'r‘ ¢y o :,\/,r ).' L
Dimensiones
Superticie
Sentido x | Sentido y

S X1 ¥
S, X1 Y2
S3 X2 Y1
SL, X2 Y2

Cuadro 3.2 Dimensiones de las superficies

2.

guiente ecuacidn:

Acv =

Se obtiene el esfuerzo vertical

inducido

con la -si-~

.69
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Profundidad

Figura 3.19 Incremento de esfuerzo para um punto ubicado en
cualquier posicidn dentro de la superficie

Caso 3

Incremento de esfuerzo vertical para un punto cuya referencia
o' wubica al borde de la carga uniformemente repartida aleja-
do del sistema x - ¥

E1 procedimiento es:

1. Se calculan los esfuerzos verticales inducidos A°v1

a B0, s suponiendo que las superficies S; a Sy

mostradas en la figura 3.20, tienen las siguientes di

mensioness o ¢ R S

[



Dimensiones
Superficie
Sentido x | Sentido y
S - X + ax y + Ay
S» X + 4X Ay
S3 AX y + ay
Sy AX Ay

Cuadro 3.3 Dimensiones de la superficie
2. El1 esfuerzo inducido vale:

bo, = Bo 4 = Bo,, = o 3 + o, veo. 3.70
El signo positivo del esfuerzo 4o,4 se debe a que el
efecto de S, se considera dos veces como negativo en
las superficies S, y 953

/{
/N

Profundidad |

Figura 3.20 Incremento de esfuerzo para um punto alejado de
la superficie
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3.5.3 INCREMENTO DE ESFUERZO VERTICAL BAJO LA NORMAL AL CEN-
TRO DE UNA SUPERFICIE CIRCULAR UNIFORMEMENTE CARGADA

La solucidn de Fadum para esta condicidn de carga es‘la=si—
guienter )

32

- L] 1 -
Ao AqQ ? 1 ( /Z)Z vae 3.71

PLANTA
r :rodio

aczaoo [IIETE 1 14l
T =

1 a0,
!

Pigura 3.21 Incremento de esfuerzo vertical bajo la normal
al centro de un circulo uniformemente cargado



3.5.4 CARTA DE NEWMARK

A partir de 1a condicidn anterior, Newmark desarroild un méto-
do grafico conocido como Carta de Newmark, el cual se usa para
calcular los incrementos de esfuerzo transmitidos al terreno

por cualquier descarga uniformemente repartida en una superfi-.

cie. Este método demuestra su utilidad cuando se tienen va-

rias cargas diferentes a la vez y cuando la referencia superfi

cial ubica a los puntos alejados, o fuera del sistema x -y

Al despejar de la ecuacion 3.71 el término r/z , resulta:

el R

Si en elIa se haﬁe a %9vjaq igual a 0.1, se obtiene un r/z
de 0. 27“”de ah1 que a la profundidad z el esfuerzo inducido
r

por una sobrecarga circular de radio = 0,27z es el 10% de
4q.

Cuando Acv/Aq es igual a 0.2, r/z vale 0.4, de donde se des

prende que si el primer circulo genera un esfuerzo del 10% de
aq , el otro 10% es producido por el sector circular afadido.
Al dar a Acv/aq valores sucesivos, se obtienen las coronas

circulares respectivas, que también contribuyen al esfuerzo to
tal inducido con el mismo porcentaje de ¢q . El-resultado—se-

muestra en-el siguiente cuadro.
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onqu r/z
0.060 0.00
0.10 0.27
0.20 0.40
0.30 0.52
0.40 0.64
0.50 0.77
0.60 0.92
0.70 1.11
0.80 1.39
0.90 1.91
1.00 =

Cuadro 3.4 Valores para las relaciones aaV/Aq y r/z

Si on/Aq es igual a la unidad r/z queda indeterminada, de
ahi que no se tome en cuenta el efecto producido por ese sec-
tor circular,

Por otra parte, si se divide a los sectores circulares del cua
dro 3.4 en 20 segmentos iguales, cada porcidn obtenida tendra
un valor de influencia I, de: 0005

Iy = 25 = 0.005 v 3.73

)

Con los conceptos anteriores se construye la sigulente figurai‘v.ﬁti7
que corresponde a una Carta de Newmark.



Figura 3.22 Carta de Newmark

Para la construccién de la carta y la plantilla de la superfi-
cie cargada se emplea la relacion de escala dada por la ecua-
cidn:

zreal
Fscala = ——==— ... 3.74
z
carta
donde
Zroal profundidad a la que se va a calcular el incre-

mento de esfuerzo vertical
La Carta de Newmark se usa de la siguiente manera:

l. Se hace coincidir el centro de la carta con el punto bajo
el cual se va a calcular el esfuerzo inducido.

2, Se cuentan los segmentos que cubrenla superficie cargada,
aproximando las fracciones.,
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. Jr (!l(' A
3. La suma de los segmentos se multiplica por &1 valor de in

fluencia comdn y por la sobrecarga para obtener la magni-
tud del esfuerzo inducido.

Ao = L(segmentos) - IN + Aq e 3.75

5.6 REPRESENTACION GRAFICA DE LOS ESFUERZOS GEOESTATICOS

A partir de los conceptos tratados, los esfuerzos y las presio

nes en la masa del suelo se representan de-la-siguiente.-manera:
LT PR SCRT TR GO ol e ) [',‘. N

L

Sobrecarga

’ ) AN/ N
Altyrg de ascension

hy - —<7—cqpilor mdxima |

Suelo rdealmente
) salurado
NAF

) +.
Estuerzo y/o
presign

Pigura 3.23 Representacidén grafica del estado ge esfuerzos
Y presiones geoestaticos en un depdosito natural
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Ejemplo de aplicacibn

3.1 Para Tlas con?iciones del suelo que aparecen en la stguien
te figura, se pide determinar los diagramas de los esfuer
zos verticales total y efectivo, asi como el de la pre-
sion hidrostatica. Ademas, se pide calcular los esfuer-
zos inducidos bajo el punto A por la condicidén de carga
mostrada.

e o
- Sobrecarga s f 1
- - m:mwxrmm.g'{'g%@ r rg uDe r 1 C1 a

estrato 1 e=6.0
m Sr=0.0% .
§55=2.720 T

4q=6 ton/m?

estrato 2 [)10:0.058 mm —-r__ - 20 m

m e=6.8 10m J_
Sr=100.0% . _ -
$s5=2.500 -, -

NAF — -
............ M o P o
estrato 3 e=5.0

4 m Sr=90.0%

Ss=2.620

'J—""_"‘;_'"'.r:""""' —_ -—

- ==

lentes arenosos de
espesor despreciable

estrato 4 e=4.0
4 m Sr=95.0%
$5=2.540

estrato &5 ¢=3.89
5 m Sr=93.0%
J, Ss=2.640
-t e o - e
Roca firme

Figura 3.1.1

Solucién

E1 primer paso para resolver el problema consiste en determi-
nar por medio de la ecuacién 3.42 y los datos de la figura
3.1.1, la altura de ascension capilar mixima.
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1.46

Hma:x = m_ (EC. 3.42) « 0 1
sustituyendo:
- 1.46 i e
Hma.:x—m- 251,7 = 2.52 m R 2

En consecuencia los 2.48 m superiores del estrato 2 estidn se-
cos, y los 2,52 restantes se encuentran idealmente saturados
por capilaridad.

A partir de la relacidn de vacios, del grado de saturacidn y
de la densidad de solidos,se obtienen los pesos especificos de

cada capa.

Sean ijas ecuaciones de las propiedades indice:

g = %% (ec. 2.5) oo 3
Sr = %% {ec. 2.8) oo 8
Ss = V?._N'S‘«C (ec. 2.15) -
v, = % (ecs. 2.12 y 2.14) .. 6
Ve = Vv + Vs (ec. 2.2) 7
v

Wt =

Ww + Ws (ec. 2.4) ees 8

A partir de ellas y para una muestra parcialmente saturada,
se determina si el nimero de ecuaciones es igual al de incdg-
nitas.



vollimenes

Figura 3.1.2

En resumen se tienen 6 ecuaciones con 7 incégnitagp'

pesos
S
aire 0 _{
-4
agua Ww Wt
solidos

- J—
Ws
N S

se supondrd una variable unitaria.

Vs

=1

Sea entonces:

Sustituyendo la ecuacion 9 en 3, 5y 7:

Vv

Vv + 1

a3

‘por 10 que

co. 11

eaw 12

Sustituyendo a su vez la ecuacion 10 en 4 y 12, y la ecuacion

11 en 8:

Vi

Vw =

Wt

Ww + Ss - Yo

.. 13

14

127
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Al sustituir 1a ecuacidn 14 en 6 se obtiene el peso del agua.

Ww = Sr -~ ¢ - Yo ... 16
de donde, al sustituir la ecuacidn 16 en 15 se tiene:
We = (Sr * ¢ + Ss) Yo eve 17
;Ib’it’f.‘ L
testra—a

E1 resultado de las transformaciones anteriores se m

continuacionT
da Ligura 3.L.53.

volumenes pesos
e e — . L e
]_ —r aire 0
e --- -4
l+e Sr-e agua Sree-y, (S_r-e+Ss)-yO

N S -
—L 1 sdlidos QEZYO ‘ _L
-4

Figura 3.1.3

Los pesos especificos seco y himedo se determinan al sustituir
en las ecuaciones 2.10 y 2.11 los conceptos de la figura 3.1.3

. He
Y =T (ec. 2.10) ... 18
de la figura:
y Sr i f : Ss) Yo 19

e = ¥& (ec. 2.11)
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de—ta—figura:

Y3 = T—_I_—f .. 21
Hos do {,Mf te, _
Asi—entonces, para obtener los pesos especificos de cada estra

to se sustituyen los datos en Tas ecuaciones 19 y 21, conside-
rando vdlido lo siguiente:

Yo = Y, % Y, {ec. 2.14}

Yo = 1 ton/m?® (ec. 2.13) oy 23

E1 resultado se mucsira a—continuacidne eu ef cvadry 3.4 4.

Profundidad Propiedades indice Pesos especificos
De: A: Sr e Ss Y4 Y
Estrato (m) (m) (%) (ton/m3) | (ton/m3)
ec, 21 ec., 19
1 0.00 | 3.00 0.00]6.001}2.720 0.39
3.00 | 5.48 | 0.00{6.80 {2,500 0.32
‘ 5.48 [ 8.00 |100.00] 6.80 { 2.500 1.19
3 8.00]12,00 | 90.00] 5.00} 2.620 1.19
4 12,00 | 16.00 | 95.00 4.00 | 2.540 1,27
5 16.00 | 21.00 | 98.00} 3.89 | 2.640 1.32

Cuadro 3.1l.1

Como siguiente paso, se calcula el esfuerzo vertical total ini
cial, cuyo valor resulta de aplicar 1a ecuacidn 3.34 a los pe-
sos especificos del cuadro 3.1.,1; sesct{tudy of condre 3 1 2.
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3 3
o, = I (Yi'h)ﬂ + (Zk - E hﬂ) " Yk (ec. 3.34) c.. 24
) =1 £=1
Profundidad ‘ Esfuerzo vertical
Espesor h | Peso especifico total inicial
De: A; {m) (ton/m3) (ton/m2)
(m) (m)} ec. 24
0.00 0.00
0.00 | 3.00 3.00 0.39 1.17
3.00 | 5.48 2.48 0.32 1.9¢6
5.48 | 8.00 2.52 1.19 4.96
8.00 ]12,00 4.00 1,19 9.72
12,00 }16.00 4.00 1.27 14.80
16.00 }J21.00 5.00 1.32 21.40

Cuadro 3.1.2

La presién hidrostdtica se obtiene al sustituir los datos de
la figura 3.1.1 y la ecuacidon 2 en 3.44, 3.45 y 3.46.

u, = - Hméx Y, (ec. 3.44) V.. 25
u =0 {ec. 3.45) V.. 26
W

v, = (z - NAF) . Y, (ec. 3.46)° Vo 27

. !
o . ! ) .
El resultado es—el—gque Se muestrai- st cu of cvadro 34,3,



Profundidad | Peso especifico | Ecuacién | Presién hi-
(m) (ton/m3) empleada { drostitica
(ton/m2)
0.00
0.00 0.00
3.00
5,48 25 | -2.52
8.00 26 0.00
1.00
12,00 4,00
16,00 27 8.00
21.00 13,00

Con los esfuerzos verticales totales y las presiones hidrosti

Cuadro 3.1.3

ticas de los cuadros 3.1.2 y 3.1.3, se construye la represen-
tacidn grdfica de eHos',L(F}_cjum 3,1.4).

o, {ton/m?) u,, (fon/m?)
0 6 12 8 0 0 s 18
0 _® il
3.0 n 1.]7
1.96 -2.52
6.0 4 —_———
a6 _ . __ . _Noo
5.0 -
o432 N . 4.00
15.0 4 14.80 . 8.00
N 180 4 \

. 13 00

21.0 4= 2).40 e
V Protundidad (m}

Profundidad {m)

Figura 3.1.4
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Con los mismos valores, y por medio de la ecuacign

3.27Js$ ob-
AL T 3
tienen los esfuerzos efectivos verticales iniciales), cuyo dia-

grama se muestra a continuacion: . . Co e <45
Oy, = Ovy = YU, (ec. 3.27) er. 28
Profundidad | Esfuerzo ver- | Presion hi- | Esfuerzo efectivo
(m) tical total drostitica vertical inicial
inicial (ton/m2) (ton/m2)
(ton/m2) ec. 28
0.00 0.00 0.00 ¢.00
3.00 1.17 0.00 1.17
5.48
arriba del 1.96 0,00 1.96
NAC
5.48 1.96 -2.52 4.48
er: e] NAC
8.00 4,96 0.00 4.96
12.00 9,72 4.00 5.72
16,00 14,80 8.00 6,80
21,00 21,40 13.00 8.40

Cuadro 3.1.4



¢ 4 8 12 18

00 o, (ton/m?
17 Yo )
548 = ( 448
496
800 =
1200 -= 3.72
16.00 —I 680
8.40

21.00 —

l

Profundidad (m) '

Figura 3.1.5

Por G1timo, se calculan los esfuerzos verticales inducidos por
Ta sobrecarga superficial, empleando la solucidn de Fadum para
el caso de una superficie rectangular uniformemente cargada,

sustituyendo los datos de la fiqura 3.1.1 en las ecuaciones
3.57 a 3.63 y 3.65

1/
A A-B'2 B+l
A = I% .i T Tt o, (ec. 3.57) ... 29

~

A=2-.m-+n (ec. 3.58) ... 30

B=m?+n2+1 (ec. 3.59) . 31

C=me » n2 (ec. 3.60) . 32
$ si 420 . 33

6 = (ec. 3.61)

[»
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. 2
¢ = angulo tangente ;‘%-:—%~—— (ec. 3.62) ... 34
_ X
ms2 {ec. 3.63) ... 35
n= i (ec. 3.65) ... 36

Para determinar los esfuerzos inducidos bajo el punto A, las

dimensiones de 1a superficie cargada se tienen gque ajustar pa-
ra obtener tres porciones rectangulares S1 , 52 y 53 , Cu-
yos bordes coincidan con el sistema X -y .‘\Eichas dimensio-

nes, se-muestran-a—continuacién: P T Y A Sy

N\
\ __
JL_. . .k\\&s;g;: % -

50m 50m 10.0m

!
!

Figura 3.1.6



Dimens iones
Superficie
Sentido x (m) | Sentido y (m)
S, 10,00 20,00
S, 10.00 20.00
S; 5.00 10,00

' Cuadro 3.1.5

Bajo estas condiciones, se calcula el esfuerzo inducido total
tras obtener los correspondientes a esas superficies.

Acv = AUVT + AUVZ - AO’V3 e 37

Las dimensiones de S; y S, son iquales, y sus efectos son
del m1smo signo, de ahi que la ecuacidn 37 se simplifica que-
dando de la siquiente forma:

8oy, =2 * loyy - loyz ... 38
Por facilidad, los esfuerzos inducidos se calculardn en las

fronteras de los estratos, por 1o gue las profundidades son;
Tas| sjiguientes:

0.00
3.00
8.00
12.00
16.00
21.00

I3 3 =3 3 =3 =B

Con las formulas y los datos de las ecuaciones 29 a 36 y 39,
y el cuadro 3.1.5, se obtienen los cuadros 3.1.6 y 3.1.7

a) Superficies S; y S,
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z m n A B » $ ¢c | boyysdoyr
(m) {rad) (rad) { (ton/m2)
ec. 39 fec. 35 fec. 36 ec. 30jec. 31}jec. 3Z|ec. 34 fec. 33| ec. 29
0.00 w w 1.50
3.00 3,33 6.67 | 44.44 | 56.56 ]493,831}-0.65 2.49 1.48
8.00 1,25 2.50 6.25 8.81 9.77 | -1.52 1.62 1.31
12,00 .83 1.67 2.78 4.47 1,931 1.1¢6 1.16 1.09
16,00 0.63 1.25 1.56 2.95 0.611 0.85 0.85 0.89
21,00 | 0.48 0.95 0.91 2.13 0.21] 0.60 0.60 0.68
Cuadro 3.1.6
La ecuacidn 29 no tiene solucidon para z=0. A esa profundi-

dad, el esfuerzo inducido se calcula con la ecuacidn 3.67, ob

teniendo el valor de influencia de la grafica de Fadum dada

por la figura 3.17

b) Superficie $;
z m n A B c ¢ ¢c E
{m) (rad) } (rad) | (ton/m?)
ec. 3% tec, 351ec. 36 lec, 30 |ec, 31]ec. 32}ec. 34 jec. 33| ec. 29
0.00 ® ® Grafica de Fadum 1,50
3.00 1.67 3.33 11,11 | 14.8%{ 30.86]-1.21 1.93 1.40
8.00 0.63 1.25 1.56 2.95 0,61 0.85 0.85 0.39
12.00 0.42 0.83 0.69 1.87 0.12 1 0.50 0.50 0.59
16.00 0.31 0.63 0.39 1.49 0.04 { 0,32 0.32 0.40
21.00 0.24 0.48 9.23 1.28 0.01 | 0.20 0.20 0.26

Cuadro 3.1.7
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Al aplicar la ecuacion 38 a los valores de los cuadros 3.1.6
y 3.1.7 se obtienen los esfuerzos verticales inducidos por la

sobrecarga bajo el punto A . .o . . oo lavod o b
(Z 80yy z'ﬁovi AUV32 bay
m) (ton/m?} {(ton/m?) { ton/m2) (ton/m2)
ec. 38 | cuadro 3.1.6 | ec, 38 ! cuadro 3.1.7| ec. 38
0.00 1.50 3.00 1.50 1.50
3.00 1.48 2.96 1.40 1.56
8.00 1.31 2,62 0.89 1.73
12.00 1.09 2.18 0.55 1.59
16.00 0.89 1.78 0.40 1.38
21.00 0.63 1.36 0.26 1.10

Cuadro 3.1.8

Por Gltimo, con el resultado anterior se construye el diagra-
ma de los esfuerzos verticales inducidos, =:sf{ 73/ o0 1y bogorn o



138

J,] 30
0 120 140 f 160 180
= od T - T
Estrale T g, {ton/m?)
do.—. 30 1.36
Estrelo 2
17
L - a0 3
Estrato 3
1.59
}»- 120 -
Estratio 4
Lo e 1138
Estrato §
1 210 110
Profundidad (m}

Figura 3.1.7
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REQUISITOS MINIMOS |
PARA LA INVESTIGACION DEL SUBSUELO

A. CONSTRUCCIONES LIGERAS O MEDIANAS DE POCA

EXTENSION Y CON EXCAVACIONES SOMERAS

Son de esta categorfa las edificaciones que cumplen los siguientes
tres requisitos:

- Peso unitario medio de Ia estructura: w< Ston/m?

- Perimetro de la construccion: P< 80m enlaszonasly i,
o
P < 120 m en la zona 11l

- Profundidad de desplante: Df < 250m .

NORMAS TECNICAS DE CIMENTACIONES RDF 1987



_ REQUISITOS MINIMOS
PARA LA INVESTIGACION DEL SUBSUELO

B. CONSTRUCCIONES PESADAS, EXTENSAS
O CON EXCAVACIONES PROFUNDAS

Son de esta categoria las edificaciones que tienen al menos una de
las siguientes caracteristicas:

- Peso unitario medio de la estructura: w > 5ton/m?2

- Perimetro de la construccion: P>80menlas zonas 1y Il
0
P> 120 m en la zona III

- Profundidad de desplante: Df>2.50 m

NORMAS TECNICAS DE CIMENTACIONES RDF 1987



donde:

T QF,

A
c

c

Ng

Py

VERIFICACION DE SEGURIDAD DE
CIMENTACIONES SOMERAS

ESTADOS LIMITE DE FALLA

PARA CIMENTACIONES DESPLANTADAS
~EN SUELOS COHESIVOS:

ZQF,/A < ¢, N, Fg+ p,

: Suma de las acciones verticales a tomar en cuenta en la
combinacion considerada, afectada por su respectivo
factor de carga.

: 4rea del cimiento en m?,
: cohesién aparente, en ton / m2, determinada en ensaye

triaxial UU.
. coeficiente de capacidad de carga dado por:

Ne=514(1+0.25D,/B+025B/L)
paraD;/B<2 yB/L<1
donde Dy es la profundidad de desplante y B es el ancho de
la cimentacion, ambas en m.

. factor de resistencia especificado en el inciso 3.2 de /as

presentes normas.
presién vertical total a la profundidad de desplante por peso
propio del suelo, en ton/ m2,

NORMAS TECNICAS DE CIMENTACIONES RDF 1987



VERIFICACION DE SEGURIDAD DE
CIMENTACIONES SOMERAS

ESTADOS LIMITE DE FALLA

EN SUELOS FRICCIONANTES:

PARA CIMENTACIONES DESPLANTADAS

ZQF /A<[py(Ng-1)+yBN, /2] Fr+p,

donde:
2 Q F, : suma de las acciones verticales a tomar en cuenta en la
combinacion considerada, afectada por su respectivo factor

de carga .
Py - presién vertical efectiva a la profundidad de desplante por

peso propio del suelo, en ton | m2.
. coeficiente de capacidad de carga dado por:

q:
Ng=exp[ntand]tan2 (45° +¢/2)
siendo ¢ el angulo de friccidn intermna del material.

N

Y : peso volumétrico del suselo en ton / m3
B : ancho de la cimentacion en m.
Ny : coeficiente de capacidad de carga dado por :
Ny=2(Ng+1)tan¢
Fr : factor de resistencia especificado en el inciso 3.2 de las

NTCDCCRDF 1987.
p, : presion vertical total a la profundidad de desplante por peso

propio del suelo, en ton /m?.
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VERIFICACION DE SEGURIDAD DE
CIMENTACIONES SOMERAS

ESTADOS LIMITE DE SERVICIO

Los asentamientos diferidos se calcularén por medio de la

relacién:
H

AH=Z[Ael(1+ey))]A
0

donde:
AH: asentamiento de un estrato de espesor
H.
e,: relacion de vacios inicial .
Ae: variacién de la relacién de vacios bajo el

incremento de esfuerzo vertical A p
inducido a la profundidad z por la carga
superficial. Esta variacion se estimaré a
partir de una prueba de consolidacién
undimensional realizada con material
representativo del existente a esa
profundidad.

A, espesores de estratos elementales en los

cuales los esfuerzos pueden considerarse
uniformes.

NORMAS TECNICAS DE CIMENTACIONES RDF 1987



CIMENTACIONES CON
PILOTES DE PUNTA O PILAS

ESTADOS LIMITE DE FALLA

La capacidad de carga de pilotes de punta o pilas, se
calculara como sigue:

- Para suelos cohesivos:
Co=[Cy N"Frtpy] A

donde:
capacidad por punta [ ton] .
C,: cohesién aparente, determinada en ensaye

triaxial UU [ton/m?].
N.*: coeficiente de capacidad de carga definido en
la tabla siguiente :

by 00 50 100

N.* 7 9 13

Fr: factor de resistencia igual a 0.35 .
Py - presién vertical total debida al peso del suelo

a la profundidad de desplante de los pilotes
[ fon! m?].
area transversal de la pila o del pilote [ m?] .

NORMAS TECNICAS DE CIMENTACIONES RDF 1987



CIMENTACIONES CON
PILOTES DE PUNTA O PILAS

ESTADOS LIMITE DE FALLA
(1)

La capacidad de carga de pilotes de punta o pilas, se

calculara como sigue:

- Para suelos friccionantes:
Cp= [5\-! Nq"r FR + pv]Ap

donde :
Cp: capacidad por punta[ ton].
P, presion vertical efectiva a la profundidad de
desplante de los pilotes [ ton / m2 ]
Ng*: coeficiente de capacidad de carga definido
por:

Ng* = Nmin + Le ( Nmax - Nmin ) / [ 4B tan (45°+ ¢ /2)]
cuando: Le/B<4tan(45°+¢/2),
o bien: q = Nmax
cuando: Le/B2>4tan(45°+¢/2).

¢ 200 250 300 350 400

Nmax 12.5 26.0 55.0 132.0 350.0

Nmin 7.0 11.5 20.0 39.0 78.0

( CONTINUA EN DOCUMENTO 2 ) —»
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CIMENTACIONES CON
PILOTES DE PUNTA O PILAS

« (PROVIENE DE DOCUMENTO 1)

ESTADOS LIMITE DE FALLA
(2)

FR: factor de resistencia igual a 0.35 .
pv: presion vertical total debida al peso del suelo
a la misma profundidad [ton/m? .
Ap: area transversal de la pila o del pilote
-~ [ton/m?].

NORMAS TECNICAS DE CIMENTACIONES RDF 1987



CIMENTACIONES CON
PILOTES DE  FRICCION

ESTADOS LIMITE DE FALLA

Para comprobar la estabilidad de las cimentaciones con
pilotes de friccion, se verificara, para la cimentacion en su conjunto,
para cada uno de los diversos grupos de pilotes y para cada pilote
individual, el cumplimiento de la desigualdad siguiente para las
distintas combinaciones de acciones verticales consideradas:

2QFe< R

donde:

X QFe: suma de los incrementos netos de carga debidos
a las acciones verticales a tomar en cuenta en la
combinacién considerada, afectada por sus
correspondientes factores de carga. Las acciones
incluiran el peso propio de los pilotes o pilas y el
efecto de la friccién negativa que pudiera
desarrollarse sobre el fuste de los mismos 0 sobre

. su envolvente. |

R: - capacidad de carga del sistema constituido por
pilotes de friccion mas losa o zapatas de
cimentacion.

NORMAS TECNICAS DE CIMENTACIONES RDF 1987



CIMENTACIONES CON
PILOTES DE FRICCION

ESTADOS LIMITE DE FALLA

La capacidad de carga por adherencia lateral de un pilote de
friccion individual bajo esfuerzos de compresion, se calculara como:

C §= A L f FR
donde
C;. capacidad por adherencia [ ton].
AL: area lateral del pilote [ m2?].
f: adherencia lateral media pilote-suelo

[ton/m?].

Fr: factor de resistencia calculado por medio
de: |

Fr =07 (1-8/2)

siendo s la relacién entre los maximos de la solicitaciéon
sismica y la solicitacién total que actaan sobre el pilote.

NORMAS TECNICAS DE CIMENTACIONES RDF 1987
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ANALISIS Y DISENO DE EXCAVACIONES.

EN EL DISENO DE EXCAVACIONES SE CONSIDERAN LOS
SIGUIENTES ESTADOS LIMITE (ART. 228, CAP. VIII, RCDF),

DE FAILLA:

A). TALUDES; METODO DE EQUILIBRIO LIMITE.
-MECANISMOS DE EXTRUSION DE ESTRATOS BLANDOS.
B). FALLA POR SUBPRESION DE ESTRATOS PERMEABLES
C). ESTABILIDAD DE EXCAVACIONES ADEMADAS.
-DISTRIBUCION DE PRESIONES SOBRE LOS ADEMES.
-EMPUIJES SOBRE TROQUELES.

D).ESTABILIDAD DE ESTRUCTURAS VECINAS.

-

DE SERVICIO:

A). EXPANSIONES INSTANTANEAS Y DIFERIDAS POR DESCARGA.

-CRITERIOS ELASTICOS.

LD DL TELITLS AL

B). ASENTAMIENTO DEL TERRENO NATURAL ADYACENTE A LAS
EXCAVACIONES.



ANALISIS Y DISENO
DE EXCAVACIONES

ESTADOS LIMITE DE FALLA

A

La posibilidad de falla de fondo por cortante en arcillas

blandas a firmes se analizara verificando que:

donde :

pv"'zch < Cu NcFR

© presién vertical total actuante en el suelo, a la

profundidad de excavacién, dada en [ ton/m?2] .
sobrecargas superficiales afectadas por sus

respectivos factores de carga, dadas en
[ton/m2].

cohesién aparente del material bajo el fondo de la
excavacion, en condiciones no drenadas, en
[ton/m?].

coeficiente de capacidad de carga dependiente de

la geometria de la excavacion. En este caso, B
sera el ancho de la excavacién, L su longitud y D,

-Su profundidad. .

factor de resistencia igual a 0.5. Si la falla no

afecta a servicios publicos, instalaciones o
construcciones adyacentes, el factor de
resistencia sera de 0.7 .

NORMAS TECNICAS DE CIMENTACIONES RDF 1987



ANALISIS Y DISENO
DE EXCAVACIONES

ESTADOS LIMITE DE FALLA

Cuando una excavacion se realice en una capa impermeable
de espesor h, la cual a su vez descanse sobre un estrato permeable,
debe considerarse que la presién del agua en este estrato podria
levantar el fondo de la excavacién, no obstante el bombeo superficial.
El espesor minimo h del estrato impermeable que debe tenerse para
evitar inestabilidad de fondo se considerara igual a :

h>(Yw/Ym) by

donde :
h: espesor de la capa impermeable.

h,: altura piezomeétrica en el lecho inferior
de la capa impermeable.

Yo - peso volumétrico del agua.

Ym - peso volumetrico del suelo entre el
fondo de la excavacion y el estrato
permeable.

OBSERVACION : Cuando el espesor h sea insuficiente
para asegurar la estabilidad, sera necesario reducir la carga hidraulica
del estrato permeable por medio de pozos de alivio.

NORMAS TECNICAS DE CIMENTACIONES RDF 1987
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CAPITULD 4 FLIO DE AGEA EN SUELOS

},]1 GENERALIDADES

Los fundamentos para el andlisis ractonal de los problemas en

que interviene el flujo de agua en suelos, fueron estableci-

dos por Carcy y Forchheimer. (on base en ellos, es posible a

nalizar el comportamiento de estructuras tales como presas de

materiales graduados y excavaciones para cimentar edificios
Jibajo el nivel fredtico.

Ly sfa {eoay

Asi—entonces, cuando se resuelve un problema de esta naturale

za, se obtiene informacién relativa a la cantidad de agua fil

trada a través de la zona de flujo, a la posible presencia ce

zonas erosionadas producidas por el arrastre de las particu-

las s5lidas del suelo, asi como al efecto que puede tener la

filtracidén respecto a la estabilidad general de la estructura

en estudio.

ThALLE v .

A-continuacidn, se presentan las tasaes para comprender los

principios generales del flujo de agua en suelos.

4,2 ASPECTOS FUNDAMENTALES

Los aspectos fundamentales relativos a la filtracidn de agua
en suelos, son los que se refieren al §fujo Laminar, a la. Leg,

. de Darncy, y a la determinacidn c2l coediciente de peameabdlli-
dad.
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4.2.1 FLUOJO LAMINAR

Se define{como laminar = un flujo, cuando las trayectorias
del agua quedan perfectamente definidas tras permanecer sin
juntarse entre si a 1. largo de toda su longitud.

La naturaleza de la filtracidn depende principalmente de la
velocidad del agua, de manera que si es muy pequeda el flujo
resulta laminar.

Osborne Qeyno!ds propusorpara definir un flujo: ﬁa swgu1ente

relacwon'
gyl -o 4.1
. R 8
donde
P: nlimero de Reynolds

D: didmetro equivaltente promedin de las partic:las
o: densidad del agua ‘

n: coeficiente de viscosidad del agua

v: velocidad del flujo

Cuando ta magnitud de R se hace mayor de 1.0,el flujo deja de
ser laminar. Asi Bntonces, si en la ecuacién 4,1 se sustitu-
+2n los valores caracteristicos de o y n para el agua en cond:
ciones de trabajo y se acepta que la filtracidon en el suelo se
d31 con una velocidad inusualmente al*a de 0.25 cm/s, se obtie-
ne un valor del ndmero de Reynclds ® < 1.0 s1 0 < 0.4 mm, di2
metro correspendiente a2 una arena gruesa,

En esas condiciones, el flujo sard laminar hasta este tipo ce
agregados, siempre y cuando la carca hidrdulica no sea exces:-

va.
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4.2.2 LEY DE DARCY

E1 “1ujo laminar del aqua en medies porosos, estd gobernado
por la ley experimental que descubrid Henry Darcy, quien tra-
bajé con,filtros de arenas finas usando un dispositivo seme-
jante al mostrado a continuacidn: - f’fﬂ, A

|
7 \-'Piezdmetro ‘

o /r

i | Y
Hy N
i Filtro de
NG HEnes He
L
Zy
{ {_{ PHR
Pigura 4. ° Dispositivo para obtener la Ley de Darcy
donde
Lt distancia entre los puntos 1 y 2, en este caso
iqual a la longitud del dispositivo de prueba
AT: drea transversal del filtro
¢: gasto de fii racion
z: carga de posicion
U\; . -
;L: carga de presion neutra
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Hy, Ha: cargas hidrdulicas totales a la entrada y salida
del filtro,

H: energia del agua que se disipa entre los puntos 1
y 2, igqual a la diferencia de cargas hidriulicas
totales a la entrada y salida del dispositivo,

Darcy realizd varias mediciones del gasto de filtracidn, des-
pués de hacer variar por una parte la longitud del filtro y
por otra la carga hidraulica.

Al dividir cada caudal entre el drea transversal del filtro
obtuvo las correspondientes veloci“ades de descarga, y obser-
vO que en cada caso eran prbporcio*z]es a la siguiegte rela-
cidn:

vy ™ L ... 4.2

donde { es el gradiente hidrndulice, que es una medida de la
nérdida de carga por unidad de longitud.

. H
- L., 4.3
“ 7T

Una vez definida la constante de proporcionalidad %k, 1a re-
lacidon 4.2 tomé Ta forma:

D o :f
La- ecuacifn anterior es la ley de Darcy.

La constante k es el coefdiciente de peameabilidad o ce con-
ductividad hidrfulica, Ja cual fisicamente es una medida de
la facilidad con que circula el agua a través de la masa fil-
trante.
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Por ser { adimensional, se deduce que Ta magnitud del coefi-
ciente de permeabilidad es igual a la velocidad del agua cuan
do se encuentra sometida a un gradiente hidrdulico unitario.

4.2.3 DETERMINACION DEL COEFICIENTE DE PERMEABILIDAD

La permeabilidad de un suelo se puede medir directamente en
campo y laboratorio, o bien estimar su valor con base en
otros medios.

La determinacidn de campo se lleva a cat: mediante ensayos
por bombec.

En el laboratorio, su valor se-cbtiene directamente con mues-
tras representativas de suelo, por medio del dispositivo cono
cido como peamedmeino de carga censtanie, 0 bien en forma in-
directa, empleando el permedmetio de carga vardabie, la prue-
ba hordzontal de capifaridad o los ensayos de consclidacddn
con anillo fijo.

Como una aproximacidn a la magnitud de k, su estimacidon se pus
de 1levar a cabo mediante la relacidn que existe entre esa
propiedad fisica y el indice de poros o las caracteristicas
granulométricas del suelo. También se puede estimar su valor
con el apoyo de graficas o tablas, donde se encuentra asentada
la experiencia constructiva,

A continuacion, se describen los fundamentos de las pruebas
de carga constante y variable, asi como los métodos indirectos
para estimar la magnitud de k.
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Permeametro de carga constante

Ld prueba se aplica a suelos gruesos tales como gravas y are-
nas limpias, asi como a mezclas <e esas fracciones, cuya per-
meabilidad estd comprendida entre 1x102 y 1x10°3 cm/s. E1 en-
sayo consiste en determinar el valor de £ desonués de medir el
volumen de agua filtrada por una muestra sometida a una carga

hidraulica constante,(‘... .. .}
1 Piezometro
L
Muestra LF,____._ ...... [..\_
de suelo\ |
...... /_/__/_,__ i
l w A
Wil | 1 _puR
‘ ov T
__r”’\/@
LA ’// 13
WL——MOHO

/
\}Volvulo requiadcra de gasto

Voluman de agua VY, almacenado
—t~"en el tiempo £.

Figura 4.2 Permeametro de carga constante

E1 gasto de filtracidn vale:

o
1]
hl <
§ =9
in

Por continuidad, dicho gasto es igual a la velocidad de des-
carga del agua multiplicada por el drea transversal de la
muestra.

q=Vd'F\T ‘ ... 4.8



El régimen del flujo es laminar, por 10 que se acepta la valji
dez de la Ley de Darcy, y se puede entonces sustituir 1a ecua
cién 4.4 en la 4.6:

q = coAcAg s 407

igualando los gastos de las ecuaciones 4.5 y 4.7:

Por (1timo, al sustituir la ecuacién 4.3 y despejar R se ob-
tiene el coeficiente de permeabilidad:

R = H¥%%I- S

T

0

Permeametro de carga variable

La prueba se aplica a suelos gruesos y finos, cuya permeabili
dad estid comprendida entre 1.0 vy 1x10°° cm/sx(Y )

los resultados obtenidos son buenos para las arenas limpias y

las mezclas de gravas y arenas también limpias, cuyos valores
de k van de 1.0 a 1x107° cm/s.

Para las arenas muy finas, los limos orginicos e inorgdnicos,
las mezclas de arena, limo y arcilla, asi como los depdsitos
de arcilla estratificada, con valores de permeabilidad com-
prendidos entre 1x10'3 y 1>n(10'6 cm/s, el ensayo proporciana
resultados dudosos.

Para las arcillas homogéneas situyadas bajo la zona de descom-
posicigr v algunos suelos de 1a categoria anterior, cuyos va-
lores de 2 oscilan entre 1x10”° y 1:(10'9 cm/s, se obtienen re
sultados que van de buenos a regulares.

145
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E1 ensayo con carga variable consiste en determinar 1a magni-
tud del coeficiente de permeabilidad, tras meair en un suelo

como el mostrado, a: continuacidn la cantidad de agua que circy
ta por é1 debido a la diferencia de niveles ern el tubo alimen

tador.
/\\ T
Tubo de cargade . idH
drea transverscl a 1 |
i
|
? ,;/1;"_/ 1 1
Muestra de suelo—|l.. %7 | ;
> ____// l
de dreg transversal Y i
Ar ,?ﬁﬁ@# ‘ Hy H H,
Ayl L
.i/;/’///',g,"{f,/,’; |I
e .
o i ‘
iy | [
o gl 4o
D | A | N W T T -5

Figura 4.3 Permeametro de carwa variable para suelos finos

A1 transcurrir el tiempo dt, después de iniciada la prueba con
el dispositivo para suelos finos, el volumen de agua desaloja
do por el tubo de carga vale:

dv = a-dH ... 4,10

£} régimen del flujo es laminar, razdn por la cual dicho voly
men también se puede expresar en términos de la Ley de Darcy:



du = keieh de .4l

sustituyendo la ecuacidn 4.3 en la 4,11:

dv = ke .5’_-— ‘A_-dt .. 412

A continuacidn se igualan las ecuaciones 4,10 y 4.12 y se rea
grupan los términos comunes, para posteriormente integrar el
resultado desde el tiempo %; hasta &,.

o
dH _ T,
- I-_-'—T di .. 4,13
Hz ‘tZ
dH _ kR = AT ... 4,14
S _H' - L * a S dt
Hy L
de donde
Hs R+ A
T + ‘ ... 4.15
Ln%H—I%= = (¢2-¢1)

De la ecuacién 4.15 se obtiene el coeficiente de permeabili-
dad:
L*a*Ln (HZ/Hl)

AT'(LZ-CI) e

R = 4,16

E1 volumen de aqua que se puede alojar en el tubo de carga es
reducido, por lo que se dificulta la medicién de tiempos cuan
do se esti probando un suelo grueso. L3 deficiencia menciona
da se elimina al aumentar la seccidn del tubo, para hacerla
coincidir con la del material ensayado.
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a = AT o 4017

it rg‘-’ln.\)
Ast—entonces, al sustituir la ecuacidn 4,17 en la 4.16, se ob

tiene el valor de k para suelos gruesos después de emplear el
permeametro de carga variable con la modificacidn planteada,

L*Ln (H,/H))
(£2-21)

4.18

En las pruebas de permeabilidad con carga constante y varia-
ble, los errores mas importantes que se pueden cometer son
los debidos a la formacidon de una pequefia capa de material fi
no en la superficie de la muestra v a la existencia de burbu-
jas de aire dentro de elia cuando no se tiene saturacidn com-
pleta. Ambos errores reducen el valor de k.

La primera deficiencia se co~-ige tras retirar esa capa super
ficial que hace las veces de un filtro, La segunda se anula
al saturar A la muestra por contrapresidon, antes de inic‘ar
la prueba.

La magnitud de k depende de las caracteristicas del agua, asi
como de la composicidon de las particulas, la relacidn de va-
cifos y la estructuracidon del material, por 1o cual se obtie-
nen valores diferentes del coeficiente de permeabilidad para
el mismo agregado, cuando se prueba amasado o inalterado.

Relacidn entre la permeabilidad y el indice de poros

La relacion entre el indice de poros y el coeficiente de per-
meabilidac .s de la &iguiente forma:

b = hl.F(e) ' . 4.19



donde
k': conductividad -hidraulica del suelo para e = 1.0

F(ey es una funcidon de la relaciin de vacios, la cual estd da
da por la sjiguwiente ecuacion:

_ 222(1+B)
F(Q.) = —TT*'T__ - .. 4,20

La constante B deéLip ecuatfion 8120 depende del tipo de suelo
y nunca es mayor de 0.5. Al sustituir los valores 8,=0.00,
B2=0.25 y 83=0.5 en dicha ecuacidn, se obtiene el resultado
que aparece en el cuadro gquer-se1muestna-a_cortdinuaecifny ‘4'1-

B Fle)
2
0.00 | Fyrer = —25—
202-3
0.25 Fo(e) = T+ 3%
3
0.50 | Fy(e) = —11%—5

Cuadro 4.1 Valores del coeficiente 2 v de la funcién F{e)

Ninguna de las funciones anteriores aporta resultados mejores

que las otras dos, al emplear los valores de la relacidn de va

cios de cualquier suelo y comparar los resultados con las per
meabilidades reales, de ahi la recomendacidn de usar una fun-
cion méas simple.

Dicha funcidn se obtiene del promedic aritmético de Fi(e) ¥y
Fa(ej, la cual se denota ¢omo Fu{e).

Fyle) = e? ... 4.21
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s~y
Loyt s
'

IR P RN ! . .
Asi—entonces, al sustituir la ecuacidon 4.21 en Ta 4.19 se ob-

tiene Ta ley de variacidn para las arenas, siendo una pariabo-
-y .
la de segundo grado con vértice en el arigen.

h = R'-e? ... 422

En el caso de las arcillas se presenta una rdpida disminucidn
de la magnitud de k, debido a que al circular el agua por con
ductos muy angostos se ve scmetida a atracciones moleculares
de consideracidon por parte de las particulas sdlidas conti-
guas. Las observaciones efectuadas por Terzaghi y Schlichter
aportaron mejores resultados, iquaiando a cero el coeficiente
de permeabilidad para valores de la relacion de vacios e =0.1

Lo anterior quedd contemplado en la ec.acidon 4.22 al alejar
del origen el vértice de la paribola, ubicidndolo en el punto
de coordenadas (e=eo. £=0,0).

h = hk''c3* (e - ¢ ) L., 84.23

donde
¢3: constante de ajuste segun la cual k' = Rk para
e = 1.0
e ! constante para cada suelo

El valor de e debe determinarse en cada caso. A falta de
ello, Schlichter y Terzac-i sefialaron que su magnitud se en-
cuentra dentro del siquiente rango:

0.10 < ¢ < 0.30 ... 4.24



Relacion entre la permeabilidad y la distribucion granulomé-
trica

E1 didmetro medio de los vacios de los suelos aumenta en rela
cign directa al tamafio de sus particulas, de manera que con
base en 1a tey de Poiseuille, dada por la ecuacign 4.25, se

* hace posit :\Eibrésar el valor de 1a permeabilidad en func%én
del diametro equivalente ©? de los granos:

k = constante*D?2 ve. 4.25

Allen Hazen rea.,iz0 algunos estudios con gravas y arenas, cu-
ya intencion fue determinar su utilidad al emplearlas en fil-
tros para agua neqgra y potable, y obtuvo experimentalmente la
sigahente ecuacidn:

2
kh = .D].U ... 8.26

Djg : cidmetro efectivo, en centimetros

k : coeficiente de permeabilidad, en centimetros por
cada sequndo

E1l resultado anterior “ue determinado al trabajar con arenas
mal qraduadas, en 1as cuales el coeficiente de uniformidad es
menor de 5 y el didmetro efectivo oscila entre 0.1 y 3 mm,

La constante ¢ de la ecuacion depende del tipo de arena, 9}.-

‘.9'/?,{(5 ST r-/ Ct‘z"-'(/;; .L?.
]
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e Tipo de arena

40-80 Muy fina, bien graduaca o con bastan-
tes finos

80-120) Media o gruesa, mal graduada, limpia,
gruesa pero bien graduada

120-150| Muy gruesa, mal graduada, gravosa,
limpia

Cuadro 4.2 Valores de ¢ para diferentes tipos de arena

La temperatura influye en la viscosidad del agua y consecuen-
temente en la maanitud del coeficiente de permeabilidad, por
lo cual, al tomar en cuenta su efecto, la ecuacidn de Hazen
adopta la siguiente forma:

2
k= c+(0.7 + 0.02 ")Dyp ... 4.27

donde

T: temperatur~ ‘del agua, en grados Celsius

Por otra parte, Schlichter incluydo en la ecuacidn 4.27 a la
densidad relativa:

2
poe 171 . (0.7 + 0,03 T)Dyg ... 4.28

Dy

donde
DR: densidad relativa, en decimales
Hr«f,?ﬂ
La magnitud de DR depende de la porosidad n cemp v o

cvade 4.3



n % DR%
26 83. 4
38 261 |
46 12.8

153

Cuadro 4.3 Valores de n y DR para la ecuacifn de Schlichter

Terzaghi también trabajdé con la ecuacidén de Hazen, y obtuvo

para suelos arenosos la siguiente expresion:

k= c;.(0.7 + 0.03 T).D2
10

El coeficiente ¢; también depende de la norosidad.

no- 0.13 Ez
¢ = ¢ {—~—————tee
o3(1 - a)ly3

donde
n: porosidad, en decimales

Del cuadro 4.4 se obtiene el valor del coeficiente ¢ _:

0

<, Tipo de arena
800 ODe grano redondeado
460 Oe grano anguloso
<400 ~Con limo

4,29

Cuadro 4.4 Valores del coeficiente ¢, para la ecuacifn de

Terzaghi
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La magnitud del coeficiente de permeabilidad depende mis de
la estructura de los suelos y de la forma de las particulas
que de su granulometria, por lo que es comin obtener valores
diferentes de k en agregados con distribuciones de tamafio de
grano jguales. En consecuéntia, los resultados basados en la
ecuacion de Hazen son de cardcter muy limitado.

Yalores tipicos de permeabilidad para diversos suelos

4.5 N . )
En el cuadro mostiradg a. continuacidn, se tiene informacidn re
lativa a 1a magnitud del coeficiente de permeabilidad de va-
rios agregados.

Tipo Arenas 1im- |Arenas finas, li‘ms or | Arcillas ho-
Grava pias y mez- |ginicos e inorganicos; [ mogéneas ba-
de clas de are |mezclas de arena, limo | jo 1a zona
limpia | na y grava [y arcilla; arcillas es | de descompo-
suelo tratificadas sicidon
| L T 1. T
Bo102 10t 100 107'107%107° 107Y 1071070 1077 107
(aa/s) | Y l I L |
Grado Muy Practicamen-
de 1a _ . Baia J te impermea-
permea- Elevada Media b baja ble
.bilidad
Condicio Practicamente
nes de Bueno Malo impermeable
drenaje

Cuadro 4.5 Valores tipic¢os de k, condiciones de drenaje y
grado de la permeabilidad
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.3 TeorfA DE FLUJO DE AGUA EN SUELOS

Para resolver una gran cantidad de problemas relacionados con
el flujo de agua en medios poroscs, tales como los suelos, se
requiere conocer con precisidon la distribucién de velocidades
y presiones en el fluido, a 1o largo de una determinada sec-
cién de la regidn en estudio.

En este sentido, el analisis de 1a filtracidn, basado en la
existencia de un modelo denominado 4£ujfo con -2fencial, pro-
porciona una solucidn adecuada para 1a mayor parte de este ti
po de problemas.

Por 1o anterior, a continuacidn se presenta el tratamiento ma
tematico para obtener las ecuaciones bidsicas relativas a di-
cho flujo, para posteriormente aplicarlas a la solucién de ca
sos en los que por una parte se puede considerar al suelo
idealmente isdtropo en cuanto al valor de 1a permeabilidad y
por otra a formaciones heterogéneas.

4.3.1 ECUACION GENERAL DIFERENCIAL DEL F1LUJO DE AGUA EN SUE-
LOS

En el dasarrollo siquiente, se supone que la filtracidn del
agua parte de las hipftesis enlistadas a continuacion:

1. E1 agua y las particulas solidas no se comorimeny
2. E1 flujo no modifica la estructura del sueloy
Se: 1 elemento diferencial de suelo como el mostrado en la

figura 4.4, a través del cual se produce un flujo de agua cu-
yo gasto estd dado por la s- iiente ecuacidn:
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dg = dq_ + dq + dq SR N |

donde

dqx, dqy y dqz: componentes del gasto en las direcciones

x, v, z, respectivamente

z
d
dq T 9z

Figura 4.4 Elemento diferencial de una reqidn filtrante

f_[‘) (";'."”-’ 4.8 &= ai]itJ'[{f’
Yas componentes ortogonales de la velocidad de filtracidn con
las cuales fluye el agua por dicho elemento, dn)?

En las caras de entrada

= ... 4.32
vfxe fo

= vy e 4,033
nye £y

= 4.3
vfze Yfz 7
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En las caras de salida

= fx .
Vs Ve + T dx e, 4,35
_ IV
vaS = ny + Tyx . dy ... 4.36
avfz
Ve = Veg + 33 s dz ... 4.37
NS
v
f
: ‘ / xe
v _____J ____II_ ."
F--=-- —ty
fye fos o fys
JY SO

Pigura 4.f Componentes cortogonales de la velocidad de
filtracion

Por continuidad, el gasto en cada cara vale:

dg. = . dA_ . ... 4.38
q] VfJ T3]
donde
j: subindice que uenotez 'a direccidén de andlisis

Sustituyendo las velocidades y las areas transversales respec

tivas en las ecuaciones 4.31 y &4.28, se obtienen los gastos
de filtracidn a la entrada y la salida del elemento. .
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A la entrada

dqe = vfx-dydz + vfy-dxdz + vfz-dxdy oo 4,39
A la salida
v av v -
] x|, ey |, £2 |,
dqS 3 fo+ - s dydz + ivfy+ 5y ’ dxdz + ?sz+ ¥ ; dxdy ...4.40

E] gasto neto almacenado estd dado por la siguiente ecuacidn:

dqa = dqe - dqS .. 4.41

Sustituyendo Tas ecuaciones 4.39 y 4.40 en la 4.41:

avf:'c av& avfz )
dqa = - = 5 e + dxdydz ... 4.4

donde

dxdydz: volumen del elemento diferencial

Si se acepta como otra hipotesis que el régimen del flujo es
laminar se puede aplicar 1a,EEy de Darcy, razdon por la cual
las velocidades de filtracion se obtienen -a partir de las ecua
ciones’siguieptest

_ aH
fo - hx.'ﬁ 4.43
3 H
=k . == 4,448
ny y 9Y
oH
= . ——— Y
sz k'z .4 4 5

Al sustituir estas tres ecuaciones en la 4.42 se obtiene la
cantidad neta de agua que circula a través del elemento dife-
rencial, por unidad de tiempo.



159

2 2
q=-1 k- 32H + b L3 ho- 3 L. dxdydz ... 4,46
a X 9y2 Y ayZ Z 532

Dicha cantidad es en magnitud igual a la rapidez con que se
desplaza su masa dentro del volumen elemental, Considérese

‘-‘" L] - . -
la s .. .ate figufﬂ; que corresponde a la idealizacidn del
elemento diferencial.

vollmenes volumen total
T T —-----

Va aire

Ve _L_____

Vt Vw agua dxdydz

B :

Vs sglidos
R U SO

Figura 4.6 Idealizacion del elemento diferencial

Haciendo el volumen de sdlidos igual a la unidad, se deducen
por medio de las ecuaciones 2.2 y 2.5 los correspondientes a
1os vacios y al total de la muestra:

Vs = 1 ... 4.4"
Vv = ¢ ' ... 4.48
Ve=1+¢ ... 4.49

E1 volumen de aqua se obtiene a2l sustituir la ecuacion 4.48
en la 2.8:

Vw = Sr =+ ¢ ... 4.50
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% ﬂ'f?uéf.

Ast—entonces, al derivar la ecuacion 4.50 resoecto al tiempo

se obtiene la ranidez de varijacidén mencionada:

aVw  3(Sr -e) ... 4,51
at dt

AVw _ . 3e . 3Sr

=% ° Sr It + e T ... 4,52

No se altera el resultado anterior si se multiplica la ecua-
cion 4.52 por la siguiente relacion:

_ dxdydz
1= 4= .. 4.53

3Yw _ dxdydz Sy
At 1t e T

Qar

+ e

= T 4.54

e BSrE

A1 iqualar las ecuaciones 4.46 y 4,54 se obtiene la ecuacion
general diferencial de flujo de agua:

2 2
- 73 kil + k¢ ili+ R _Ji
az2

¥ oax2 Y ay2 7

1 %Sr Y aSr 4 ss

S P

at 9t

Debido a 1a frecuencia con que se presentan casos para los cua
les las caracteristicas de la filtracion del agua son casi i-

dénticas en todas las secciones Derpend1cu1ares al eje longi-

tudinal de la regidn en estud1o. eI résultado anter1or se pue

de simplificar convirtiéndolo en un modelo para flujo bidimen

sjonal. -btaetUacion correspondiente quedy

a2y 32 ) _ 1 | Cae . 35k
-{k * =+ h T — = 1Sy = + e ]
y >y 2 z 5,2 T+e ) 3t It 4.56

L
Tras analizar el-resultado anterior, se deducen las siguien-

tes posibilidades en cuanto 3l efecto producido por el flujo
en las propiedades indice del suelo:

1. Los valores de ¢ y Sr permanecen constantesy
2. Sr se mantiene constante mientras e varia;



3. Sr varifa mientras ¢ permanece constantey
4, Sr y e son variab]es}

La primera posibilidad corresponc2 a un fenomenc de fEujo es-
tablecido, mientras que para las otras tres no sucede lo an-
terior,

~Para el sequndo caso, se tiene un proceso de consolidacidn
cuando e decrece y de expansidn cuando aumenta.

En la tercera posibilidad, hay drenaje cuando Sr disminuye ¥y
absoncibn si crece.

Cuando Sr y ¢ son variables se puede consolidar o expandir el
material con drenaje o absorcidn en ambos casos.

De las cuatro opciones, la Gnica en donde el flujo no modifi-
ca ' estructura del suelo, es aquella en la que Sr y la re
lacidon de vacios permanecen constantes, razon por la cual sus
derivadas se hacen iguales a cero, quedando la ecuacidn 4,56
como sigue:

2
R oo B2 4y o 22H g

4.57

4.3.2 PFILTRACION DE AGUA A TRAVES DE SUELOS IDEALMENTE ISO-
TROPOS

Cuando la permeabilidad del material es la misma en las dos
direcciones de andlisis y por ende en cualquier otra, al me-
dio filtrante se le considera idealmente isdtropo, por 10 que
la ecuacidn 4.57 se reduce a:lalsiguieptafarpst

52
az?

X
[aw ]

4.58

|

32H +
ay?

161
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Lipe_atzim, |
. 2l
La anterior es 1aQ§EEEE£iE’EE)Lap£ace o Laplaciano, que sirve
para describir por medic de sus socluciones generales y parti-
culares los problemas relativos al flujo de agua, calor y elec

tricidad.

Forchheimer demostro que la funcidn carga hidrdulica H es ax
ménica porque satisface la,Eéuacién de Laplace.

La solucion general consta de las funciones potencial de velo-
ed{dades y de 4Lujo o conriente, las cuales representan dentro
de la zona de filtracidn 2 dos familias de curvas mutuamente
ortogonales que, al satisfacer las condiciones de frontera de
dicha zona, se convierten en su solucidn particular,

Funciones potencial de velocidades y de flujo o corriente

La funcidn potencial de velocidades se muestra a continuacion:
¢ = - h°H + ¢ ... 4.59

donde

c: constante que depende de las condiciones de frontera
particulares de cada caso

La funcidon de flujo se define de la sigquiente manera:

- _ ¥
v Y-

... 4.60
fy

T
Ve, © Ty ‘ ... 4,61

Derivando la ecuacidon 4.59 respecto a las dos direcciones de
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analisis:

a4

By E - hy' --------—a-y [ 4.62
36 _ oo aH
32 z 3z e 4,67

En seguida se sustituye la ecuacidon 4.44 en la 4.62 y la eecus-
ctém 4.45 en la 4.63:

3 ¢
ay = ny - 4.64
J &
3z = - sz « a2 4.65

Ahora, se igualan las ecuaciones 4.60 y 4.64, 1o mismo que la
4.61 con la 4.65:

34 _ 0y

T 4.66
as_ _ 3y
T Ty e.. 4.67

Por G1timo, se deriva la ecuacion 4.66 respecto a y, la 4.67
respecto a z y se suma el resultado para obtener: le=siguernte-

34 32y

= .. 4.68
ayz ayaz
320 3%y

= - ... 4.869
572 3ydz

2 2

3%¢ 2% .9 ... 4.70
ay? az2

Asimismo, si se deriva la ecuacidn 4.67 respectec a y,. la
4.66 respecto a z, se obtiene Ja diferencia y se multiplica

el resultado por menos 1.
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32y . _ 2%y
9ydz ay?
3% _ 3%y
3y32 322

2 2
3__12_'_3__2:0
ay2  az?

e 4071

. 4.72

. 4.73

De 1o anterior se concluye que las funciones ¢ y ¢ satisfacen
el Laplaciano y por tanto son su solucifén general.

Por otra parte, al obtener las derivadas totales de ambas fa-
milias de curvas, se deduce la pendiente de cada una

de donde

sustituyendo

Al comparar las ecuaciones 4.77 y 4.78, se observa que

= 3¢ | 39,
d¢ = 3y dy + = dz
m = ﬂ = - a*/’\_z-

¢ dy¢ 36,0y

= v, v,
cy = 5y dy + > dz
o= 99z] L awsaz

v dyy, dp/ay

las ecuaciones 4.66 y 4.67 en la 4.75:

o= du/ay
¢ dp/az

de e11asx

4.74

.75
4.76

4,77

4.78

se cum-

ple Tz condicion geométrica de ortogonalidad entre las curvas
de ambas funciones:

m =

1

b m¢

.79

Fisicamente, la familia de curvas ¢, o de £ineas equipotencdia

Zes, une puntos en la regidn de flujo para los cuales la car-
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ga hidrdulica es constante. Por otra parte, las curvas de la
familia y representan las trayectorias reales del agua, de ahi
que se les conozca como £i{neas de fLujo o corriente.

La propiedad principal de ambas funciones es la relativa a la
imposibilidad de que las lirneas de flujo o las equipotencia-
les se crucen entre si dentro de la regidn filtrante.

Si se llegara a dar el cruzamiento entre dos lineas de flujo,
el canal de filtracion formado por ellas no tendria irea
transversal para pzrmitir el paso del agua. Asimismo, en el
cruce entre dos equipotenciales existiria un punto con dos -
cargas hidraulicas diferentes, 1o cual no es posibie.

Solucion del Laplaciano

La solucién de la Ecuacién de Laplace, permite conocer la con
figuracidén adoptada por las 1ineas de flujo y las equipoten-
ciales para cada caso particular de filtracion.

:,}‘:,".-u y

Matematicamente, dichaftbnfiguracién se obtiene mediante el
empleo de 1as(§§£§é§i§§)Fou&Len, con ecuacfones <ntegralfes o
con funciones singulfares, arménicas, esférnicas y elipsoidales,
entre otras, las cuales conducen a la so0lucién exacta del La-
placiano. En algunas ocasfones, por medio del mapeo se trans
forman las caracteristicas geométricas de 1a regidn en estu-
dio, con el fin de facilitar la solucidn c¢a problemas comple-

jos.

Sin embargo, la mayoria de las veces se dificulta obtener las
soluciones -'xactas, ademis de que existen regio-es de flujo
carentes de ellas desde =1 punto de vista matematico, razdn
por la cual,con el paso del tiempo,se han desarrollado otros
métodos, mds o menos simples.
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En ta ac*ualidad se cuenta con diversas opciones, tales como
la construccidn de modelos de {Lufo, el andfisis numénico,
los métodos analfgicos y el procedimiento ghd,ico.

Los modelos de flujo se elabc-an a escala en el laboratorio,
para proporcionar la configuracion de las lineas de corriente
por medio de substancias colorantes que se observan a través
de un cristal. Su empleo es poco frecuente, debido al traba-
joy tiempo necesarios para construirlos, asi como al efecto
producido en ellos por ta ascensidn capilar,

La solucidn numérica aproximada de la .Pcuacidn de Laplace se
lleva a cabo mediante diferencias 4<initas, empleando para
ello el método de nefajaciones, el matricial o el del elemen-
to finito. Esta solucidn se ha vuelto comln por el uso cada
vez mayor de las computadoras.

Los modelos analdgicos eléctricos se han empleado en gran can
tidad, debido a su elaboracidén mas sencilla y a que se adap-
tan fécilmente a muy diversas condiciones de frontera. En
ellos, la conductividad eléctrica representa a la permeabili-
dad del suelo, el voltaje a la carga hidraulica total y la in
tensidad de 1a corriente a la velocidad del agua. La medicion
del voltaje sirve para localizar a las equipotenciales de la
region de flujo.

El procedimiento gréfico, desarrollado por Forchheimer, con-
siste en trazar dos familias de curvas mutuamente ortogonales,
después de identificar las condiciones de frontera particula-
res de la regidn en estudio. La finalidad de este procedi-
miento es obtener una reticula conocida como red de {Lujo.

Por medio del método gré?ico se puedehapreciar con relativa fa
cilidad las caracteristicas de cualquier region filtrante, de



ahi que a continuacidn se presenten sus fundamentos tomando
como ejemplo i]ustra'tivo el correspondiente al trazo de la
red de flujo del corazén impermeable de una presa de -ateria-
les graduados. '

Método grafico de las redes de flujo

T reguida ) .
Fontineasién se presenta la secuencia necesaria para tra-
zar la red de flujo.

E1 primer paso consiste en la delimitacion de la zona de fil

tracion, siptissgy | saosithe (3 (15via 4.7
. i

= b —

-

Corazon

|
T f impermecble
I PHR
H : ——
H: Carga hidrdulica total 3 Plantilla
T: Talud h  Altura
b: Corong

Figura 4.7 Delimitacidn de la zopna de flujo

Posteriormente se analizan las condiciones de frontera, para
identificar la posicidon de las lineas extremas de flujo y
equipotenciales.
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Suelo sin
filtracidn

Suelo con filtracion

Zono impermeable

Figura 4.8 Caracteristicas de la regidén filtrante

E1 agua no fluye a través del contacto entre el suelo con fil
tracion y la zona impermeablie, de manera que el segmento 1-2
de la figura 4.8 corresponde a una {rontera Lmpermeable.

Entre el suelo sin filtracidn y el sometido a flujo se presen
ta el fenomeno de ia ascensidon capilar; sin embargo, no se to
ma en cuenta debido a que su efecto es poco relevante y no
justifica las dificultades que plantea por su tratamiento ted
rico. PRsl ghtonces, el contacto definido por el segmento 3-4
de la misma fiqgura también corresponde a una frontera imper-
meable.

La filtracidn del agua siempre es paralela a cualquier fronte
ra impermeable, de manera que los segmentos 1-2 y 3-4 repre-
sentan, respectivamente, a . las lineas de flujo {nfenion y su-
perion de l1a region en estudio.

En el contacto entre el cuerpo de agua y el suelo con filtra-
cidn, 1a carga hidrédulica total es constante, por lo cual el
segmento 1-4 corresponde a la paimera &inea equipotencial. La
energia del agua se disipa al llegar al punto 2, de ahi que
en &1 se localiza 1a Gltima linea de este tipo. -
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E1 segmento 2-3 es una frontera geométrica propia de la re-
gion filtrante, a través de la cual drena el agua. Conocida
como £inea de descarga, no es una tr'ayectoria de flujo. En
algunas ocasiones, tales como las mostradas en las figuras
4.13 y 4.14, dicha 1inea resulta ser paralela a la Gltima equi

potencial, por lo que bajo esa condicidn asume sus caracteris
ticas.

Los conceptos anteriores se muestran en la siguiente figuragdﬁng-

Frontera impermeable
{linea de fiujo superior)

Primerg——
equipotencial
Linea de descargo
2 PHR
Frontera impermeable —~ bﬂltimc equipotencial
(Imea de flujo inferior) '

Figura 4.9 Condiciones de frontera

Existen regiones de flujo cuyas fronteras se determinan direc
tamente, conociéndose como zeglones cerradas,

En el ejemplo en estudio, la configuracion de la 1inea de flu
jo superior y la longitud de la descarga solo se pueden deter
minar después de aplicar algdn procedimiento desarrollado pa-
ra tal efecto, de ahi que las regiones filtrantes de este ti-
po se denominen abientas,

E1 siguiente paso en la aplicacion del método de las redes de
flujo consiste en trazar las dos familias de curvas,
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Para ello, su dibujo se 1leva a cabo formando figuras cuyas
caracteristicas permitan obtener gastos 4¢ iguales en todos

los canales de flujo, asi como caidas de Energla SH equivalen
tes entre cada dos Tineas equ1potenc1a1e “"Lo anterior se To

gra cuando la relacidén entre la altura y la longitud de todas
Tas figuras es constante.

Altura

Longitud

Figura 4.10 Variantes en la relacidn entre la altura y 1la
longitud para los elementos de una red de flug
jo

Las relaciones entre 7a altura y la longitud mayores o meno-
res a l1a unidad originan soluciones dificiles de trazar, por
lo cual, 1a mdas recomendable es aquella cuya altura es igual a
la longitud. Con ello, se forman cuadradoslcurvi1ineos veri-
ficables a simple vista, que facilitan el dibujo de la red,
permiten determinar la calidad de su elaboracion y s1mp11f1-
can los cadlculos a partir de ella.

Con base en 1o anterior, se divide la carga hidrdulica total



H en N ca1das de enerq1a, para obtener N + 1 lineas equipo-

N(FE

tenc1a1es, y se proyectan los puntos definidos por las caidas
en la linea de flujo superior y en la descarga.

H Puntos de N\ } AH

arrangque de las
equipotenciales

Figura 4.11 Puntos de partida de las equipotenciales

donde :
aH = Ho ... 4.80
N

El procedimiento descrito se puede 1levar a cabo, debido a
que las lineas de flujo superior y de descarga estdn someti-
das a la presidon atmosférica.

Cuando no prevalece esa presion en la linea de flujo superior,
como es el caso de la filtracidon a través del terreno de ci-
mentacion, la posicidn de Tos puntos'de arranque para las e-
quipotenciales tiene que resolverse por tanteos, debido a una
pérdida de carga mds grande generada en los cambios de direc-
cioén del flujo, lo cual da por resultado un mayor acercamien-
to entre dichas lineas en esas zonas,

Realizado 1o anterior, se propone el ndmero de canales de flu
jo Nf, usualmente entre 3 y 5, y se obtienen Nf + 1 1ineas de

corriente.n 7 /0O
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Por G1timo, se dibuja la red de flujoy iterlrafy ¢4 [ {,j-(,,f_. 412,

Figura 4.12 Elementos de la red de flujo

Lav Cigeras 445, 4,04

A—continuacidn-se muestran otros ejemplos de redes de flujo.

_.—Tabla -estaca
£ T Linea de descarga que
Primer . H corresponde a la Jltima
equipotencigl -inea de | . equipotencial
fluj i —
ujo Sl;upe\ri' 7 V ‘I
Aq
f Y S/ Suelo con
—t+—filtracion H,
® - /Ll'neo de flujo
' inferior
PHR l < .JL

NN L SN NN N N NN T SN NN NN

Zona impermeable

:
;

Figura 4.13 Red de flujo para una tabla-estaca
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Estructura para la

7 ~"retencién de agua

_'?-
P,rirntero, | Linea Linea de descarga,que corresponde
equipolencia de flujo a lg Jitima equipotencial
/’/gppenor e
Ho oy X

/ J Suelo con filtracidn

Linea de
flujo inferior

pur[ *

eI o s s ST P I B A S e N i

Zona impermeable

Figura 4.14 PRed de flujo para la cimentacidén de una estruc-
tura de retencion

Las redes de flujo de las figuras 4,13 y 4,14 corresponden a

regiones cerradas, de las que todas sus fronteras se conocen
directamente.

Cuadrados singulares

En algunas ocasiones, la geometria de las fronteras en una re
gion filtrante provoca la presencia de puntos donde las lineas
de flujo y las equipotenciales no son ortogonales, dando por
resultado figuras curvilineas no cuadradas, que generan imper
fecciones en la vecindad de dichcs puntos.

Para analizar lo que sucede en esos casos se utilizara la st-
guiente figurag 4d.19.
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Primera
equipotencial b
Te—
Cuerpo de
agua &g

‘--..\\

Canal de
flujo

Linea de flujo
\ 8 / inferior
e N N N B N T ey

Zona impermegble

9: Anguio de contacto entre Ig primera equipotencial
y la linea de flujo inferior,menor de 90°y

Figura 4.15 Elemento de una red de flujo

E1 procedimiento empleado para verificar si el elemento de
flujo que se muestra, al cual se denomina cuadrado singular,
estd bien trazado, consiste en subdividirlio para dar lugar é
tres nuevas fiquras regulares y a otra, proxima al punto 2,
geométricamente igual a la original.

Cuadrados
curvilineos ~__
é
Cuerpo de -
agua
g v
——Canal de flujo
Sequndo . superior
cuadrado 7 Y, ~Aq
singular .—~ Conal de
) flujo inferior

N R e I N NS
Figura 4,16 Subdivisidn @el cuadrado singulax
Al subdividir el elemento, se obtienen dos canales de flujo,

a través de los cuales el gasto de filtracidn se hace igual a
©  la mitad de aq. Sin embargo, el drea de la seccidon transver-

~j

I



sal no es la misma, y se aprecia que la del canal superior es
menor,

- oL T
. Y ;oo
Ce, b T,

Cuando se subdivide por segunda ocasidn,: sé obtienen otros
dos canales de flujo, cuyos gastos de filtracidn ahora son
iguales a la cuarta parte del caudal originail, y se observa
nuevamente que el area transversal del canal superior es ca-
da vez mas pequefia, lo cual da por resultado una velocidad de
filtracion menor en el canal préximo al punto 2,

Canal
superior

B i A N N o 1 e T T e e A P o i o

Pigura 4.17 Segunda subdivision del cuadrado singular

As1 Entonces, al llevar a cabo subdivisiones sucesivas se con
cluye que.,en la proximidad del punto 2,1a velocidad de filtra
cién se hace igual a cero, y se anula el flujo de agua. Lo
anterior es valido cuando el anqgulo de contacto para todo cru
ce entre lineas de flujo y equipotenciales se encuentra den-
tro del rango 0° < 8 < 90°.

Por el contrario, cuando dicho cruce se da para valores del
angulo de contacto en el intervalo: 90°< e < 180°, se invier-
te el fendmeno, propiciando que en el punto de interseccidn
la velocidad de filtracidon tienda a elevarse considerablemen-
te, lo cual puede poner en riesgo la estabilidad de la regidn
filtrante, debido a la erosidn producida por el arrastre de
las particulas sdlidas.
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4.3.3 FLOJO DE AGUA A TRAVES DE FORMACIONES ESTRATIFICADAS

Una gran cantidad de problemas relativos al flujo de agua en
suelos son los referidos a las formaciones que, en mayor o me
nor medida, se altejan de la homogeneidad y la isotronia.

Con el fin de facilitar sus soluciones, dichas formaciones se
pueden convertir con razonable aproximacidn en otras equiva-

lentes, para aplicarles la teoria de l1os medios idealmente

isotropos.

;’“‘I," 4-'."';.

A_continuacion se presenta la metodologia correspondiente a
los suelos finamente estratificados, y posteriormente, la rela
tiva a los depdsitos naturales integrades por un nimero redu-

cido de capas de espesor importante.

Flujo de aqua a traves de formaciones finamente estratifica-
das

Este caso corresponde a los depdsitos conformados por un gran
nimero de pequefias canas paralelas con permeabilidades dife-
rentes.

Ademds, se incluyen suelos artificiales como los terraplenes
compactados, en los cuales los planos de estratificacidn son
generalmente horizontales, ast como & las formaciones sedimen
tarias y metamorficas, cuya estratificacidon se puede presen-
tar en cualquier direccion.

¢l
La anisotropia, en los casos mencionados, trae per consecuen-
cia que en cada capa las permeabilidades paralelas a los pla-
nos de estratificacidén sean mayores que las perpendiculares a
diches planos.
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Asi-entonces, la transformacidn que facilita la solucidn de

los problemas de este tipo, consiste en obtener en primer lu
gar un medio equivalente homogéneo con permeabilidades prome
dio maxima y minima, para posteriormente convertirlo en otro

idealmente isétropo, donde la permeabilidad asume un valor
anico.

E1 medio homogéneo, cuyas caracteristicas se muestran en la

porcidn derecha de la figura 4.18, se obtiene de la siguiente
manera:

g
T =
H
_} PHR Espesor unitario
hy k| Estrato 1
+ 1 minimg n
h,
?i k; Estrato j Ei'
-1» —_— f"Lr'r\r;iuim:: ’
IT kq Estrato n l
bl L 4

Formacidn real —~l = Medio homogéneo equivalente

Figura 4.18 Depdsito natural y medio homogéneo equivalente

Al analizar el flujo en direccion paralela a los planos de es
tratificacion, se deduce la ecuacidon para calcular el valor
de la permeabilidad maxima.

La velocidad media de filtracion en el sistema equivalente se
obtiene a partir de las velocidades del aqua en cada estrato.
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vV = ... 4.81

Suponiendo que el régimen del flujo es laminar, se acepta la

validez de la.ley de Darcy, por lo que es posible sustituir
Ta ecuacidn 4.3 en la 4,81

= ... 4,82

EY gradiente hidrdulico se puede suponer constante en el me-
dio homogéneo y en cada estrato.

L =4 .. 4.83

Ne 1o anterior, al sustituir la ecuacidon 4.83 en la 4.82 se
obtiene 1a correspondiente a la permeabilidad maxima:

n
A (k'h)j
3=1

maxima

4,84

n
T h,
]

3=1

Al analizar el flujo en direccion perpendicular a los planos
de estratificacion, se deduce la ecuacion para calcular 1la
magnitud de la permeabilidad minima.
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£1 gradiente hidr3dulico en el medio equivalente vale:

PR .. 4.85
n .
b

donde
Hj: pérdida de carga hidrdulica total en el estrato 3

De la ecuacion 4.86:

La carga hidrdulica total H se obtiene de la ecuacion ante-
rior:

n
Ho= £ (&h), ... 4.88
j=1 ?

Sustituyendo ta ecuacion 4.82 en la 4.85:

n
f («:-h)j

‘= .. 4.89

Suponiendo que el régimen del flujo para este caso tambien es
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laminar, se acepta la validez de la Ley de Darcy, razén por
Ta cual se puede sustituir la ecuacidon 4.3 en la 4.8]

n v
l=1 k 0
e .2 ) ... 4.90

P n
minima T h

La continuidad del escurrimiento trae por consecuencia que la
velocidad de filtracidon sea igual en todos 10os estratos y en
el medio equivalente.

V_ = vy ... 4,91

De lo anterior, al sustituir la ecuacidn 4.91 en 4.90 se ob-
tiene la correspondiente a 1a permeabilidad minima.

minima ... .92

1

A L R
En el medio homogéneo equivalente asi obtenido, la permeabili
dad paralela al flujo del agua cumple la ley eliptica que se
muestra a continuacion: -

1 _ cos?s
k k

8 “maxima minima

4 sen?s .. 4.93



k minima
k maximao
5 . 1 Planos de
E ; \f esirptlﬁcuclo’n
hm:‘nimu ] '
8 k
) 8 q
magxima —_—

Figura 4.19 Flujo de agua a través del medio equivalente

A partir de este momento, se supondrd que la estratificacion
es paralela al plano topografico, debido a lo cual la permea-
bilidad maxima coincide con el valor de kv y la minima con
k,, modificdndose la ecuacidn 4.93 para quedar. come-sigue:

1 _ cos?8 N sen?g

.o 4,98
8 Vi z

Transformando geométricamente las coordenadas de la elipse de
permeabilidades, se obtiene un circulo. Esto significa que
el medio equivalente se convierte en un suelo idealmente isd-
tropo, cuyas caracteristicas hidraulicas son andalogas a las
de la formacidn estratificada original.

Dicha conversion recibe el nombre de seceldn Lransformada, de
la cual a-continuacion se describen sus fundamentos.

Seccion transformada

E1 primer paso consiste en divicdir la ecuacion 4.57 entre el
valor de k_.
y
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f
2 2
2H z_ (. 3°H o g ... 4.95

3y? hy 3z2

Tras manipular la ecuacidn anterior se obtiene lg'siguiente:

2 2
9 °H + 2 °H = 0 ... 4.96
3y ? k :
Y N 322
k
Zz
2
3°H 2 2H = 0 ... 4.97
ay2 ky 1/2 2
a Z- —E—-_-
Zz
2 2
3;* + 3”2=o ... 4.98
3y 32,
donde ky 1/2 _
z, = Z° 4.99
T h .
z

Lo anterior quiere decir que si se modifican todas las dimen-
siones verticales del medio equivalente, empleando para ello
a 1a nueva coordenada de la ecuacion 4.99, la seccidon resul-
tante pasa a ser un medio en el cual se cumple la isotropia.

E1l mismo resultado se obtiene si la transformacion se lleva a
cabo modificando todas las dimensiones horizontales por medio
de la ecuacion 4.101

2 2
32 . _32H
2 2
2y, aF

= 0 ... 4.100
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donde 1
2

o. 4101

Y

En resumen, el método grafico de las redes de flujo se puede
aplicar a2 formaciones heterogéneas para obtener la solucidn
de problemas, una vez que se han transformado las dimensiones
verticales u horizontales convirtiéndolas en medios equivalen
tes homogéneos e idealmente isdtropos.

En esas condiciones, con el fin de cuantificar el gasto de fil
tracidn a partir de la seccidon transformada, deberd emplearse
el valor de la permeabilidad dada por la ecuacion 4,112, que
se deduce mediante el siguiente desarrollo,

Permeabilidad equivalente en la seccion transforamada

Con base en la Ley de Darcy, el gasto de filtracidon que atra-
viesa el elemento diferencial de volumen de la figura 4.4 va-
le:

dq = k_-2H-dxdy + ky-i’ﬂ-dxdz + b -2 dxay. .. 4,102

Ix Ay 3z

Para flujo bidimensional se cumple lo 'siquiente:

R 2fadydz = 0 ... 4.103

dx = 1 ... 4,104

Sustituyendo las ecuaciones 4.103 y 4.104 en la 4.102

= -E_H..o + i ,Q_H 4'105
dq hy 5y dz ﬁz 5+ dy
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Derivando la ecuacion 4.99 respecto & z:

dz k 1y
T . y 2 ... 4.106
dz k
zZ
de donde:
dz = dz 4,107
T k
Y

Por otra parte, la derivada de la carga hidrdulica total H
respecto a 2z, cuando la transformacidn se lleva a cabo en sen
tido vertical, vale: ‘

dz

T
. a?— “ e 4.108

aH
32z

|=

= 2
)

~N

T

Sustituyendo la ecuacidn 4.106 en la 4,108

aH _  af

42 BZT

k 17,
z ... 4.109
k

Z

Al sustituir las ecuaciones 4.107 y 4.109 en la 4,105 se ob-
tiene lo siguiente:

kY ko)
2 2
dg = k -iﬂ-dz ]z + b OH Ly dy ... 4.110
T z
3y k 3z k
Y T z

Operando y factorizando, se concluye que en la seccidn trans-
formada la permeabilidad equivalente es igual a la media geo-
métrica de los valores hz y k

3

1/, .} 3K, At
dg = {fzy'hz} .2 gé_y' dz + 7z, dyi e 4,111

ko= {hy-kz} 1/, ;.. 4,112
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Después de trazar la red de flujo y obtener el gasto de fil-
tracion, la antitransformacidn de la red permite el cidlculo

de gradientes hidraulicos, presiones en el aqua y fuerzas de
filtracion.

La antitransformacién consta de figuras no laplacianas, en
Tas que los contactos entre las lineas de flujo y las equipo-
tenciales forman angulos diferentes de 90 gradoes. También
1Tega a contener figuras laplacianas rectangulares, en las zo
nas donde la filtracidn es paralela o perpendicular a los pla
nos de estratificacion.

.‘IJ ‘p
b olag Flujo perpendicular Planos de estratificacidn
k, 190% g la estratificacion
Flujo en cuclquier
direccicn b sh
¥ z
y90° ,f//
N Flujo- paralelo a la
8 (900 estratificacidn

ZL N b ‘
, - 5 1

fp - 'y

Canal de y

fittracion I
¢ $

Pigura 4.20 Caracteristicas de la red de flujo antitransfor-
mada

Flujo de agua a través de depositos integrados por estratos
de espesor importante, claramente diferenciados

Cuando las formaciones naturales estan constituidas de varios
estratos de espesores importantes, la seccidn transformada de
cada una de ellas las convierte en medios equivalentes homogé
neos e isotropos, de diferente permeabilidad. En esos casos
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se puede aplicar el método de las redes de flujo, siempre y

cuando las relaciones entre hm, y k de todas las ca

axima minima
pas sean iguales y sus elinses de permeabilidad tengan 1a mis

ma orientacion.

$in embargo, las trayectorias de las lineas de flujo y las e-
quipotenciales asi obtenidas se modifican en el cantacto con
los planos de estratificacion, debido a las permeabilidades
diferentes de cada capa, por lo que se traza la red después de
que se hayan cumplido las condiciones que se deducen.a conti-
nuacion.

En la siguiente figura, se muestra el cambio de direccidn que
experimenta un canal de flujo en el contacto entre dos estra-
tos de diferente permeabilidad.

a :Angulo de incidencia

Estrato 1 B =tingulo de refraccion

' Pigno de estratificacion

Estrato 2
k,

Canal de g* Espesor
filtracicn < unitario

Figura 4.21 Plujo de agua entrec dos estratos de permeabilidad
diferente

De acuerdo con la ecuacion 4.38 el gasto de filtracidon en el

estrato 1 vale:

= 4 ce. 4,113
Bqy = Ve tAng _

ET régimen del flujo es laminar, cumpliéndose la Ley de Darcy,



razén por la cual se puede sustituir Ta ecuacion 4.4 en Ila
4.113 |

bg, = kb td tA co. 4,114

La magnitud del gradiente hidrdulico se obtiene al sustituir
en la ecuacidn 4.3 los conceptos de la figura 4.21

i =2 cv. 4,115
b

donde
b: distancia media entre lineas equipotenciales

E1 area AT1 a traves de la cual ocurre la filtracion vale:

AT1 = a*l ... 8,116

Sustituyendo Tas ecuaciones 4.115 y 4.116 en la 4.114 se ob-
tiene; o giguiante:

Aq1 = h1.—".a . LI ) 4.117
Siguiendo el mismo razonamiento, se deduce la magnitud del
gasto de filtracidon en el estrato 2.

A - k -.A_H-c .. .
q,= k=3 4.118

Por continuicad el caudal de filtracidn en ambos estratos es

el mismo, de manera que al iaualar las ecuaciones 4.117 y
4.118 se obtiene; lp, siduiente:

Boos = koS e 4,119

187
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Lo anterior significa que las dimensiones con las cuales se
dibujan las figuras de la red de flujo en un estrato son fun-
cion .de la relacion entre la altura y la longitud que guardan
las figuras del otro, asi como de las permeabilidades de am-
bos estratos.

Por otra parte, la ley de transferencia de las 1ineas de flu-
jo y equipotenciales en el contacto con el plano de estratifi
cacion se obtiene;dé 71a-31quientelmaneha::

De la figura 4.21

tan o .. 4.120

wlor

njo

tan B 4.121

Sustituyendo las ecuaciones 4.120 y 4.121 en la 4.119

k1 hZ
Tan o taﬁji 4.122
de donde:
R
1 tan a
h = tan 8 e 4.123
2

Con base en los conceptos anteriores, el trazo de la red de
flujo para un medio estratificado compuesto de varias capas
homogéneas e isdotropas de diferente permeabilidad, consiste
en dibujar simultidneamente las redes de filtracion de cada es
trato para tomar en cuenta el efecto que cada una de ellas
tiene sobre las demds debido a las condiciones de transferen-
cia entre planos de estratificacidn,
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Asimismo, es conveniente comenzar dicho trazo en el estrato
de menor permeabilidad formando cuadrados curvilineos, con lo
cual en las otras capas se obtienen figuras rectangulares, cu-

yas dimensiones mayores quedan orientadas en direccion de la
filtracidn.

Cabe mencionar, por Gltimo, que para dibujar una red del tipo
comentado se requieren varios ajustes sucesivos, a fin de ob-
tener una solucion adecuada.

.4 CALCULOS A PARTIR DE LA RED DE FLUJO

Mediante el empleo de la red de flujo, dibujada para una re-
gion filtrante cualquiera, se pueden obtener el gasto y las
fuerzas de filtracion, asi como los gradientes hidraulicos y
las presiones en el agua.

Gasto de filtracion total

La ecuacion usada para obtener su magnitud se deduce a partir
de 1la sngujante f1guF\} que corresponde a un elemento curvili
neo de la red de flujo.
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//—szdneko]

Figura 4,22 Caracteristicas de un elemento de la regidn de
flujo '

E1 gasto de filtracion a través del canal al que pertenece el
elemento curvilineo mostrado, esta dado por la siguiente ex-
presion, que es andloga a la ecuacion 4,117

Ag = k-ég-a .. 4,124

Si 1a red de flujo se traza empleando la misma relacidn entre
la altura y l1a longitud para todos sus componentes, dicho gas
to, asi como la caida de energia entre equipotenciales, se
vuelven constantes. Entonces, el potencial cumple la condi-
cion establecida por la ecuacidn 4.80, mientras que el caudal
del agua satisface la siguiente:

Aq .':L PRI 4.125

Ne

De 1o anterior, al sustituir las ecuaciones 4.80 y 4.125 en
Ta 4.124 se obtiene el gasto de filtracidon total:



-l 2 4,126
Nf Ne ] .
N
q = ket ... 4,127
N, b

donde
H: valor real de la carga hidraulica total,

La ecuacidon 4.127 se simplifica cuando 1a red de flujo se di-
buja formando cuadrados curvilineos, en los cuales la rela-
c¢ion entre la altura y la longitud es igual a la unidad.

§-=1 ... 4.128

Sustituyendo la ecuacion 4.128 en la 4,127

g = h'H'Ff ... 4,129

donde

Ff: factor de forma, dado por la sigujebts relacidn:

N
. ... 4.130

f =
N

E1 factor de forma depende de- las caracteristicas hidraulicas
y geométricas de cada regidon filtrante, asi como de la rela-
cion entre la altura y la longitud con que se dibujan las fi-
guras de las redes de flujo.

La solucidén grafica para un medio transformado verticalmente
consta de un factor de forma igual al que se obtiene cuando
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la conversion se lleva a cabo en la otra direccidn, razdén por
la que la antitransformada también consta del mismo factor,

Gradientes hidraulicos

E1 gradiente hidraulico actuante en cualquier elemento de una
red de flujo trazada para un suelo idealmente isdétropo, se ob
tiene al aplicar la ecuaciodon 4,115

En ella, la longitud b corresponde a la distancia media per-
pendicular entre 1ineas equipotenciales consecutivas, lo cual
proporciona el midximo valor de <.

La conversidn de un depdsito estratificado en un medio equiva
lente homogéneo e isdtropo, distorsiona las dimensiones rea-
les, por o que el calculo de gradientes hidraulicos para un
medio con transformacion vertical u horizontal se 1leva a ca-
bo mediante la ecuacidn 4.115 a partir de la red de flujo an-
titransformada.

Presiones en el agua

La carga hidraulica total actuante en cualquier equipotencial,
es igual a la energia inicial del agua menos el nimero de cai
das de potencial que hay entre ella y la primera linea de
energia.

Ew conifcventsa

Asi—entonces,” la distancia vertical entre la elevacion asocia
da a la carga hidrdulica total de dicha equipotencial y un
punto contenido en ella, es igual a la carga de presion actuan
te en ese punto. )
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u
H=H -2 .. 4,131
Y ®
T Hé) L u T
Héo 'g':l-z i "::E *Carga de presion en el
Hos -&H2-3 W aque para el punto " g"
H ABh3oy Tabla-estgca . .
H¢q Hy -5 R de g aquipotencial no. 7
H¢5 .AHS'G H
A Y
H¢ --AH7'8
He BHg- £
Hey %9 1 ¥
Hég
92 ?3 q
1 PHR A

' i
NN 222NN ZZNNEZE SN SN NN C WS S NN AN G

Figura 4.23 Obtencidn de las presiones en el agua

E1 calculo mencionado se 1leva a cabo en la red de flujo anti
transformada, e vevirdow;{y (e ) 1025

Fuerzas de filtracion

E1l flujo de agua a través del suelo ejerce sobre las particu-
las empujes hidrodindmicos, cuya direccion coincide con la de
la filtracidon. Para obtener su magnitud y comprender su sig-
nificado, se determinaran los esfuerzos y las presiones actuan
tes a -ierto nivel en un suelo saturado, tras hacer variar la
altura del agua en un tubo de carga.

Se tienen tres posibilidades. En el caso 1, la carga adicio-
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nal de agua se eleva a una altura &H por encima del plano hori
zontal de referencia. En el caso 2, su nivel es igual a cero,
y en el caso 3, coincide con el de 1a cara inferior del suelo.

Caso 1

Las condiciones prevalecientes se muestran en la siguiente fi-
guraxilnaqe

Carga adicional § T Recipiente
de agua S& AH //' el
PHR Sﬁ N ueosaNnﬁo
= Agua
Tubo 17, ’AZC/AV
trang parente /// Yso
0 // , _L
AT
_l Ysat: Peso especifico del
Liave de p055~—————~—-—-Q§ suelo saturado

Figura 4.24 Dispositivo para la obtencidén de los empujes
hidrodinimicos con AH mayor que cero

Estande 1a 1lave de paso cerrada, el esfuerzo total y 1a pre-
sion hidrostdtica actuantes en el nivel z del suelo valen:lo
shguientas '

Hey + b*y .. 4,132

Z W sat

Q
]

o=
u

(H+b)'yw ... 4.133

wZ

Cuando se abre la vdlvula, el agua del tubo fluye hacia el re
cipiente para dar Tugar a una presion adicional en diche ni-
vel, cuya magnitud estd dada por-la ecuartidm47134"

U = BH*y co. 4,134



Sustituyendo las ecuaciones 4.133 y 4.134 en la 3.33 se obtie
ne la presidn neutra:

ug, = (H+AH+b)‘1w ... 4,135

Asimismo, al sustituir las ecuaciones 4,132 y 4,135 en la 3.1
se obtiene el esfuerzo efectivo en ese nivel.

gl = H-yw + b Yoar ~ (H+AH+b)'Yw ... 4.136
o; = (Ysat - 'Yw)'b - AH'Yw oo 4,137
o'; = b'Y'-AH'Yw ... 4.138

En la ecuacion 4.135, el término -AH’yw corresponde al decreg
mento de magnitud del esfuerzo efectivo y y' es igual al pe-
50 especlifico sumergido del suelo saturado, cuyo valor es &F
siguientev '

YI N YSat - YW - e 4-139
Caso 2
E1l valor de 4H es igual a ceroﬁﬁ17uL=4.ﬁb).
PHR |-l (D
FJ T Agua _}?
T
é’// ‘ _-‘/,’/_,//;‘4
i”h@&b%?kgz 1

Llove de
paso abierta

Figura 4.25 Dispositivo para la obtencion de empujes hidro-
dinamicos con AH igual a cero
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Por las condiciones mostradas, el esfuerzo total y la presidn
hidrostatica actuante en el nivel z son los mismos que esta-
blecen las ecuaciones 4,132 y 4.133,

En el tubo de carga la elevacidn del agua coincide con la del
recipiente, por 1o que no hay flujo y no se produce una pre-
sidn adicional a la hidrostatica.

é’ L- b / d/{: J [ ‘// 6'.

/

Asi-entonces, al sustituir las ecuaciones 4,132 y 4.133 en la
3.1 se obtiene el esfuerzo efectivo.

n

; 0-; H-Y + bOY r - (H+b)'Tw PRI 4-140

W sa

U; (-Y -Yw).b ... 4,141

sat

Sustituyendo la ecuacion 4.139 en la 4.141

= bey'! oo 4,142

Caso 3

La elevacidon del agua en el tubo de carga coincide con la ca-
ra inferior del suelo.

PHR - K [
] ////Aﬁ}/c‘// ¥
o 7 !
T ) L
s se | L

Figura 4.26 Dispositivo para la obtencion de los empujes
hidrodinamicos con AH menor que cero



En estas condiciones, el esfuerzo efectivo en el nivel z se
obtiene mediante la ecuacidn 4.136 tras considerar en ella la
nueva elevacidon del agua en el tubo de carga.

De la figura 4.26

H = = (b+aH) ... 4,143

Sustituyendo la ecuacidon 4.143 en la 4.136

gt = - (braH)ey + bey ., .. £.144

"9, (Ygat

= vy, )b - aHey ... 4.145
Si se toma en cuenta la ecuacion 4.139

- - 1 - .
o) = b-vy A=Y,

... 4,146

De acuerdo con la posicidn del plano horizontal de referencia,

el signo de AH es negativo, y debe ser considerado en la ecua
cion 4.146

o! = bey' + AH-y ... 4,147
z w

A1l expresar las ecuaciones 4.138, 4,142 y 4.147 en términos
de las fuerzas actuantes, se obtiene’ Wniignhgbton

de la ecuacion 4.138

o'*A_ = bey'"A_ - AH*y "A_ = fuerza intergranular -. fuerza
z T T ¥ T de filtracidn 4.148

de la ecuacion 4.142

[+ ]
x
n
o

-
<
.
X
]

fuerza interaranular ... 4,149
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de la ecuacion 4.147

a? -AT = by’ 'AT + AH'y 'AT = fuerza intergranular + fuerza
z v de filtracidn ... 4.150

De 1o anterior se concluye que el flujo de agua debido a 1la
existencia de un tirante hidraulico, da origen a las fuerzas

-

de filLtracidn, cuya magnitud se expresa a continuacidn:

g g el e ) L S

—_—

J = AH*y A .. 4.151

La fuerza de filtracidn J estd aplicada en el centroide del e
lemento y su direccion es tangente a la del flujo de agua.

Al referir dicha fuerza al volumen que ocupa el elemento de

la figura 4.22, se obtiene el|Aigaiemieyesuliradar

I =15 ... 4.152

T

,sttituyendo la ecuacidn 4.151 en la 4.152

. AH.YW ‘
j=—* ... 4.153

y tomando en cuenta la ecuacion 4.115 Jl
: /.//,y/-ofy//ff-/‘,r/z,a

L ) ‘.
j = .{:-Yw j K"/ L -/ f’//@ ... 4.154

E1 sifonamiento o ebufliciln de un suelo grueso es un efecto
producido por las fuerzas de filtracidén, para el que es nece-
sario verificar la estabilidad de la regidon en estudio. EI
fendmeno se presenta cuando la resistencia al corte del mate-
rial se hace igual a cero por estar sometido a un flujo de a-
gua vertical hacia arriba, o al debido a un impacto, 10 que
anula los esfuerzos efectivos,



Su evaluacidn se 1leva a cabo a partir del concepto de gra-
diente hidrdulico, sy kntonces, al igualar a cero 1a ecua

cién 4.138 se obtiene: Yarsfuaientas

fl
o

.'- L]
bey AHYW
AH-Tw = bey!
AH _ y'
I’ Y,

/Kﬁstituyendo la ecuacidon 4.115 en la 4.157

... 4,155

.. 4.156

LR B 40158

La condicidn critica se tiene cuando el peso sumergido se i-
guala al del agua, momento en el que el gradiente hidraulico

se vuelve unitario.

donde

4,1 gradiente critico

... 4.159

Lo anterior significa que el gradiente hidraulico mdximo en
las redes de flujo para suelos gruesos debe ser menor al va-

lor de £ .
[ o4
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j;ﬁ'}Eje-plos de aplicacion

9 S 4.1 En la figura 4.1.ljprrk€d$/aqpoﬁziﬂuat$6nw se tiene una
C' |36' presa y el terreno de cimentacidén correspondiente, en la
F que se aprecian las caracteristicas geométricas e hidrdu

. L
U_

Ticas de este dltimo.

—15m

y
_}_h, =3m Ryxix10° ook esiroto
h,= 4m Bo:2x10°9 /s estrolo 2
hy=3.5m R.=16:10"8cm/s estiato3
hazSm R 422 5x10"%¢m/s estrato 4
A R S o o e R o o o e T o i i T o i o
Impermeabie

Figura 4.1.1

Con base en Tos datos anteriores se pide;ld Fhglhenteun

a) Trazar la red de flujo del terreno de cimentacidn, suponien
do que el cuerpo de la presa es impermeable.

b) Calcular-el gasto de filtracidn total para un espesor uni-
tario.

\ItJ:Squcién
VR

a) Trazo de la red de flujo

3

A partir de Tas caracteristicas mostradas, se puede observar
que la cimentacidn es un suelo finamente estratificado, razén



por la cual para trazar la red de flujo se utiliizard un medio
equivalente, homogéneo e isétropo.

En este sentido, el primer paso consiste en calcular las per-
meabilidades mixima y minima asociadas a la regién equivalen-
te homogénea. Lo anterior se iieva a cabo mediante 1a aplica
cion de las ecuaciones 4.84 y .92

n
I (Reh).
. _d=1 ]
mﬁxima = n (EC. 4-84) e 1
L h,
j=1
n
L h.
o o=
minima n (ec. 4.92) vee 2
z

-—
—— =y

By l=2
N
.

.

Sustituyendo los valores de la figura en las ecuaciones ante-
riores:

( 1x10"%x300)+(2x10"x400)+{1.6x10"®x350)+(2. 5x10"°x500)

méxima 300 + 400 + 350 + 500
= = 9 .

mixima 6.87 x 10 cm/s ess 3
) 300 + 400 + 350 + 500

minima 300 400 350 500

+ + +
(1x107°%)  (2x107%)  (1.6x10"%)  (2.5x1079)

minima

= 3.43 x 10”2 cni/s .. 4
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La orientacidn de las capas coincide con el plano topogrifico,
de manera que la permeabilidad mdxima actla en direccidn hori-
zontal y Ta mfnima en sentido vertical, cumpliéndose fgmts ¢ve

Burpolien

=k 6.87 x 10°° cm/s vee B

maxima ¥

3.43 x 107" cm/s ... b

minima z

Como segundo paso, se obtiene el medio equivalente homogéneo
- e 1s0tropo tras aplicar la ecuacidn 4,99 para transformar las
dimensiones verticales de la regidon en estudio,

k. )1/
z, =z {El-} 2 (ec. 4.99) Y

Z

Sustituyendo los valores de las ecuaciones 3 y 4 en l1a 7

-9 )1/, '
7 = z{‘6'87 x 10 } = 1.415 z ... 8
3.43 x 10°°

Al aplicar 1a ecuacién anterior a los datos de la figura
4,1.1 se obtienen las dimensiones transformadas que se mues-

tran mrpantimuaeidn: ex > {igusa 4.4. 2.



T 106.14m

70.76m zZ;
Impermeable

|_A pHr D

1 Yy
21.94m Medio equivalente;

homogéneo e isdtropo
E F

R A S 7 T A RS T R o PSS
Impermeable

Piqura 4.1.2

En el medio equivalente, la altura del terreno de cimentacion
se calcula como sigue:

21.94 = 1.415 x (3 + 4 + 3.5 + 5) ces 9

Al observar la figura 4.1.2 se aprecia que 1a region filtran-
te es del tipo cerrado, razén por la cual la determinacidon de
'sus fronteras se hace directamente.
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E1 segmento A-B define la frontera entre el cuerpo de agua y
el suelo con filtracidn, siendo entonces la primera linea
equipotencial. E1 segmento C-D sefiala la frontera entre el
aire y dicho suelo, de manera que corresponde a la 1tima e~
quipotencial, que a su vez es la linea de descarga.

Los segmentos B-C y E-F son fronteras impermeables, de ahi
gue el primero corresponda a l1a linea de flujo superior y el
segundo a la inferior.

E1 siguiente paso consiste en trazar la red de filtracion,
para 1o cual se supondrd que con cuatro canales de flujo y
veinte caidas de potencial se podran formar cuadrados curvili
neos.

E1 resultado se muestra en la $Hlgyjente figuray.4,1,.3,
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Figura 4,.1,3

L]

anuW.d. IW..D




206

b} Calculo del gasto de filtracidn
E1 calculo del gasto de filtracion se Tleva a cabo mediante
la aplicacion de 1a ecuacion 4.129. Para ello, es necesario
determinar en primera instancia la magnitud de la permeabili
dad equivalente en la seccién transformada, asi como la co-
rrespondiente al factor de forma.
De la ecuacion 4.112
1/2
kR = (ky-kz) {ec. 4.112) ves 10

Sustituyendo las ecuaciones 5 y 6 en la 10

- - 1 -
R = (6.87x107°% x 3.43x10°%) /2 = 4.85x10"% em/s

.. 11
De 1a figura 4.1.3
Nf = 4 12
N = 20 oo 13
e
El factor de forma se obtiene de la ecuacidon 4.130
Nf
Fe = — {(ec. 4.130) ... 14
N
e
Sustituyendo las ecuaciones 12 y 13 en la 14
= 4
Ff = 5 0.20 .. 15



207
De 1a ecuacidn 4.129
q = keHeF (ec. 4.129) ... 16
Sustituyendo las ecuacionesrll y 15, asi como el valor real

de 1a carga hidrdaulica total dado por 1a ecuacidn 16, se ob-
tiene el gasto de filtracion por unidad de ancho.

¢ = 4.85x107° x 500 x 0.2 x 100 .17
N
espesor
q = 4.85x10"" cm3/s/metro de ancho ... 18
‘—f‘ C.. .l j

4.2 En la f1gura que Ise/muestnasal cottdnuakidn, se tiene una
tabla- estacﬂh1ncada en un suelo arenoso, la cual separa
dos cuerpos de agua con elevaciones diferentes.

Tabla-estaca

i
L e NN N o e NN o o o e NSNS o B VNN 2 i NNNN N o 2 o NS NNNY 2
F4

b =95 X10° cm/s
Y -5 9.0m |
k,240XI0 cm/s y

{—\ on Suelo dgrenoso,homogeéneo y anisdtropo
0.

PHR

e AN NN S s gk NN S s i e NN N e NN e QOSSNSO
Impermeable

i

B 85.0m {

Pigura 4.2.1
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Con base en lo anterior se pide:
a) Trazar la red de flujo.

b) Calcular el gasto de filtracidn total para un espesor
unitario.

c) Obtener las cargas de presidn en el agua a lo largo de
Tas l1ineas de flujo superior e inferior. ’

d) Verificar la estabilidad de la regién filtrante ante el
riego de falla por sifonamiento,

Solucion

a) Trazo de la red de flujo

42t
De acuerdo con los datos presentados en la figura; se observa
que el suelo es una formacidon homogénea anisdtropa, razdn por
la cuzl serd necesario transformarla para poder aplicar la
teoria de los medios idealmente isotropos.

En este sentido, se harda uso de la ecuacidon 4,99 para conver-
tir sus dimensiones verticales.

k 17,
= . _.Z. - - LR ] 1
ZT Z { hz} (ec 4 99)

Sustituyendo los valores de hz y k de la figura 4.2.1 en la
ecuacidn anterior, se obtiene To.siguiente:

-5 1/2
2, =z o X0 } = 1.50 2 o2
T 4x10°° " '



' 2 -3
Ju (t REANEL A
E1 resultado de la transformacidn se muestra amqpnbauuag}9n4

~~
T
o
b,

g .—40.5m

Cuerpo de agua Cuerpo de agua

29.25m
_270m | L= >

A 810 E

7
J:95m ! y

Medio equivalente homogé€neo e isdtropo
F l—\o.om PHR ¢

N N N S L e T NN o g et e NN NI ot s N SNINNIT L o o NN NS o i oy

C

Impermeable
—- 850m

-T-
A

Figura 4.2.2

r[wu (_//) "’Hz

De-Ta- figura anfer1or se puede apreciar que la region filtran
te es cerrada, por lo que la determinacidn de sus fronteras
se hace directamente.

Los segmentos A-B y D-E son fronteras entre suelo con filtra-
cidn y cuerpo de agua, siendo entonces la primera y la (ltima
lineas equipotenciales, respectivamente. A su vez, el segmen
to D-E corresponde a la linea de descarga de la regidn en es-
tudio.

Los segmentos B-C y C-D, definidos por el contorno de la ta-
bla-estaca, son la 1inea de flujo superior. Por ultimo, el

segmento F-G es la frontera impermeable que define la linea

de flujo inferior.
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Para ello,

Con base en 1o anterior se traza la red de flujo.
se supondrd que con cinco canales de filtracidon y diez caidas
[1 lr:rs?;'fd) ‘-ff S

de potencial se podran formar cuadrados curvilineos.

- -" . :
El resultado se muedtra a continuacidms (v 7> o

/-Toblo-esiaco
WT

K‘Z
Py

.Wq

< ik

A

/

PHR

%% %

¢2
Pigura 4.2.3

b) C&lculo del gasto de filtracién
E1 cdlculo del gasto de filtracidn se 1leva a cabo mediante
la aplicacidn de la ecuacién 4.129. Para ello, se determina
en primera instancia la magnitud de la permeabilidad equiva-

lente en la seccion transformada.



De la ecuacidon 4.112

ke (b k) /2 (ec. 4.112)
Sustituyendo valores:

ko= (9.5x107° x 4x107%)' /2 = 6x1075 cm/s

De 1a figura 4.2.3

N
e

10

E1 factor de forma se obtiene de la ecuacidn 4.130

-
1]
|+

(ec. 4.130)

Sustituyendo Tas ecuaciones 5 y 6 en la 7

F :—5.

p 10 - 0.50

De la ecuacion 4.129

q = heH-F {ec. 4.129)

Al sustituir las ecuaciones 4 y 8 asi como el valor real de la

carga hidrdulica total en la ecuacidn 9, se obtiene el gasto

de filtracidon por unidad de ancho.

¢ = 6x107° x 750 x 0.50 x 100
espesor
q = 2.25 cm3/s/metro de ancho

10

11
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c) Obtencidn de las cargas de presidn en el agua

E1 cdlculo se 1levard a cabo en los puntos donde se cruzan las
equipotenciales con las lineas de flujo superior e inferior.

Para ello, el primer paso consiste en obtener la red de flujo
antitransformada, lo cual se hace por medio de la ecuacidn 1
y la figura 4.2.3

De 1a ecuacidon 1

e} /2
z = o7, {}—"l el 11
y

. '7!(‘"5'641",1 ¥ /’1 l(lfji'it' (}".‘)4'
E1 resultado de la antitransformacidn se ﬁu@§lrh/en‘seguida4

/Tobla-estoco

VA
T
H / q
Vg ¥, V3 ¥ I Y
$ — : 3,
1 /’Aq
Flujo no
laplaciano vl
v
6\ | | PHR
‘% ¢3 %4 ¢5 ¢?);7 ¢E % ﬁo

Flujo laplaciano

Figura 4,2.4
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A continuacidn se calcula por medio de la ecuacidn 4.80 el
valor de cada caida de potencial, para con ello determinar 1la
carga hidréulica total de las lineas equipotenciales.

L
N

e

AH = (ec. 4.80) A

Sustituyendo Ta magnitud H de la figura 4.2.1 vy la ecuacién
10 en la 12

7.50

AH = —=~2— = (0.75 m
10 eee 13
ET resultado es el siguiente: : R cechy
J H¢ Tabla-estaca
1 - 2 /—
i :
> s
g:j:l% Y A/
n 3 by Ya Vs w%ig X = 2
ol
cii
alh
eld
f
P
PHR 1 5\\ m n 0 q r s !
¢, ¢4 s 95 b5 b7 ¢a $9 ®i0

?igufa 4,2.5

Por Gltimo, al sustituir las elevaciones de la fiqura en la
ecuacion 4.131 se obtienen las cargas de presidon en el agua.

Ty ' 4.131)
= H - ec. .
Y, o = 2 ( c.. 14
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Ubicacion | Punto | Equipotencial H¢ z EE
(m) (m) Tw'(m)
a 1 27.00 [18.00 9.00
b 2 26.25 115,20 - 11.05
o 3 25.50 |12.80 12.70
Linea de d- 4 24.75 [10.87 13.88
e 5 24.00 9.53 14.47
flujo f 6 23.25 9.00 14,25
g 7 22.50 9.53 12.97
superior h g 21.75 |10.87 10.88
i 9 21.00 (12.80 8.20
j 10 20.25 }15.20 5.05
11 19.50 |[18.00 1.50
1 2 26,25 0.00 26.25
m 3 25.50 | 0.00 25,50
Linea de n 4 24.75 0.00 24.75
0 5 24.00 0.00 24.00
flujo P 6 23.25 0.00 23.25
q 7 22.50 0.00 22.50
inferior r 8 21.75 0.00 21.75
S 9 21.00 0.00 21.00
t 10 20.25 6.00 20.25

Cuadro 4.2.1

d) Verificacidn de la estabilidad ante posible falla por si-
fonamiento

Este andlisis se lleva a cabo comparando el gradiente maximo
con el critico.

En la figura 4.2.5 se observa que el elemento curvilineo de
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la cara de salida, definido por las lineas de flujo v¢; ¥y

y2 asi como por las equipotenciales ¢;1q9 ¥
ciado con la posible falla por sifonamiento.

f%] aplicar la ecuacion 4.115 a dicho elemento

gradiente midximo.

AH

R . 4,115
L= g (ec )
fity S
JBe lavfigura)
b=2.75m

Sustituyendo las ecuaciones 13 y 16 en la 15

=975 - 9.27 <1.9

L oo
maximo 2.75

$11 es el aso
Ast=entoRCeS
se_obtiene el

.. 15
16
ees 17

De 1o anterior se concluye que no existe riesgo de falla por

sifonamiento.
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1. INTRODUCCION

De acuerdo a o estipulado en las N.T.C. PARA DISENO Y CONSTRUCCION DE
CIMENTACIONES, de las Normas Técnicas Complementarias de! Reglamento de Construccién
para el D.F. publicadas en la Gaceta Oficial del Departamento del D.F. del 12 de noviembre
de 1987, en la fraccidén 6. Muros de contencidn, estas normas se aplicardn a:

L MUROS DE GRAVEDAD, que son aquellos muros cuya estabilidad se debe a su
peso propio, construidos a base de mamposterfa, tabique o concreto simple. Estos
muros no tienen capacidad para resistir esfuerzos de tensién en su estructura,
debido a la ausencia de acero de refuerzo.

u MUROS TIPO VOLADIZO, con o sin anclas o contrafuertes, cuya estabilidad se
debe fundamentalmente a que utilizan la accién de voladizo para retener la masa
del suelo; construidos con concreto reforzado, es decir, que tienen capacidad para
soportar esfuerzos de tension que se presentan en la estructura del muro.

Las fuerzas actuantes sobre el muro de contencidn se expresardn por metro de longitud
de muro.

A continuacion se presentan los lineamientos generales para el disefio de muros de
contencidn que deben considerarse como requisitos minimos para cumplir con el R.C.D.F., asi
como algunas ayudas de disefio, de utilidad para el andlisis y disefio de este tipo de estructuras.
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2. ACCIONES

Las acciones a tomar en cuenta, independientemente del tipo de muro (gravedad o
voladizo) son las siguientes: :

v El empuje de tierras debido al relleno.

El empuje hidrostdtico o las fuerzas de filtracién.

Las fuerzas debidas a la friccién muro-suelo de relleno.
Las sobrecargas en la superficie,

El peso propio del muro.

El peso propio del relleno.

Las fuerzas sismicas

SN R RN < < XN

Otras acciones (fuerzas de coceo, presiones residuales por la compactacién del
relleno, etc.).

Veamos cuales son los efectos predominantes de cada una de las acciones arriba
consideradas.

EL EMPUJE DE TIERRAS DEBIDO AL RELLENO

El empuje que ejerce el suelo del relleno schre el muro de contencién es una de las
acciones mas importantes para este tipo de estcucturas. Su determinacién requiere la
determinacién de las propiedades fisicas y mecdnicas del suelo de relleno y del suelo de
cimentacidn,

Del suelo de relleno deben conocerse los valores deterministas o el rango de variacién
de pardmetros tales como el peso volumétrico, grado de compactacidn, asi como los pardmetros
de resistencia al esfuerzo cortante del suelo (dngulo de friccién interna y cohesién), asi como
la posible evolucién de estas propiedades con el tiempo, ya que algunos suelos pueden presentar
cohesién bajo circunstancias particulares pero esta propiedad puede perderse a largo plazo o
inclusive a corto plazo, tal como seria el caso de la cementacién por carbonatos de calcio en el
segundo caso. Las arcillas, a pesar de que presentan cohesién y las teorias de Estado Limite,
de Rankine por ejemplo, que permiten calcular el empuje de tierras llevan a valores negativos
del empuje y por tanto podria pensarse que no existirdn empujes con este tipo de rellenos,
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estudios relativamente recientes han mostrado que, debido a las propiedades de fluencia
(consolidacién secundaria) que presentan estos suelos, es posible que a largo plazo aparezcan
esfuerzos residuales y en consecuencia se incrementen las presiones de tierra sobre el muro.

Otro aspecto fundamental que es indispensable conocer, y que depende en gran parte de
la naturaleza del suelo, son las condiciones para que el suelo alcance un estado limite de falla
Y que conocemos como:

m Estado activo de presién de tierras: el cual sobreviene cuando se alcanza la
resistencia al esfuerzo cortante del suelo del relleno en una superficie de falla,
debido a la pérdida de confinamiento lateral del relleno, es decir, para que este
estado se alcance es necesario que exista un desplazamiento del muro en direccién
contraria al relleno. En estas condiciones el empuje de tierras es el minimo
posible.

= Estado pasivo de presién de tierras: el cual sobreviene cuando se alcanza la
resistencia al esfuerzo cortante del suelo del relleno en una superficie de falla,
pero en este caso debido al aumento de confinamiento lateral del relleno, y al
igual que en el caso anterior, este estado se alcanza cuando se tiene un
desplazamiento del muro en direccién del relleno. Este caso corresponde al
mdximo empuje de tierras posible.

Para que alguna de las dos condiciones de falla anteriores se alcance, es necesario que
la estructura del muro se flexione, o bier, que ademds de cierto grado de flexién que puede
presentar la estructura del muro, exista desplazamiento con o sin rotacion del cimiento del muro.
Obviamente, sélo podrd considerarse la flexidn de la estructura en el caso de los muros cuya
estructura soporte esfuerzos de tensién. Por lo anterior, es muy importante que el disefiador
considere la posibilidad de que el muro pueda sufrir desplazamientos, aun cuando la magnitud
de los desplazamientos que se requieren para movilizar la resistencia al esfuerzo cortante del
suelo del relleno parezcan sumamente reducidos, ya que si el cimiento del muro reposa sobre
roca y la estructura es muy rigida y estd bien empotrada, o por razones de proyecto no se toleran
o se imposibilitan aun esos desplazamientos, no podrd alcanzarse un estado 1{mite de falla en ¢l
suelo del relleno y, entonces, si el empuje se determind considerando un estado activo, los
empujes resultantes serin mayores; mientras que para el caso de empuje pasivo, los empujes
reales pueden ser sustancialmente menores.

Existe un punto "intermedio” de presiones que es el ESTADO DE TIERRAS EN REPOSO,
y que corresponde a la presién de tierras que ejerce el suelo de relleno si las presiones,
verticales y horizontales, se mantuviesen constantes, es decir, cuando el muro no sufre
absolutamente ningln desplazamiento. Para la mayoria de los casos, el diseno del muro se
realizard para un estado de presiones que estard dentro del rango impuesto por el estado activo
de presién de tierras como limite inferior de las presiones, y el estado de tierras en reposo.
como el limite superior de dicho rango. E! estado real de presiones dependerd a la vez, tanto de
las caracter{sticas de la estructura del muro y su cimentacién como de las caracteristicas del
suelo de relleno y del terreno de cimentacidn.
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EL EMPUJE HIDROSTATICO O LAS FUERZAS DE FILTRACION

Probablemente més del 50% de las fallas observadas en muros de contencién se deben
a la presencia de agua en el suelo del relleno o de una pequena ldmina entre el relleno y el
respaldo del muro. En efecto, la magnitud de la presién que puede ejercer el agua sobre el muro
es al menos igual pero puede alcanzar hasta 3 ¢ 4 veces la intensidad de las presiones ejercidas
por el suelo de relleno; lo cual es fdcil mostrar mediante la ecuacion siguiente, que representa
la integracién de los diagramas de presiones en el caso de un suelo de relleno con presencia de
nivel fredtico en la superficie

-1 1
E= Ky, ~v)H + Jv H

donde:
E es el empuje de tierras horizontal resultante actuando sobre el muro
H es la altura total del muro en contacto con el relleno
Yo €S el peso volumétrico del suelo saturado
Yw €S el peso volumétrico del agua
K es el coeficiente de empuje de tierras

En la ec I, en los términos de la derecha la cantidad (y,,-v,) es del orden de v,/2 y
generalmente K< 1, por ello es fécil ver que el primero de los términos de la derecha que
representa el empuje debido al suelo (en este caso sumergido), puede resultar sustancialmente
menor que el segundo término de la parte derecha que representa el empuje del agua. Si
Y, =20m3, y,=1t/m?, y K=0.5; resulta: E=0.5H%(0.5 + 1.0), es decir, la magnitud del
empuje debido al agua es el doble del empuje debido al suelo, pero lo mds grave es que el
empuje resultante en este caso tendrd una magnitud tres veces mayor {E=0.SH2§1.§1} que la
gue pudo haberse considerado si se ignord la presencia_del agua {E=0.5H%(0.5)}.

Por esta razén, en muros de contencidn siempre debe considerarse como premisa de
diseno la siguiente frase:

Deberdn tomarse rodas las medidas necesarias que permitan evitar la acumulacion de
agua en el suelo del relleno, y con mayor precision, evitar que se acumule agua en el
respaldo del muro.

Lo anterior solamente puede lograrse construyendo un sistema de drenaje seguro y
adecuado para la cantidad de agua que podria esperarse por infiltracién de agua desde la
superficie dzl relleno, o por aportaciones subterraneas ya sea por la presencia de escurnmietos
naturales, tendencia a formar nivel fredtico o, inclusive, la presencia de fugas en ductos
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enterrados.  En algunas ocasiones, esto mismo puede llevar a soluciones mds costosas que la
que resultarfa de disefar al muro para resistir el empuje hidrostdtico.

Otro aspecto importante relacionado con la presencia de agua en el relleno, es cuando
el suelo de relleno consiste en una arena con compacidad suelta 0 muy suelta, ya que en este
caso la accién de un sismo sobre el relleno saturado puede inducir deformaciones considerables
0, en el peor de los casos, producir la licuacién del suelo.

LAS FUERZAS DEBIDAS A LA FRICCION MURO-SUELQ DE RELLENO

Estas fuerzas por lo general favorecen la estabilidad del muro ya que, tedricamente,
provocan la inclinacién del empuje resultante en sentido favorable para mejorar la estabilidad
de la estructura al disminuir el componente horizontal que genera deslizamiento del cimiento y
momento de vuelco, e incrementar el componente vertical que aumenta el momento resistente
al volcamiento y aumento del componente resistente de friccién entre el cimiento y el suelo.

Ante la accion del sismo, en los muros en voladizo este efecto debe analizarse
cuidadosamente, pues si el componente vertical de la aceleracidn no es despreciable (lo cual no
es el caso en el D.F., pero si en las Zonas S{smicas C y D de la Reptblica Mexicana), su efecto
aumenta y reduce ciclicamente las fuerzas favorables a la estabilidad.

LLAS SOBRECARGAS EN LA SUPERFICIE

El R.C.D.F. indica que para el andlisis de muros de contencién en el caso de
excavaciones se considere una sobrecarga no menor que 1.5 t/m? (Art. 228, Cap. VII del
R.C.D.F.), con factor de carga unitario.

Las sobrecargas sobre la superficie del relleno dependerdn bdsicamente del proyecto. En
el caso de rellenos que soportardn estructuras, ademds de considerar la magnitud de la
sobrecarga producida por el peso de las edificaciones, deberd considerarse que el desplazamiento
del muro puede originar asentamientos diferenciales indeseables para las estructuras y por la
importancia de estas estructuras y la funcién que cumple el muro para garantizar la seguridad.
este ultimo podria llegar a clasificarse inclusive como una estructura de Grupo A.

EL PESO PROPIO DEL MURO

El peso propio del muro es el pardmetro clave en el caso de muros de gravedad, ya que,
como su nombre lo indica, es a su peso propio a quien la estructura debe fundamentalmente su
estabilidad.
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El peso propio del muro es también un pardmetro importante cuando el sistema muro-
cimentacion-relleno se encuentra sometido a la accion del sismo, pues en este caso debe
considerarse el efecto del componente horizontal de la aceleracion actuando sobre las masas del

relleno y del muro.

EL PESO PROPIQO DEL RELLENO

En el caso de muros tipo voladizo puede sacarse ventaja de la geometria del muro, ya
que al peso propio de la estructura (que en este caso es pequefio), se puede sumar el peso propio
del suelo de relleno que descansa directamente sobre el cimiento, lo cual puede permitir
incrementar sustancialmente tanto el momento como la fuerza de friccidn resistentes.

El peso propio del relleno es un parametro importante cuando se analiza la seguridad del
sistema muro-cimentacién-relleno, cuando es posible que se presente una falla generalizada o
una falla de talud.

LAS FUERZAS SISMICAS

Esta fuerzas, en la zona metropolitana del Distrito Federal, se originan por los efectos
del componente horizontal de la aceleracidén sismica actuando sobre la masa del relleno y del
muro mismo. En caso de existir un tirante de agua "libre", también deberd considerarse el
empuje hidrodindmico de la masa de agua sobre el muro.

OTRAS ACCIONES

Las fuerzas de coceo producidas por los efectos de estructuras empotradas en la corona del
muro, por ejemplo, como seria el caso de estructuras sometidas a empuje del viento que
trasmiten momentos y cortante al empotramiento.

La compactacién del suelo puede generar presiones residuales en el cuerpo del relleno que
deberdn incluirse en el andlisis de empuje de tierras.
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3. ELECCION DEL TIPO DE ANALISIS

Para el andlisis de los muros de contencién se revisardn los siguientes estados limite:

o ESTADOS LIMITE DE FALLA.- Aquéllos que pueden conducir a fallas o daiios
parciales, a la pérdida significativa de la capacidad del sistema para resistir
nuevas aplicaciones de carga, o a la ruina total de la estructura de muro,
incluyendo los casos donde por los desplazamientos inducidos en el relleno se
provoque dafio intolerable en estructuras vecinas. Las revisiones a efectuar serdn
por lo tanto las siguientes:

v

Volteo del muro; debe cumplirse que: Mg/M > 2.0 0 bien
1.4M,<0.7My, donde M, y My son los momentos
resultantes de volteo y resistente, respectivamente .

Deslizamiento del cimiento; debe cumplirse gque:
Fp/Fp>1.2 0 bien 1.1Fp<(.9Fg, donde Fp y Fp son las
fuerzas resultantes de deslizamiento y resistente,
respectivamente .

Capacidad de carga del terreno de cimentacién; debe
revisarse que el problema de capacidad de carga de la
misma forma que se realiza para las cimentaciones
superficiales, destacando la revisién que las presiones de
contacto en la orilla y esquinas del cimiento no excedan el
esfuerzo de fluencia del suelo de apoyo.

Rotura estructural del muro. En el caso de muros sin
acero de refuerzo, debe verificarse que en ningin punto de
la estructura se presenten esfuerzos de tensidn que
provocarian el agrietamiento de la estructura. Cuando
exista acero de refuerzo, la estructura se revisard con los
métodos reconocidos para concreto reforzado.

Falla generalizada por capacidad de carga bajo el
sisterna muro-cimentacién-suelo. Se revisard la capacidad
de carga del terreno que soporta €l conjunto muro-relleno.
Esta revisién es importante cuando el sistema muro-
cimiento-relleno se desplante sobre un estrato compresible
de espesor igual o mayor que la altura del muro.

Deslizamiento de talud para sistemas en laderas. Esia
revisidn es conveniente cuando el sistema muro-cimiento-
relleno se encuentre ubicado sobre una ladera. Serdn
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aplicables los métodos convencionales para andlisis -de
estabilidad de taludes.

v Licuacién de suelos constituidos por arena o limo de
baja plasticidad, de compacidad suelta. Lz utilizacidn de
rellenos de arena de compacidad suelta es desaconsejable
por los problemas de licuacion que pueden presentarse
cuando el suelo se encuentre saturado y ocurra un sismo,
y aun ante las posibles fluctuaciones del nivel fredtico, en
condiciones normales de servicio.

o ESTADOS LIMITE DE SERVICIO.- Cuando la magnitud de las deformaciones del
sistema muro-cimentacién-relleno afecie significativamente, de manera parcial o
total, el destino de alguno de los componentes del sistema, incluyendo los daios
que alteren las condiciones de servicio de estructuras o ductos localizados en la
vecindad del sistema, o de pavimentos construidos sobre el relleno; pero que no
afecten la capacidad de los elementos del sistema para soportar nuevas cargas. La
revision se centrard principalmente en andlisis de deformaciones del suelo
(inmediatas y diferidas), y de la estructura del muro.

3.1 ACCIONES PERMANENTES Y VARIABLES

El R.C.D.F. indica que para muros de menos de 6 metros de altura, el método semi-
empirico de Terzaghi es aceptable para estimar los empujes actuantes, siempre y cuando se
satisfagan los requisitos de drenaje, lo cual implica la ausencia de presiones hidrostdticas. En
caso de tener una carga uniformemente repartida sobre el relleno, ésta podrd considerarse como
un peso adicional equivalente de material de relleno. El mismo Reglamento indica que en muros
donde se exceda esta altura de 6 metros, debe realizarse un estudio e estabilidad detallado,
tomando en cuanta los efectos que se indican a continuacién:

* Restricciones del movimiento del muro
* Tipo de relleno

* Compactacién del relleno

¥ Base del muro
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Esta especificacién debe interpretarse con precaucién, ya que uno de los aspectos
fundamentales que rigen la profundidad y detalle del disefio es el DESTINO DE LA ESTRUCTURA.
Asi, aun cuando la altura del muro fuese inferior a 6 m, pero si la falla del sistema muro-
cimentacidn-relleno puede inducir dafios importantes sobre una estructura vecina, dicho sistema
deberia considerarse pertenecer al mismo grupo que la estructura. Por ejemplo, un muro que
contiene un relleno sobre el cual se va a desplantar un tanque de almacenamiento que se clasifica
como de Grupo A, el muro debe considerarse como una estructura de grupo A, y por ¢llo
aun cuando su altura fuese de 3 m, el andlisis deberd mostrar que la estabilidad del sistema
muro-cimentacién-relleno se estudid con todo detalle y empleando métodos mds rigurosos que
el método aproximado de Terzaghi sugerido por el R.C.D.F. para muros de menos de 6 m de
altura,

Podria decirse que la utilizacién del método aproximado de Terzaghi es un criterio que
permite estimar de manera gruesa los empujes de tierra en rellenos secos o perfectamente
drenados y, aunque bastaria para el disefio de muros de contencién de poca importancia, donde
los empujes de tierra no sean determinantes para el disefio, es conveniente recurrir a métodos
mds racionales o refinados cuando esas no sean las condiciones del proyecto.

Entre los métodos o criterios que pueden emplearse para calcular los empujes de tierra
sobre el muro de contencién, sujeto a los efectos de acciones permanentes incluyendo las
variables, cabe citar los siguientes:

Vv Maétodo de Rankine, basado en la teoria de estado limite en plasticidad para un
cuerpo que posee cohesidn y friccion (o sdlo alguna de las dos propiedades), y
postulando que su comportamiento es de tipo rigido-pldstico.

Vv Mé¢todo de Coulomb, basado en la teoria de Coulomb para un material
friccionante (aunque también puede introducirse la cohesion).

Es importante tener presente que las arcillas o suelos finos, asi como suelos granulares
conteniendo mds de 15% de arcilla o limo, no son aconsejables para emplearse como materiales
de relleno. Sin embargo, cuando su utilizacion es inevitable, los empujes de tierra deben
calcularse sobre la base de que se trata de empujes originados por el suelo en estado de reposo,
e inclusive, en algunos casos deberdn considerase presiones mayores debido al potencial de
problemas que pueden derivarse de sus malas caracteristicas para drenar, cambios volumétricos
(expansidn y consolidacidn), asi como el problema de fluencia o consolidacién secundaria.

3.2 ACCIONES ACCIDENTALES: SISMO

De acuerdo a lo estipulado en las N.T.C. PARA DISENO POR SISMO de las Normas
Técnicas Complementarias del Reglamento de Construccién para el D.F. publicadas en la Gaceta
Oficial del Departamento del D.F. del 5 de noviembre de 1987, en la fraccién 190, inciso 10.2
Muros de Retencién, los empujes que ejercen los rellenos sobre los muros de retencidn (o
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muros de contencién), debidos a la accién de los sismos, se valuardn suponiendo que el muro
y la zona de relleno por encima de la superficie critica de deslizamiento se encuentran en
equilibrio 1imite bajo la accién de las fuerzas debidas a carga vertical y a una aceleracidn
horizontal igual a ¢/3 veces la gravedad.

El coeficiente sismico, a (=c/3), que debe emplearse, resulta de considerar una
amplificacién del movimiento de un 33% sobre la aceleracién del terreno (a,), luego de
considerar que esta ditima es igual a: a,=c/4. Esto conduce a considerar un coeficiente sismico
igual a 0.133 para muros clasificados, por su importancia y destino, como de Grupo B, y a un
valor de 0.20 para los clasificados como de Grupo A. En el caso de los muros que pueden
clasificarse como de grupo C no se requiere efectuar el disefio por sismo. En muros de
contencidn el factor de comportamiento sismico debe considerarse igual a 1a unidad (1.0), ya que
la disipacién de la energfa aportada por el sismo ocurre fundamentalmente en el suelo de relleno.

Este criterio puede bastar cuando la seguridad de la estructura de retencién no
compromete seriamente la estabilidad de alguna estructura vecina de importancia, en cuyo caso
se justificard emplear un criterio mds refinado, de manera que se considere la naturaleza
dindmica del fenémeno, asi como la posibilidad de que se tengan mayores niveles de
amplificacién debido, entre otras causas, a la flexibilidad de la estructura y del relleno.

Uno de estos criterios es el desarrollado por Arias ef al., y que se muestra en el Capitulo
de Disefio por Sismo del Manual de Disefio de Obras Civiles de la Comisién Federal de
Electricidad, (1993).

Ante el efecto del sismo, deberdn revisarse la seguridad del sistema muro-cimentacién-
relleno constderando como para el caso de la combinacién de solicitacién permanente y variable,
los sigulentes mecanismos de falla:

v Volteo del muro; debe cumplirse que: Mg/M > 1.5 0 bien
1.IMy<0.7Mg, donde M, y Mgz son los momentos
resultantes de volteo y resistente, respectivamente .

4 Deslizamiento del cimiento; debe cumplirse que:
Fo/Fp>1.2 0 bien 1.1F,<0.9Fg, donde Fj, y Fg son el
cortante basal y la fuerza resistente que se opone al
deslizamiento, respectivamente.

Capacidad de carga del terreno de cimentacidn,
Rotura estructural del muro.

Falla generalizada por capacidad de carga bajo el
sistema muro-cimentacién-suelo.

Deslizamiento de talud para sistemas en laderas.
Licuacién de suelos constituidos por arena o limo de
baja plasticidad, de compacidad suelta.

A N AN
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4. ALGUNOS METODOS DE ANALISIS BAJO
ACCIONES PERMANENTES Y VARIABLES

En la fig 1 se muestra la relacién entre el sentido y magnitud de la rotacién del muro y
la variacién de un estado activo a un estado pasivo de empuje de tierras. En esa misma figura
se indica el orden de magnitud de la rotacién necesaria para que pueda considerarse la
posibilidad de alcanzar el equilibrio pldstico para los casos activo y pasivo, en funcién de la
compacidad del suelo puramente friccionante y de la consistencia del suelo cohesivo.

En la fig 2 se da un conjunto de férmulas para calcular las presiones correspondientes

a los estados activo y pasivo de empuje de tierra, segin la naturaleza del suelo que constituye

el relleno: granular o puramente friccionante, sélo cohesivo, o suelo con cohesién y friccién.

Notar que no se incluye la presencia de empujes hidrostdticos; y recuérdese que la intensidad

de la presién de tierras depende de que efectivamente se pueda generar la falla del suelo de

relleno, es decir, con respecto a la fig 1, el muro debe permitir un desplazamiento lateral del
cuerpo del relleno. Se utiliza el criterio de Rankine.

En la tabla 1 se reportan érdenes de magnitud del valor del coeficiente de friccién que
puede presentarse en la interfaz que forma el material del muro en contacto con el suelo que
constituye el relleno. Antes de incluir el efecto de la fuerza de friccidn que pudiese existir entre
el muro y el relleno, que generalmente actia a favor de la estabilidad del muro, debe
considerarse que para movilizar . dicha fuerza de friccion es necesario que ocurra un
desplazamiento relativamente importante a nivel de la interfaz muro-suelo; por ello, y como esos
desplazamientos pueden conducir a movimientos significativamente mayores a los necesarios para
movilizar la resistencia al esfuerzo cortante del suelo en la superficie de falla al interior del
relleno que provoca el estado activo de presién de tierras, con frecuencia es conveniente
considerar solamente una fraccién de la fuerza de friccidn total que podria desarrollarse en la
interfaz.

En la fig 3 se da un nomograma que permite estimar el coeficiente de presién de tierras,
en estado activo y pasivo, para el caso de rellenos, sin agua, y con superficie inclinada y
constituidos por suelos puramente friccionantes, en funcidn del dngulo de friccidn interna y del
angulo de inclinacidn de la superficie del relleno. Para este mismo problema, ¢l nomograma de
la fig 4 permite estimar la inclinacién de la superficie de falla con respecto al plano que forma
el respaldo del muro. El criterto empleado corresponde a la teorfa de Coulomb.

De acuerdo a Caquot y Kerisel, es posible calcular el empuje de tierras utilizando el
método de la espiral logaritmica. En la fig 5 se da un nomograma que permite estimar los
coeficientes activo y pasivo de presién de tierras, en funcién del dngulo de friccién interna del
suelo (é), (puramente friccionante), del cociente entre el dngulo de friccidn en la interfaz muro-
suelo (8) y el dngulo ¢, asi como del dngulo de inclinacién del respaido del muro (§) con
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respecto a la vertical. El relleno se considera seco y con superficie horizontal. Para el caso
donde se tenga un relleno con superficie inclinada, de la fig 6 se puede estimar el valor del
coeficiente de empuje de tierra para los casos activo o pasivo,

En el caso I ilustrado en el recuadro superior de la fig 7 se muestra el problema general
del célculo de empuje activo empleando el criterio de Rankine, incluyendo, ahora si, la presencia
de sobrecarga y de nivel de agua fredtica en el cuerpo del relleno. En el caso II reportado en
el recuadro inferior de la misma figura se ilustra un procedimiento de célculo del empuje activo
para el caso donde se tiene un relleno estratificado con superficie de escurrimiento inclinada,
friccién en la interfaz muro-suelo, sobrecarga irregular y forma compleja de la superficie del
relleno.

Las férmulas generales para los suelos friccionantes de acuerdo con el criterio de
Coulomb se reportan en la fig 8.

En la fig 9 se muestra el procedimiento de cdlculo para el empuje pasivo, al igual que
aparece para ¢l caso activo en la fig 7.

Debido a la importancia que tiene considerar los efectos del empuje hidrostdtico se
adjunta la fig 10, donde se ilustran los siguientes casos:

v/ fig 10, recuadro superior.- Nivel de agua estdtico,

v/ fig 10, recuadro central.- Efecto de la infiltracion de agua de lluvia en el caso
de muros dotados con pantalla de drenaje vertical
sobre el respaldo: fuerzas de filtracién.

v/ fig 10, recuadro inferior.- Efeclo de la infiltracién de agua de Iluvia en el caso
de presentarse flujo de agua bajo el muro por existir
una carga hidrdulica diferencial entre el frente y el
respaldo del muro. La estructura del muro se
considera impermeable,

Las figs 11 y 12 permiten calcular de manera simple el efecto de sobrecargas lineal,
puntual y uniformemente repartidas de extensién finita, actuando sobre la superficie del relleno.
En los diagramas de la fig 11 (sobrecarga lineal y puntual), se supone que el muro es
infinitamente rigido, sin desplazamientos, lo cual es conservador en muchos casos. Los
resultados obtenidos al utilizar la fig 12 pueden ser también conservadores si hubiese
movimientos del muro.

Los efectos de las presiones inducidas por el proceso de compactacion del relleno durante
la construccion pueden estimarse mediante la fig 13 para el caso de los suelos puramente
friccionantes.
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5. ANALISIS SISMICO

A continuacién se adjunta el contenido de la ultima versién (1993) del Capitulo de Disefio
por Sismo del Manual de Disefnio de Obras Civiles de 1a Comisién Federal de Electricidad, donde
se presentan algunos criterios para realizar el andlisis sismico de muros de retencidn.

Si bien el contenido de dicho manual esta enfocado a cubrir el disefio por sismo a la
escala de todo el pais, es posible considerar la aplicacidn de las técnicas de andlisis ahi
plasmadas para el caso de la Zona Metropolitana de Distrito Federal (ZMDF) si se considera
que el coeficiente sismico a utilizar para la ZMDF es, como ya se indicé anteriormente, igual
a:

v a = 0.133 para muros de contencién clasificados como de Grupo B

v a = 0.200 para muros de contencién clasificades como de Grupo A

6. CONSIDERACIONES ESPECIALES

6.1 CONTRIBUCION DE LA PRESION PASIVA
EN LA ESTABILIDAD

En la revisién de la seguridad contra volcamiento y deslizamiento del muro, es
relativamente comiin que se considere la contribucién a la estabilidad del muro del empuje
pasivo que se supone actuar en el pie del muro (lado contrario al relleno). Esto es muy discutible
por las siguientes causas.

a)  Para movilizar la resistencia al esfuerzo cortante del suelo que corresponde al estado
pasivo de presién de tierras, es necesario considerar que las deformaciones inducidas por
el desplazamiento del muro debido al empuje activo actuando sobre su respaldo no
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alcanzan la magnitud necesaria para provocar la falla de la cufia de suelo que se supone
en estado pasivo, es decir, existe incompatibilidad entre los niveles de deformacién que
se requieren para movilizar el estado activo y pasivo en el suelo. Debide a lo anterior,
a lo mds sclo podria considerarse que es una fraccién del empuje pasivo la podria
movilizarse.

b) Por otra parte, la posibilidad de que durante la vida util de la estructura de contencién
se realicen excavaciones y remocidn de suelo en la zona donde se supone se tiene el
empuje pasivo, ya sea por trabajos de mantenimiento, instalacién de ductos enterrados
u otras causas, llevaria a anular en forma parcial o total la contribucién de este
componente resistente que se considerd en los andlisis y de cuya presencia efectiva podria
depender el buen comportamiento del muro. Es por ello, que solamente en los casos
donde exista una consigna explicita y clara de que este suelo permanecerd siempre en su
lugar, que seria admisible incluir su contribucidn para la estabilidad del muro.

6.2 VERIFICACION DE LOS DESPLAZAMIENTQS DEL MURO

A fin de verificar que las hipdtesis de andlisis se verifican realmente, es necesario
cuantificar los desplazamientos del muro debidos a 1a rotacidn del cimiento y a la deflexidn de
la estructura del muro. Este andlisis puede realizarse considerando la interaccién suelo-
cimentacidn del muro, asi como efectuando un andlisis de deformacion de la estructura, cuando
se trate de un muro tipo voladizo, suponiendo en primera aproximacién que el muro puede
idealizarse como una viga en flexidn empotrada en la base, soportando carga horizontal
uniformemente repartida. En el caso donde se requiera una mejor aproximacion para el cdlculo
de las deformaciones propias de la estructura, ésta podrd analizarse como viga de corte y
flexidén, imponiéndole los diagramas de presion de tierras que resulten del andlisis geotécnico.
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TABLE 1

- 629

Ultimate Friction Factors and Adhesion for Dissimilar Materials

Friction Friction
Interface Materials factor, angle,§
tan § degrees
Mass concrete on the following foundation materials:
Clean s0UNd TOCKeeaeeassesnssoerscsossscesssnsanns 0.70 35
Clean gravel, gravel-sand mixtures, coarse sand... | 0.55 to 0.60 | 29 to 3l
Clean fine to medium sand, silty medium to coarse
sand, silty or clavey gravel.iveececacecesssnsness | 0,45 to 0.55 24 to 29
Clean fine sand, silty or clayey fine to medium
Sand......-..--...-........-...-....-...-..--... 0-35 to 0.&5 ].9 to 24
Fine sandy silt, nonplastic Siltuieesecssscessncees |0.30 to 0.35 17 to 19
Very stiff and hard residual or preconsolidated
Clayeeeeesorossesnnaessesserncsscansatsnancansesnse |0.40 to 0.50 | 22 to 26
Medium sciff and stiff clay and silty claYeeseeo.. | 0.30 to 0.35 17 to 19
(Masonry on foundation materials has same friction
factors.)
Steel sheet piles against the followlng soils:
Clean gravel, gravel-sand mixtures, well-graded
rock fill with SpallS.eesacsssssssssncensscccans 0.40 22
Clean sand, silty sand-gravel mixture, single size
hard rock fill.iseeeeiasaersnensniacassssnsnnonas 0.30 17
Silty sand, gravel or sand mixed with silt or clay 0.25 l4
Fine sandy silt, nonplastic Silteseececsacresaraces 0.20 11
Formed concrete or concrete sheet plling against the
following soils:
Clean gravel, gravel-sand mixture, well-graded
rock fill with spallSesseessccssssacceassesnsees | 0.40 to 0.50 | 22 to 26
Clean sand, silty sand-gravel mixture, single size
hard rock fillii.eisaccesnscascsvsccncncencecssss |0.30 to 0.40 17 ro 22
Silty sand, gravel or sand mixed with silt or clay 0.30 17
Fine sandy silt, nonplastic SilCeeecessccsoscncone 0.25 14
Various structural materials:
Masonry on masonry, igneous and metamorphic rocks:
Dressed soft rock on dressed soft rockeieeceesees 0.70 35
Dressed hard rock on dressed soft rockeeeesessss 0.65 33
Dressed hard rock on dressed hard rockececessees 0.55 29
Masonry on wood (CrosSs grain)eceecsceceseosccasssnes 0.50 26
Steel on steel at sheet pile interlockSeseesessese 0.30 17
Interface Materfals (Cohesion) Adhesion C, (psf)
Very soft cohesive soil (0 -.250 psf) 0 - 250
Soft cohesive soil (250 - 500 psf) 250 - 500
Medium stiff cohesive soil (500 - 1000 psf) 300 = 750
Stiff cohesive soil (1000 - 2000 psf) 750 - 950
Very stiff cohesive soil (2000 - 4000 psf) 950 - 1,300

tabla 1
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SURCHARGE INTENSITY q

.o
IN GENERAL,ACTIVE EARTH PRESSURE AT ANY HEIGHT =(EFFECTIVE 07} x[TANZ(45-/,]]-2¢ TAN{45-¢v/2)
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FIGURE 7

Computation of General Active Pressures
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FIGURE 9
General Passive Pressures



] L
WITH RISING WATER
8 TLEVEL
+qb< )30°
6
x
;i 4 Y1:125PCF|—__]
g2 {
&
0
10 1.2 1.4 16 18 20
| EFFECT OF STATIC WATER LEVEL ] RATIO (Pp+Pw)/Pa

VARIATION OF U ' (INCREASE OF WALL
5 |WITH ANGLE aa FORCE FOR VARIOUS <$ [
) P
4 ~
4 5
E // a3
3 +
S /( <
22 4 2 " FOR Yggr =120 PCF
x 'l / I.Z /
o /
O N 20 X 4 % el b0} 35 40
IMPERYIQUS ANGLE @p ANGLE OF INTERNAL FRICTION,¢

ON PLANE AT < ap

JEFFECT OF RAINFALL ON DRAINED WALL |

SHEETING o Wi PaPwaPp.Pwp ARE RESULT-
I ANTS FOR CONDITIONS OF
w e NO FLOW. APy, APp ARE
/ CORRECTIONS FOR SEEPAGE.
H
=
- AP
~ 7/ RREEE -V VIR AT
: - APp  p HA
i ¥}

APp P Xy XHw) o APy, = A(DN YwiHw)

- 4
i /f;w Ey >
S, OF P ol
S 87 OFA
Q
- o -
s g Z Q 0!/'
IMPERVIOUS < B
FLOW NET FOR SEEPAGE BENEATH WALL FOR « « 08 e
CONSTANT DIFFERENTIAL HEAD Hy /
23 5 7232 3 2
VALUE OF Kp VALUE OF Ka

JEFFECT OF SEEPAGE BENEATH WALL |

. FIGURE 10
Effect of Groundwater Conditions on Wall Pressures




63

) - 0
= = m:0l EQ\
e PR \, *
Ty
e - \‘ \
02 ~ ™~ ) a2 1\ Q;
Ny | M:052LA \ \
14 \ pry
m:oj/z) / ( 08 \. //
o4 m=03" E ' €§'|
3 ; . 1L m:0.4
1] =4 /
:0.5 1 50.6 y )
L 4 B HOp
2 / o1 lwon] E 0.2 | .78 59K
> / 0.3 ] 601 0.4 |.78 | 59K
o8 08
/ 0.5 | seH / 0.6 |.45 | 48H
A, 0.7 | .48H
1O Y 10
0 2 4 6 .8 10 () 5 1.0 1.5
H H
VALUE OF oy (51-') VALUE OF o, (55°)
POINT LDAD Qp
|X=mH IQP
Z=nH
LINE LOAD @ P
: A
xcmu | FoRm g as H L™
Gy () H %4 .
1 "G DieeneE n omios
0.28n2
Z:nH A Pu® 0359 % e [
J__ FOR m)o4: FOR m )04:
H
_128m%n M2, 1.77m2n2
% * o ORS.LLULIS L L | U,
" M ety (m2 +-n2)2 H G masnz)s
- A 2
w_{ﬂssumm PH=-—(%=-— ’;P H = 9 COST(118)
PRESSURES FROM LINELOAD Q ; -
(BOUSSINESQ EQUATION MODIFIED BY EXPERIMENT) -
SECTION A-A
PRESSURES FROM POINT LOAD Qp
{BOUSSINESQ EQUATION
MODIFIED BY EXPERIMENT)
FIGURE 11

Horizontal Pressures on Rigid Wall from Surface Load

o



" 839

p:05
q * SURCHARGE
L= LENGTH PARALLEL TOWALL

B: LENGTH PERPENDICULAR
TO WALL

60

] rrra ETI T
5.0 1
s 49'

S - 30

25 |

r

'VALUE OF m %8"

16
14 4

12 ]
10
08 ]
06 -
24 1

Leredema A A 'l b V-

3 4 ] 58

n=;—-—-——-—

FIGURE 12 :
Lateral Pressure on an Unyilelding Wall due to
Uniform Rectangular Surface Load



64Q

e
ya \ l Y
N\
\
\ d=—|— E
FOR Z.¢2¢d V\ Ka Y 7Y
a_.h= ZP)’. L - \
= "o+l %
FOR Z>d \\
c'h=KAyz : \_._.

i
P (ROLLER LOAD) = DEAD WT. OF ROLLER +CENTRIFUGAL FORCE
WIDTH OF ROLLER
a : DISTANCE OF ROLLER FROM WALL
L: LENGTH OF ROLLER
USE FIGURES 2,3,5 OR 6 FOR Kp

FIGURE 13
Horizontal Pressure on Walls from Compaction Effort



- 6841

ANEXO A.

Muros de Retencion

Disefio por Sismo

Manual de Disefio de Obras Civiles
Comision Federal de Electricidad

Meéxico 1993

Muros de Contencién - SMM.S. --CICM. - V. Trueba L. ANEXO A



COMISION FEDERAL DE ELECTRICIDAD
MANUAL DE DISENO DE OBRAS CIVILES

SECCION C. ESTRUCTURAS

TEMA 1. CRITERIOS DE bISENO

CAPITULO 3

DISENO POR SISMO

Elaboracién:

Colaboracién:

Revisién:

Revisién CFE:

Coordinacion:

! Iostituto de Investigaciones Eléctricas

! Instituto de Ingenierfa, Universidad Nacional Autdnoma de México
* Facultad de Ingenieria, Universidad Nacional Auténoma de México
* Comisién Federal de Electricidad

Javier Avilés L !

Jorge Avila R 2

‘Roberto G6mez M 2

Mario Ordaz S 2
Venancio Trueba L !

Oscar de Buen L °
Roberto Meli P 2
Emilio Rosenblueth D 2

Hugo Abarca H*
Francisco Aguilar V *
Rafael Colindres S *
Enrique Mena S *
Edmundo Moreno G ¢
D4maso Rold4n F *
Tomds Sinchez R ¢

Vicente Guerrero F !
Enrique Mena S *

64

LY
ot



3.3 REGIONALIZACION SISMICA Y ESPECTROS DE DISERNO

3.3.1 Regionalizacién Sismica de la Repiblica Mexicana

Con base en un estudio de riesgo sismico, descrito en los comentarios,
se encontré que para fines de disefio sismico la Republica Mexicana se
considerara dividida en cuatro zonas, segin se indica en la fig. 3.1.
Las fronteras entre zonas colnciden con curvas de lgual aceleracién
maxXima del terreno; la zona A es la de menor Intensidad sismica,
mientras que la de mayor es la zcna D.

3.3.2 Espectros para Digefio Sismico

Las ordenadas del espectro de aceleraclones para dlsefio sismico, a,

expresadas como fraccién de la aceleraclédn de la gravedad, estan dadas
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c.1
por las siguientes expresiones:
a=a + [ c - a ) L s1 T<T (3.1)
o 0 Ta' a )
a=c; si T sTsT (3.2)
a b
T r
a=c : si T>T (3.3)
T b

donde a, es el coeficiente de aceleracién del terreno, c el coeficiente
sismico y T el perlode natural de Iinterés; Tn y 'I'b son dos perlodos
caracteristicos que delimitan la meseta y r un exponente que define la
parte curva del espectro de disefio. Los valores de estos parametros se
consignan en la tabla 3.1 para las diferentes zonas sismicas y los

distintos tipos de terrenc de climentacién.

Tabla 3.1 Espectros de disefic para estructuras del grupo B

Zona Tipo de a e |1 | 1T () r
sismica ]} suelo o a b
I 0.02 0.08 0.2 0.6 1/2
A 11 0.04 0.16 0.3 1.5 2/3
199 0.05 0.20 0.8 2.9 1
I 0.04 0.14 0.2 0.6 172
B 11 0.08 | 0.30 0.3 1.5 2/3
139 61D 0.36 0.6 2.9 1
1 0.36 0.36 0.0 0.6 1/2
C 11 0.64 0.64 0.0 1.4 2/3
111 0.64 0.64 0.0 1.9 1
I 0.50 0.50 0.0 0.6 172
D 11 0.86 0.86 0.0 1.2 2/3
111 0.86 0.86 0.0 1.7 1

Los espectros de disefic especificados son aplicables a estructuras del

grupo B. Para estructuras del grupo A, los valores de las ordenadas
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espectrales deberan multiplicarse por 1.5, a fin de tener en cuenta la
importancia de la estructura. Cabe aclarar que los espectros de disefio
estipulados son validos para estructuras de edificlios; las
modiflicaciones pertinentes para extenderlos a otras censtrucciones se
indican en las secciones correspondientes a los tlpos de estructuras

conslderados en este manual.

En sitlos en que se conozca el perlodo dominante del suelo, Ts. se
permitirdn algunas modificaciones en las ordenadas espectrales. Para
ello, tratandose de terrenos tipo Il y IIl se podran modificar los
perlodos caracteristicos del espectro de disefio come se indica a

continuacién:

Terreno tipo 11

-
fl

0.64 T
Zonas sismicas Ay B ®
T =1.2 Ts; 0.6 < '1‘b < 1.5s

1.2 T; 0.6 < T < 1.4 s
-3 b

Zona sismica C { Tb

Zona sismica D { 'I'b = 1.2 Ts; 0.6 < '[‘b <1.2s

Terreno tipo 111

-
[}

0.35 T
2Z2onas sismicas A y B ®

-
1l

1.2 T; 0.8 < T < 2.95s
B b

Zona sismica C { Tb 1.2 T; 0.8 < Tb < 1.9s

1.2T; 0.8 < Tb < 1.7s

Zona sismica D { T
b ]

En terreno tipo 1 no se admiten modificaciones en el espectro de disefio.
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3.7 ESTRUCTURAS TIPO 3: MUROS DE RETENCION

3.7.1 Eleccién del Tipo de Andlisis

Para el analisis sismico de muros de retencidn se puede recurrir a dos
métodos de analisls: a) estatico y b) dindmico. El método estatico, que
se describe en la secclén 3.7.2, se aplicard en muros cuya funcién no
sea del todo determinante para la estabilidad de 1la construccién
principal. En caso contrarlo, o cuando la altura del muro sea superior a

6 m, se Justificard emplear el método dindmico que se describe en la
seccldn 3.7.3.

Independientemente del método empleado, se supondria que se trata de un

problema planoc, por lo que el anAlisis sismico se efectuara por unidad

de longitud de muro.
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3.7.2 Andlisis Estédtico

Para el anallsis estatico de estructuras de retencién, los efectos
dinamicos producidos por el sismo se simulardan mediante empujes de
tierra debldos al relleno y fuerzas de inercia debidas a las masas del

muro, clmiento y relleno con-sobrecargas.

Las fuerzas de inercia se determlnaran teniendo en cuenta las masas de
tierra y sobrecargas apoyadas directamente sobre el respaldo del muro y
su cimiento, en adicién a las masas proplas de la estructura de

retenclén.

El empuje sismico generado por el relleno depende del nivel de
desplazamiento que experimente el muro. Se considerard un estadeo activo
de presién de tierras cuando el desplazamlento resultante permita el
desarrollo de la resistencia al corte del relleno; en cambio, si el
desplazamiento de su corona estd restringido (p. ejJ. un cajén de
cimentacién), el empuje sismico se calculara adoptande la condiclién de
tierras en reposo. El estado pasivo de presién de tierras sélo puede
generarse cuando el muro tenga tendencia a moverse hacia el relleno y el

desplazamiento sea importante.

Los empujes de tierra debldes a las condiciones activa y pasiva se
determinaran considerando el equilibrio limite de una parte del relleno
limitada por la superficie libre, el muroly una superficle de falla
sobre la que desliza como cuerpo rigide. Para la condicién de tlerras en

reposo, el relleno se supondri como un medlo seminfinito.
3.7.2.1 Coeficiente sismico

Los muros de retencién se anallzaran ante la accién del componente
horizontal del movimlento del terreno normal al eje del muro. Para muros
de retencién localizados enlas zonas sismicas C y D, adlicionalmente se
considerara la accién del componente vertical, que se tomara como 2/3

del horizontal.

1.3.77

£4%8



El coeflciente sismico a se determinard multiplicando el coefliciente de
aceleracién del terreno a, = c/4 por un factor de amplificacién que se
tomara igual a 1.33 sl TSBB/H = 10 o lgual a 2 si TBB-/H s 3, slendo TB
y BB el periodo dominante y la velocidad efectiva, respectivamente, del
sitio donde se ublicara el muro de altura H. Para casos Intermedios se

interpolara entre esos valores.
3.7.2.2 Estado activo de presién de tierras

Con referencia a la fig. 7.1, el empuje de tierras activo producido por
la cufia de suelo que obra scbre el muro se determinard mediante la

expreslon

W(seny+tan(x-¢)cosy)-Qcosxy+tan(x-¢)senx)-F(tan(x-¢)cose-send)
E = (7.1)
d cos(8+08)+sen(d+8)tan(x-¢)

en donde W representa la resultante de fuerzas de la cufia de suelo; ¢ es
el angulo que forma W con la'vertical, x el angulo que forma el plano de
falla con la horlzontal, que sera el que maximice el empuje activo, ¢ el
angulo de friccién interna del suelo a lo large del plano de falla,
0538 = ¢/2 el angulo de friccidn en la interfaz muro-suelo, 8 el angulo
Que forma el respladec del muro con la vertlical, Q la fuerza de cohesién
desarrollada en el planoc de falla y F 1la fuerza de adherencia
desarrollada en la interfaz muro-suelo, la cual no debe tomarse mayor

que el 40% de la coheslén del suelo.
3.7.2.3 Estado pasivo de presién de tierras

Con referencia a la fig. 7.1, el empulje de tlerras pasivo producidec por

la cufia de suelo que obra scobre el muro se determinaria mediante la

expresion

H(tan(x+¢)cosw—senw)+Q[cosx+tdn(x+¢)senx]+F[tan(x+¢)cose-sen9]
- (7.2}
d cos(6-08)+sen(3-0)tan(y+¢)

E
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en donde el 4ngulo x serd el que maximice el empuje pasivo; el
significado de los demAs parametros es el mismo que se Iindica en

relacién con el empuje activo.

Frente /— Respaldo
H
i+a Eq
T ; 7
hd ——t—
/L— B \Talc’m
Pie

Fig. 7.1 Diagrama de fuerzas que intervienen en el
calculo del empuje activo.

3.7.2.4 Muros con desplazamiento limitado

El desplazamiento del muro se considerara limitado cuando su magnlitud no
sea suficlente para desarrollar una condiclén activa o pasiva de presion
de tierras (ver la Tabla 7.1). En tal caso, el empuje sismlco se
calculard suponiendo un rellenc seminfinito y utilizando el concepto de

coeflciente de tierras en reposo.

Sobre el nlvel freatico, la presién que ejerce el suelo sobre el muro se
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calculara como

12
1 .

p{z) =7y z (1 + a) kz r— (7.3)
tan ©

mientras que bajo el nivel freaticeo, dicha presién se calculara como

/
1 172

p(z) = P, * (z-zoJ 1+ (¥ (1 +2a)-1) kz  — (7.4)

tan’e
donde P, €S la presién de tierras a la profundidad del nivel freatico

zo. 7 el peso volumétrico de la masa de suelo y ko el coeficlente de

tierras en reposo; la profundidad z se mide desde la superficie libre.

Conocidas las presiones del suelo que actuan sobre el muro, el empuje
sismico se podra determinar mediante la integraclién del diagrama de

dichas presiones.
3.7.2.5 Localizacién del empuje sismico

En muros de tipo gravedad, es declr, aquéllos cuya estabilidad depende
basicamente de su peso, la inclinaclén del empuje sismico dependera del
estado de presién de tierras. Asi, el angulo de inclinacién con respecto
a la horlzontal sera 3+68 para el caso activo y 3-8 para el caso pasivo;
sl se tlene un estado de tierras en reposo, el empuje sismico sera
horizontal. En muros de tipo wvoladizo, es decir, muros de concreto
reforzado que tienen capacidad de trabajar como una viga en cantiliver,
siempre se considerard que el angulo de inclinaclén con respecio a la

horizontal vale &.

Cuando se trate de presién de tierras en reposo, la altura donde se
aplica el empuje sismico se tomard como hd = H/2. En cambic, si el

estado de presion de tierras es activo o pasivo, la altura mencionada se

tomara como

1.3.80
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h = d (7.5)

en donde Ee es el empuje de tierras en condiclones estaticas locallzado

a la altura h .
[

Para muros de tipo gravedad, la distancla entre el componente vertical

del empuje sismico y el ple del muro se calculard con la expresién

1 =B-h tan 8 (7.86)
d d

en donde B es el ancho del cimiento del muro.

3.7.3 Andlisis Dindmico

Para el analisis dinamico de muros de retencién sera necesario
determinar las respuestas modales del relleno. Para ello, se supondra
gque el suelo se comporta esencialmente en el intervalo eléastico y que el
muro es infinitamente rigide. En estas condiciones, los desplazamlentos
de la estructura de retencidn seran limitados, lo cual se traducira en

empujes de tlerra conservadores.

De acuerdo con el andlisis modal, la presién de tlerras maxima en el
n-ésimo modo natural de vibracién ejercida scbre un muro vertical

sometido a excitacién normal a su eje, es igual a

8yHa 1 w Z

B(w ,C) sen (7.7)

p (z) =
n ungr (2n - 1)°

donde g es la aceleracién de la gravedad, a y Br son las velocidades de

propagacién de ondas P y S, respectivamente, del relleno, vy w es la

frecuencia del n-ésimo modo de cortante del relleno, esto es:
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(2n - 1) B
w = il (7.8)
n 2 H

Ademas, B[p .C] es el espectro de Bessel amortliguado que representa la
n

curva de aceleraciones méximas del relleno para las frecuencias w Yy el

amortiguamiento { dado un temblor; pormenores sobre este tipo de

espectros de respuesta se dan en las refs. 14 y 15.

La fuerza cortante basal maxima en el n-ésimo modo se obtendri medlante
la integracién del dlagrama de presién de tlerras correspondiente, lo

gue conduce a

161H2ar 1
E = B{w ,Z) (7.9)
n nagﬁr (2n - 1)° n

De lgual manera, el momento de volteo basal maximo en el n-ésimo modo se
obtendra mediante la integracién del diagrama de fuerzas cortantes
correspondliente, lo que conduce a

327H3¢r (-1)"*?

M = Blw ,C (7.10)
n "‘SB'_ (2n - 1)3 (‘n )

Ahora blen, las respuestas de disefio se calcularan mediante la
combinacién de las respuestas modales maximas, de acuerdo con el

sigulente criterio:

N 2 172
S = [ ¥ S ] (7.11)
n=1 "

en donde Sn representa la respuesta modal maxima En o M y N significa
n
el menor numero de modos que se deben tener en cuenta para propdsitos de

disefio. Tentatlvamente, se tomaran los cinco primeros modos.

Finalmente, durante un sismo e generan también fuerzas inerciales

debldas a la masa del muro, que deberan sumarse a los empujes de tierra,
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con su signo mas desfavorable. Estas fuerzas se podran obtener al
analizar el muro como una viga de cortante, aplicando los-criterios de

anAlisls dinadmico estipulados para estructuras de edificios.

3.7.4 Presiones Hidrodinamicas

Siempre que sea posible deberid evitarse la generaclién de presiones
hidrostaticas e hidrodindmicas en los muros de retencién. Esto puede
lograrse mediante una selecclén adecuada del material de relleno,
conjuntamente con la colocacién de un drenaje eficlente en la interfaz

muro-suelo y en el interior del relleno.

Cuando se tenga una masa de agua libre, comc en el caso de murcs
mérginales de muelles, los efectos debidos a las ©presiones
hidrodinamicas se podran sumar sélo si son desfavorables para la
estabilidad del muro. En tal sltuacién, las presiones, las fuerzas
cortantes y los momentos de volteo inducidos por el movimiento del agua
se podran determinar apllcando los criterios <correspondientes

especificados para presas.

3.7.5 Desplazamiento en la Corona del Muro

Con objeto de revisar el estado de presién de tierras adoptado en el
analisis, serd necesario determinar el desplazamiento en la corona del
muro modeladndeclo como una viga de cortante, y tenlendo en cuenta la

rotacién de su base.

El desplazamiento necesario para desarrocllar la resistencia al corte del
relleno, en funcién del tipo de suelo y el estadoc de presidn de tierras,
se puede obtener de la tabla 7.1. S! el coclente entre el desplazamiento
y la altura del muro, A/H, es mayor o lgual que el valor indicado, se
satisfarda la hip6tesis de andlisis; en caso contrario, debera

considerarse un estado de tierras en reposo.
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Para calcular el desplazamlento en la corona del muro, incluyendo la
rotacién de 1la base, serd necesario considerar la rigidez de 1la
cimentaclén en el modo de rotacién, para lo cual se puede acudir a los

resultados gque se presentan en la ref. 34,

Tabla 7.1 Cocientes entre el desplazamiento de la corona y la altura
del muro para inducir la resistencia al corte del relleno

Tipo de suelo Estado activo | Estado pasivo
A/H = A/H =

Arena o grava compacta 0.001 0.010

Arena o grava de

compacidad media 0.002 0.020

Arena o grava suelta 0.004 0.040

Arena o grava compacta

con finos plasticos 0.002 0.020

Arena o grava suelta

con finos plasticos 0.008 0.020

Limo plastico o

arcilla firmes 0.015 0.030

Lime plastico o

arcilla blandos 0.025 0.050

3.7.6 Revisidén de la Estabilidad

Al revisar la establlidad de un muro de retencién se verificara que se

cumpla con los factores de seguridad siguientes:

1. Falla por volteo: El factor de seguridad contra volteo calculado

como el coclente entre los momentos resistente y de volteo debe ser
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mayor que 1.5,

Falla por deslizamiento: El factor de seguridad contra deslizamiento
calculado como el coclente entre las fuerzas laterales resistente y

de deslizamiento debe ser mayor que 1.2.

Falla por capacidad de carga: El factor de seguridad por capacidad
de carga calculado como el coclente entre la resistencia uUltima del

suelo ¥y la presién maxima de contacto debe ser mayor que 2.
Falla generalizada: Sl bajo el climlento existe un estrato

compresible, el factor de seguridad por falla generalizada debe ser

mayor que 1.5,
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3.7 ESTRUCTURAS TIPO 3: MUROS DE RETENCION

3.7.1 Generalidades

Las fuerzas Inducldas en la masa del suelo por los movimientos del
terreno generaran incrementos de esfuerzos y rotacién de direcclones
principales de esfuerzos y deformaclones, cuyos efectos pueden llevar en
ocasiones a tener que considerar de manera explicita la degradacién de
las propledades mecadnicas del suelo, sobre todo cuando el aumento de la

presioéon intersticial pueda conducir al fendmeno de licuacién del suelo.
Debera revisarse la posibilidad de que se produzcan impactos sobre el
muro, tal como puede suceder en apoyos de puentes, cuando el

desplazamiento de los muros sea del orden de 100 mm (ref. 4).

La construccién de un dentellén.en la base del cimlento solamente es

aconse jable cuando se desea incrementar el factor de seguridad contra
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deslizamiento del muro, pues si por una parte su presencla Incrementa el
factor de seguridad ante deslizamiento, por la otra, cuando el dentellén
. se localice en la vecindad del relleno, se incrementa la altura de
relleno y ademis, puede orlginar efectos secundarios que reducen la
estabilidad, aun en condiciones estaticas. Por ello, cdnviene colocarlo
a una distancia intermedia entre el centro y el talén del cimiento,

culdando que el plano de falla del relleno no lo intercepte.

Una manera sencilla de dimensionarlo consiste en determinar su poslicién
y peralte, 1 y h respectivamente, con respectc al centro del cimiento de

manera que se cumpla h = (1 - B) tan(0.8y), para 1 > Br/2.

3.7.2 Eleccién del Tipo de Andlisis

Estudios experimentales en centrifuga y tabla vibratoria han mostrado
que Iindependientemente de la flexibilidad del muro, la clnematica de la
falla en el rellenc corresponde aproximadamente a la formaclién de una
cufia, donde la deformacién se locallza en una superficle de falla con
angulo de inclinacién x.

En realidad, la distribucién de presién de tierra sobre el muro no
corresponde al caso de‘cuerpo rigldo, lo que se hace mas notorlo cuando
aumenta la flexlibilidad del muro y el espesor del rellenc. Los
resultados muestran que en la corona del muro la aceleracién es casl
siempre 30% mayor que en la base, lo cual permite proponer como factor

de ampliflcacién minimo el valor de 1.33.

El andlisls estatico de presién de tierras con desplazamiento limlitado
propuesto en 1las recomendaciones, podria sobrestimar el empuje y
conducir a muros muy pesados e irreales; por ello, es recomendable en
esos casos efectuar un anAlisis dinAmico para calcular la respuesta

cuando los desplazamientos del muro sean pequefios.
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3.7.3 Movimientos Combinados del Terreno

Frecuentemente, los estructuras de retencliédn tlenen una longitud
considerable y las ondas sismicas que se propagan en la direcclén
longitudinal pueden genefar fuerzas cortantes y momentos flexionantes
importantes que deberdn tenerse en cuenta para el disefic de la

estructura.

No existe ain un procedimiento simple para considerar los efectos del
sismo actuando en la direcciédn longitudinal del muro. Sin embargo, una
manera aproximada de estimarlos conslste en determinar una longlitud
critica Lc. definida a partir de las secclones donde se producen los

momentos flexlonantes y los cortantes miximos.

De esta manera, el disefic de la estructura podra efectuarse reforzando
sdecuadamente la estructura o blen, considerando la posiblilidad de
colocar algun tipo de juntas de construccién, espaciadas a una distancia

mencr que Lc/4.

Para determinar Lc se supondrd que el muro sigue los desplazamientos
relativos del suelo sometido a los efectos de ondas de corte que se
propagan en la direccién longitudinal del muro. Se adoptard una
conflguracién senoidal para los desplazamientos horlizontales a lo largo
del muro, y su magnitud serd funcién de la longitud de onda para el

n-ésimo modo de cortante del estrato equivalente, de acuerdo a

4H
A = N ) (7.1)
(2n - 1)

El objeto de emplear la longitud de onda An en vez de la longitud del
muro permitirid definir un valor minimo para l..c. pues puede suceder que
mientras los momentos flexlonantes maximos se presentan con el primer
modo de vibracién del depésito de suelo, las fuerzas cortantes maximas

se presenten con el segundo modo de vibracién.
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3.7.4 Analisis Estdtico

La determinacién de la magnitud del empuje de tierras en estado activo o
pasivo empleando las ecs. 7.1 y 7.2 de las recomendaclones, se reallza
mediante un proceso de tanteos, modificando en cada paso el valor de .
A partir de un valor inicial grande, se procederda a disminulr el éangulo
x hasta asegurar que se ha encontrado €l valor maximo posible para el

empuje resultante. En general conviene lniclar con y > (45 + ¢/2) + 5°.

Cuando las propiedades mecanicas del relleno no sean homogéneas, se
debera considerar un relleno estratificado. Puede apreciarse que para un
relleno estratificado y si, ademas, hay nivel freatico, el calculo del
empuje resulta complicado, por lo que conviene dividir el relleno en

secciones con el fin de tomar en cuenta estos aspectos.
3.7.4.1 Presién activa de tierras

En ocasiones se recomienda utilizar el método de Richards-Elms (ref.
53), hablendo sido ya adoptado en guias de disefio (ref. 4). Dada su
actual popularidad, parece conveniente hacer algunos comentarios al
respecto. El objetive de este procedimiente es determinar el peso que
debe tener el muro para mantener al desplazamiento por traslacién
horizontal del muro inferior o igual a un valor tolerable, cuandc el
muro es sometido tanto a los empujes de tierra como a las fuerzas de
inercia debidas su propla masa. El peso definitivo del muro se obtiene

rmultiplicando el peso resultante del analisis por un factor de 1.5.

Por una parte, este procedimiento no incluye la contribucién de los
efectos de rotaclién del muro al desplazamliento horizontal de la corona y
en consecuencla, a la generaclén de una condicién activa de presliédn de
tierras. Por otra parte, el procedimiento sélo conduce a estimaciones
razonables de la masa del! muro cuando el desplazamiento admisible para
disefio es lo suficlentemente grande como para garantizar ampliamente el

desarrollo de la resistenclia al corte del reilleno, en cuyo caso, el
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resultado es anAlogo al obtenido wutilizando el descrito en las
recomendaciones; si por el contrario, la magnitud del desplazamiento no
grantiza el estado activo de presién de tlerras, el procedimlento
conduce frecuentemente a secciones estructurales masivas e irreales,
pudiendo ser preferible en esos casos considerar un estado de tlerras en

reposo.
3.7.4.2 Presién pasiva de tierras

Es relativamente frecuente observer que en la practica se pretenda
conslderar la contribucién de la presién pasiva que podria desarrollarse
en el frente del muro. Esta contribucién solamente debera incluirse ba jo
serias feservas. En efecto, la remocién de suelo en esa zona, ya sea por
la presencla de ductos y reglstros, por excavaclones o por los efectos
de la erosién, anularéd practicamente en su totalldad esta contribucién y
en consecuencia, la seguridad puede reducirse al grado de que los
desplazamientos permanentes sean intolerables e inclusive, causen la
ruina total de la estructura. Por otra parte, tomandc en cuenta que
tanto el empuje pasivo comoc el desplazamiento necesario para generarlo
son por varios 6rdenes de magnitud superiores a los de un estado activo
de presion de tlerras, cuando se Justifique considerar que el empuje en
el frente contribuye a la establilidad del muro, debera tomarse un valor

reducido.
3.7.4.3 Presién de tierras con deplazamientos limitados

Cuando la estructura de retencién no sea Importante y la altura del muro

sea inferior a 3 m, el empule de tlerras puede calcularse mediante

a

n B
ta.nh[O.S 2 L] (7.2)
B

Ha

E.=0.52a7H2

donde L representa la dimension del relleno en la direccién del empulje y
corresponde a la mitad o a la totalidad del ancho del relleno, segin st

éste se encuentra confinado o estd libre en el extremo opuesto al muro.
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El momento de volteo debido al empuje de tlerras se calculard en este

caso como

M =0.64 HE (7.3)
8 a

3.7.5 Andlisis Dindmico

Actualmente, los criterios de disefic descritos en manuales y normas sblo
presentan un analisls estatico equivalente. El comportamiento dinamico
de estructuras de retencién ha sido objeto de estudio desde hace 60
afios, cuando se propusc el método de Moncnobe-Okabe. Sin embargo, a
pesar del tlempo trascurrido, los avances y reéultados obtenidos por
diversos autores mediante el uso de modelos numéricos o analiticos que
permiten explicar y cuantificar los efectos de la solicitaclién dinamica
ain nc han podido ser incorporados en una metodologia para anailsis y
disefio lo suficientemente simple como para poder ser ilmplementada en la

practica profesional.

Por lo que respecta a resultados numéricos obtenidos mediante el
espectro de respuesta de Bessel amortiguado para muros de retenclién, ¥y
su comparacién con los espectros de respuesta observados en estructuras
reales, éstos son practicamente inexistentes y por ello, auin no puede
concluirse satisfactoriamente sobre los factores de reduccién del
espectro no amortiguade que pudiesen aplicarse en la practica cuando
pueda suponerse un amortiguamiento significative para el relleno.

Las calibraclones numéricas presentadas en la ref. 14 indican que =a
diferencla del caso del oscilador simple amortiguado, para la funcién de
transferencia del problema de muros de retenciédn dada por una funcién de
Bessel amortiguada, las respuestas miximas normalizadas decaen conforme
aumenta 1la fraccién del amortiguamiento critico en razén- de

aproximadamente ( 2¢ )'1/2.

En muros donde se requiera evaluar con fineza la influencla de todo el
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conjunto, muro, cimiento, relleno y subsuelo estratificado, siempre se
Justificard efectuar un anAlisis dinamico mas completo, para lo cual

puede utillzarse el método de elementos finitos.

A este respecto, exlsten cédigos de elementos flnltos bldimensionales
bien conocldos y comerclallzados, como por ejemplo, el programa QUAD-4
(ref. 39), desarrollado en la Unliversidad de Céllfornia Berkeley, que
incluye la dependencla de G y & con el nlvel de deformacién. EIl
movimiento de control en la base del modelo, considerada como base
rigida, puede obtenerse, para cada temblor de disefio, mediante un
proceso de deconvolucién del registro de aceleraciédn, empleando el
programa SHAKE (ref. 65). Ambos programas son distribuidos por el
Natlional Information Service for Earthquake Engineering y por el EERC de
la Unliversidad de Californla, Berkeley.

3.7.6 Influencia de la Presidén debida al Agua

Cuando la presencia del agua en el relleno sea lnevitable, debera
incrementarse la seguridad multiplicandc el coeflcliente sismico al menos
por un factor igual a y/(y - 1}; ademas, deberad adiclonarse integramente
el . empule hidrostatico cuando la probabilidad de que exista nivel

freidtico en el relleno durante el sismo sea alta.

Debera slempre culdarse el aspecto del drenaje del relleno, pues |!ds
efectos debldos al agua almacenada en el relleno seran un facztor
preponderante para la valuacién de la solicitacién. Esta influenci:
puede demostrarse mediante un ejemplo senclillo: considerando solamen.e
condicliones estaticas, cuando el nlvel freatico se encuentra en la
superficie 1llbre del relleno, 1la presién debida al agua a una
profundidad z sera P, =2 t/mz, mientras que la debida al suelo sera
P =-zk{(7-1), slendo por lo general k<1 y 7 < 2 t/ma; si se toma
ry=1.8 t/m3 y k = 0.4, el empuje del suelo representa solamente el 32%
del empuje hidrostatico. '
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Los efectos debldos al empuje &e una masa de agua libre solamente
deberan considerarse cuando vayan en el sentido de la insegurlidad, como
podria ser el caso de pérdida de conflnamiento del muro perimetral de un
depésito enterrado, sometido al empuje de tierra en una cara y del

fluldo en la cara opuesta.

3.7.7 Estabilidad de Taludes

Cuando la estructura de retenclén se encuentre desplantada en la
vecindad o directamente sobre un talud de tlerra, debe revisarse la

establlidad del talud en condiciones estaticas y sismicas.

El analisis sismico de estabilidad de taludes debe incluir las fuerzas
inerciales que obran en la masa del suelo del talud. Existen en la
actualidad autores que proponen la incorporacién de un método de tipo
trayectorias de esfuerzoes en un analisls elastodinamico o)
elasto-plastodinamice. Cuande el empleo de un modele refinado no se
Justifique, una alternativa simple consiste en reallzar un anéiisls
estdtico equivalente, simulando los efectos del slismo medlante fuerias
de inercia que actuan en el centro de gravedad de la masa de sﬁe}o,

calculadas mediante un coeficiente sismico.

Cuando sea aceptable suponer un mecanismo de falla rotacional, la masa

664

de suelo que desliza estara delimitada por la superficie del terrgno'yu

por el circulo o esplral logaritmica que representa la éqperflcie'dé

falla; es recomendable emplear el método de Spencer, que se.describe con

detalle en la ref. 69.

L

Cuando el mecanlismo de falla se aleje significativamente del cgsb

anterior, es recomendable adaptar al caso sismico el método de Janbu o
el de Morgestern y Price, que permiten tratar un problema con mecanlsmo

de falla generallzada. Para efectuar la adaptaclén de esos méetodos

bastara con incluir la fuerza inercial actuande en el centro de gravédéﬁ

de cada secciédn considerada.
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Cuando la funclén del muro see corregir la establlldad del talud, la
determinacién del eﬁpuJe sismico sobre el muro en estas condiciones
corresponderd al caso de un relleno inclinado, donde el volumen de la
masa de tierra que actua sobre el muro corresponderd a la masa del talud
inscrita entre la superficie 1libre, el muro y los planos de

deslizamiento potenciales.

Las estructuras de tierra armada pueden dimensionarse utlilizande los
1ineamientos a'pllcab-les a muros de retencidén y taludes. El anadllsis
sismico de estas estructuras considerando un estado activo de presién de
tierras permltira determinar las fuerzas actuantes sobre el refuerzo
(ref. 54). - |

3.7.8 Tablestacas

El emuje sismico de tlerras sobre tablestacas que cumplen una funcién de
soporte permanente puede calcularse de la misma manera que para los
mu.r‘os,. pero en este caso serad necesario adecuar el procedimiento de
ané[lsfs debido al efecto de enterramiento que constituye un factor
fundamental para la establlidad de la tablestaca. La colo‘cacibn de un
sistema de anclaje constituye siempre un elemento estabilizador que, por
una parte, puede contribuir a reducir significativamente los
dgépiaza.mient.os pef*ma.nentes de la tablestaca y por la otra, Incide
fé.vorablement'e de manera significativa sobre la relacién beneficio/costo
dlel_'fla'coristrucclén.

La localizaci;‘m de las anclas y la rigidez axial del anclaje tienen una
gran releva.n'cia. mientras que la (flexlibllidad de 1la tablestaca,
c'o:'ii‘_;'iderando - el intervalo de valores frecuentes en la practica,
c‘ont‘trlbw'e‘ poco a modificar las respuestas maximas del sistema, es
qééli'r, -la tablestaca tiende a segulr los movimientos del suelc retenido
c:.'"aisl' de manera independiente de su flexibilidad. La rigidez axial del

ancla és un factor Iimportante pues a medida que la rigidez crece, la
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fuerza dinidmica que obra scbre el ancla aumenta y el desplazamiento
permanente disminuye, y éste puede llegar a ser casi inapreciable en el

. caso de tablestacas firmemente ancladas,

Las anclas pretensadas parecen ser las mis adecuadas. En efecto, una
rigidez axlal importante combinada con un pretensado del ancla del orden
de 0.7 a 1.3 veces el empuje de tierras de disefio, limitan notablemente
los desplazamlentos miximos de la tablestaca, sobre todo durante la
etapa de constrﬁccibn que es cuando generalmente ocurre la porclién mas
significativa del desplazamlento permanente. Durante la accién del sismo
el ancla solamente es efectliva pare limitar los desﬁlazﬁmigntos en una
zona relativamente reducida, slempre y cuando se disponga de una rigidez
axlal importante. La consideracién de estos aspectos puede contribuir a

raclionalizar la distribucién de las anclas.

El parametro Importante para disefio es el cociente knn entre la rigidez
axial del ancla kﬂ y el mbédulo de corte del suelo, que se calcula de
acuerdo a

E A

k S —— (7.4)
os s LaG - '

donde Ea, A. Yy La son el mbédulo de Young, el Area transversal y la
longitud del ancle, respectivamente; s es la separaclén entre anclas y -G

el mbédulo de gorte del suelo. : S

A partir de resultados mostrados en la ref. 28, puede establecerse que.

para conseguir un disefio o6ptimo del anclaje debe considerarse una
rigidez axial del ancla k. mayor que O0.08 G. Este valor deberd
incrementarse cuando la relaciétn entre la longitud de onda
correspondiente al segundo modo de cortante del suelo y la altura de la
tablestaca indique que pueden presentarse momentos y fuerzas cortantes

importantes. Para ello, deberd calcularse el cociente f mediante
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f= (7.5)

donde T2 y B son el perlodo en el segundo modo de cortante y la
velocidad de propagacién de ondas de corte efectiva del depésito de
suelo, incluyendo el estrato de suelc retenido, y Ht es la altura de la
tablestaca, Cuando f sea mayor que 10, los valores de k“ calculados
para condiclones estaticas podran conservarse; para valores f entre 6 y
10, deberan tomarse valores mayores para k“ que podrian ser del orden
de 0.15 a 0.25, o inclusive mds importantes. Para valores de { menores
que 5 la rigidez axial a considerar en el dlsefio deberd determlnarse
mediante un anélisls detallado del problema. Cabe mencionar que una
rigidez axlial del ancla del orden de kn=0.25 G puede conducir a

disefios irreales o antliecontmicos.

El bulbo de 1nyeccién o la placa de empotramiento del ancla deberan

alojarse en la masa del relleno a una distancia que sea suficiente para

que se desarrolle la tensién en el ancla. Generalmente bastarA con

localizar el empotramiento del ancla fuera de la cufia de empuje actlivo
de tierra que actida sobre el muro.

:
Para evaluar la seguridad de una tablestaca o de un muro anclado al
relleno, deberi determinarse los valores del factor de seguridad global
con respecto a dos superficies de deslizamlento potenclal, una que cruce

las anclas y otra que incluya aun el suelo donde se aloja la zona de

empotramiento de las anclas. Dicho anallisis puede efectuarse empleando

un método convencional de anadlslis de taludes, modificado de forma que
permita-inclulr los efectos de la fuerza de pretensado y la capacidad de

las anclas..en tensién.
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3.5 ANALISIS SISMICO DE UN MURO DE RETENCION

te-

En la fig. 5.1 se muestra un muro de tipe voladizo cuya funclén es
confinar un relleno sobre el! que se apoya el pavimento de concreto
hidréaulice de un patio de maniocbras para tractocamlones. La estructura
se ubica en la zona sismica C de acuerdo con la regicnalizaciédn sismica
del pais. El estrato equivalente del subsuelo tlene una velocidad de
propagacién efectiva BB = 280 /s Yy u.n'perlpdo dominante Ta = 0.314 s,
por lo que segun la carta de microzonificacién sismi'ca’ al sueic le
corresponde una clasificacién de terreno tipo III. Por su destino y
estructuracién, la estructura pertenece al grupo B y tipe 3,
respectivamente. Se trata de determinar las acciones mecanicas- para el

disefio sismico y de revisar su establlidad ante mecanismos de falla.

= t/m .
—{ 0 50} sobrecarga = 05 Y/ ‘

—— e —— — DR RN AV

0

Arena media y gruesa,

v limosa (F=20%); mal graduada;
de compacidad media; café,

v y seca en el lugar; 3M.

NN ¥ = 165 t/ma
e = A%
Cu = 0.1 t/m®

20 a .
R R A
0.60 . e & v ° v
0.50 '
-~ 0.75 225 —=
35

k]

Fig. 5.1 Datos generales del muro de retencion
del ejemplo 3.5.
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3.5.1 Caracteristicas Principales del Muro y del Relleno .

La estructura de retenclén es de concreto reforzado. El tablerc del muro
tiene un espesor de 0.5 m y una altura de 4.4 m la cimentacién consiste
en una zapata corrida de 3.5 m de ancho y 0.6 m de espesor, desplantada
a 2.0 m de profundidad por lo que la altura del muro para anilisis es
H = 4.4+0.6 = 5.0 m. Otras caracteristicas de la geometria del muro se
muestran en la fiz. 5.1.

4

Segun el informe geotécnico, el relleno estd constituido por una arena

mal graduada con pocos flnos plasticos y de compacidad media. los.
valores para el angulo de friccién interna y la cohesién del relleno son,

respectivamente, ¢ = 33° y c, =0.1 t/m®, en condiclones no drenadas; el.

peso volumétrico’ promedio es 7 .= 1.65 t/m>. Debido al pequefio valor de

la cohesién, su contribucién se despreciara en el analisis.

No se esperan presiones debidas al agua dado que el nlvel freatico en el

sitio se encuentra a una profundidad de 15 m y tanto el muro como el

relleno estan dotados de un buen sistema de drenaje.

La superficie libre del relleno tiene una pendiente uniforme de 5° hacia
el muro y la sobrecarga que representa el patio de maniobras se estimé

para flnes de disefio- sismico en 0.5 t/m por metro de longitud de muro.

3.5.2 Coeficiente Si{smico

Para la zona C y terreno tipo IIIl se tiene ¢ = 0.64; el factpr de
amplificacién a considerar para determinar el coeficliente sismico es de

1.33, pues se tiene

T B 0.314 x 280.0
= = = 17.8 > 10
H - 5.0
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El coeflclente sismico a considerar en el anilisis se calculé como

c 0.64

=0.213

Ademds, debido a que la estructura se ubica en la zona C de la
reglonal iizaclén sismica del pals, se considerardA wuna aceleracién
vertical igual a 2/3 de la aceleracion horizontal. Los efectos debldos a

este componente se combinaran multliplicandolos por un factor de 0.50.

3.5.3 Determinacidn del Empuje Sisamico de Tlierras

Para valuar el empuje debido a 15. preslén de tlierras scbre el .respaldo
del murc se conslderard la condicién de estado activo, debido a que se
trata de una estructura flexible desplantada sobre un espesor .de. suelo
relativamente importante. Por ser un muro de tipo voladizo el empuje se

calculard a partir del diagrama de cuerpc libre mostrado en la fig. 5.2.

0.20 |
j_— S S ] ;
—_— ——=—Z] N i | n
-l ’ I 80+«
’ .'
: aWy
v I * g
i (
1- =)Wy,
" 3
Il v R es la fuerza
H b | R de resistencia

- J ‘ por friccion. - -
SIS i : o
6‘6)1 ¥v es la fuerza
‘ | de gravedad de
L | la cufla y

D
sobrecarga.
-4
4 g ' X
4 . 4 v

F‘lg 5.2 Diagrama de fuerzas que intervienen en el 'eqmlibr-ia
de la cufla en estado limite de falla activo. .- - -y

Para el calculo del empuje se empleb la ecuacién 7.1, que es
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E =
d

W(seny+tan(x-¢)cosy)-Q(cosx+tan(x-¢)seny)-F (tan(x-¢)cos6~sens)

cos(8+6)+sen(5+0}tan(y—-¢)

Como en este caso se conslderé c“ = 0, las fuerzas Q y F son nulas;

ademas, ¢ = 33°. 8 =0° y 8 = ¢/2, por lo que la ecuacidn se reduce a

W (seny + tan(x-¢) cosy) W (seny + tan(x-33) cosy)

cos(8+08) + sen(s+0) tan(xy-¢) cos(16.5) + sen(16.5) tan(x-33)

El angulo ¢ que forma W con la vertical se calculé consliderando los
efectos del componente horizontal y 0.5 del componente vertical de la

aceleracién, mediante ' "

_ -1 a _ -1 0.213
v = tan TTos A ) = (TT o500 670213

.
- .

Si el componente vertical de la aceleracién actua hacla arriba se tendré
v = 12.914°.

Para la geometria mostrada en la fig. 5.2, se tilene que la resultante de
fuerzas “inerciales: de la cufia W puede calcularse a partir de Ila

resultante de fuerzas gravitacionales Wv de acuerdo a

cosy cosi sen(90 - y)
W= W = .
a cscy W = a cscy [0 57 K sen - D I Samix - D

0.213 2 cosycosS sen(90-x)
sen(12.914) [ 0.5x 1.65 x5 sen(x-5) +0.5x5 sen{x-5)

y cosy sen{90-x)
W = 0.953 [20.. 547 5T * 250 en(z=5)

Los empujes de tlerra obtenidos fueron: Ed = 10.227 t con“x = 43.48° si
la aceleracion vertical obra hacia arriba y, Ed = 10.97 t con x = 45.67°

sl la aceleraclén vertical obra hacla abajo. Después de reallizar el

anallsls completo del muro, los efectos mas desfavorables se obtuvieron.

al consliderar a la aceleracién vé}tical actuando hacia arriba, por ello

sélo se presenta la sustitucién de valores en las expresiones anteriores
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para este caso.

La altura h donde actua el empule E se calculé con la ec., 7.5
hE +0.55H | E -E, ]|

hd =
E .

d.
El empuje Eese calculé empleando la misma ec. 7.1, pero conslderandec que
en este caso el Angulo ¢ y el coeficlente sismico valen cero; se obtuvo
un valor para Ee = B6.536 t. Suponiendo por sencillez que el empuje Ea

obra a una altura h = 0.33H, se tiene
a

0.33 x 5.0 x 6.536 + 0.55 x 5.0 x | 10.227 - 6.536
h = : = 2.047 m
10. 227 '

Para muros de tipo voladizo, se considera que el empuje sismicq"Ed actda
sobre la Interfaz vertical imaginaria que se muestra en la fig; 5.2, por
lo que 1d = B, medida desde el ple del cimlento. Ademas, se consldera

que Ed estd inclinado con respecto a la horlzontal de & = 16. 5°.

3.5.4 Determinacién de Fuerzas y Momentos debidos al Muro

Para la determinacién de las fuerzas sismicas que intervienen en las
revisiones de seguridad ante volteo y deslizamiento, se consigerb que el
componente vertical del movimlento actua hacla arriba, por sér este caso
el mas desfavorable para el muro del ejemplo. Para el calculo de las
fuerzas 1nerc1a1es del muro se' conslderé un peso volumétrico
¥, = 2 4 t/m° para el concreto. Asimismo, se consideré que el volumen deJ
relleno que descansa sobre el cimlento forma parte de la masa ‘del muro.
Con estas masas se calcularon las fuerzas 1nercia1es para las tres

secciones mostradas en la fig. 5.3.

El area y centroide con respecto al pie del muro para las secclones

consideradas se dan en la tabla 5.1, a contlinuacién.
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Tabla 5.1 Caracteristicas geométricas de las secciones del muro

C.III

drea h 1
seccioén N
(m”) (m) {(m} -
1 2.200 2.800 1.000
2 2.100 0.300 1.750 -
3 10. 121 2.850 2.383
| o
! I
' R
| =T if .
L W\\,\\ T, R e N Ny
7 SHISEEA

——— i m —————— ]

m
1\
i3
T

Fuerzas en t.

Acotaciones en m.

1—159 -
@

AN NN - 18.585
. 808 st

~ . o .
20 b

7
1 b 1074 —a—y

4682

n33

=T )

. I .
o s I . : G AT
Fig. 5.3 Diagrama de fuerzas que intervienen en el analisis.
.t . e
Las fuerzas inerciales en cada. secclbn se calcularon en términos ‘de sus

J

componentes horizontgl_ y vertical,

S L

asf como los momeqt.os actuantes

asociados a ellas con“respecto al plé del muro y por metro de longltud

de éste Los componentes de le fuerza inercial, horizontal ¥y vert.ical en

la n-ésima seccién. .con peso volumétrico LA area A son:
componente horlzontal = a 3y A =0.213 7y A
- n n n. n
. _ 2 R - o
componente vertical = (1 0.5 ( = a )] T An = 0.929 7n An

1.3.80



ep]

C.111

Los resultados cbtenidos se resumen en la tabla 5.2, donde tamb;én se
indica la magq{tud de las fuerzas resultantes horlzontal Yy vertical, asi
como el momento. resultante inducido. Para el relleno se consiaero
tamblién el peéo de la sobrecarga sin modificar los valores de h Yy L. Las‘

fuerzas'y momentos calculados son por metro de longitud de wmuro.

.

Tabla 5.2 Fuerzas y momentos por el efecto sismico sobre la masa del muro

Fuerza. Fuerza
secc. hor i Zon. h momento vertical ﬁ. mgmeffg
() (m) (t-m) (t) (m) | . (t-m)
1 1.125 2.800 3.150 4.905 | -1.000° [ 4.90S
v2 7| 1.074 0.300 0.322 4.682 .| 1.750° 8.194
3 3.796 2.850 10.818 16. 555 2.383 39,451
SUMA | 5.995 14.201 - | 26.142 .. | sa2.880

W

3.5.5 Revisién de la Estabilidad del Muro

T -

sk~
Una vez calculadas todas las fuerzas sismicas actuantes, se procede a
evaluar la seguridad del muro considerando - los mecanismos de falla

poslbles en este caso, con los valores consignados en la tabla S.2.

- T

Revisién de falla por volteo

P

El momento_dé‘volteo se debe a la acclién de las fuerzas horizontales que

- ot

" 1
obran sobre el muro:

M =M+ hd Ed cosd = 14.291+2.047x10.227£ébs(i5.5)5= 34.364 t-m

v m

El momento resistente corresponde a la suma de momentos préducidos por

Aoy
e A

el efecto de las fuerzas ve}ticales:

M = H: + 1 E send = 52.550+3.5x10.227xsen(16.5) = 62.716 t-m

1.3.81
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H& > Hv; el factor de seguridad ante volteo del muro es

PRETEN - ' PO =

M 62.716 ‘
. FS = — = = ="1,825 ceomir
= . «ooF Hv 34,364 :

&

Siendo mayor que 1.5, él factor indica que se’cumple con la seguridad

ante la poslibilidad de una falla por volteo.

Revisién de falla por deslizamiento. . Ee

=2

Para valuar la fuerza horizontal que se opone al .deslizamiento. del
cimlento. el 1nforme- .geotécnico reporta un angulo de friccién
suelo-cimiento {gual a ¢ 1- .25° y v = 1.65 t/ma. asimismo, .se "toméd: en
:cuenta que el terreno en el frente del muro estaréa-.cublerto por un
'pavimento asfaltico y no ser efectuara ninguna excavacién en la vecindad
'del:muro,.por lo que puéde considerarse la contribucién de la presi@n.de
htierfas que se-ﬁpone al deslizamiento. Para ello, se consideré sélo el
67% del empul}e pasive resultante del criterio de Rankine (kp = 2.27).
Dada una profundidad de desplanteipr. la fuerza horizontaynresiﬁpente

puede calcularse como

EN

PP v P " 2 LT
@'t - F =F tang + ?':([.?r-, 0.6) b tang, + 0.5 k 7 D coss

R I L PN
- ey LY i

F "26 142 tan(25)+1 BSK(Z-O 6)x0 75 tan{25)+0 5x2. 27x1. 65x2 cos(lS 5)

o . , , F_=20.181 t

. .- . .
e s o o

La fuerza deslizante que obra sobre el cimlento se calculéncoho ,

L

t

< o Fy = Fo +.E coss = 5.995+10.227 cos(16.5) = 15.801 t
‘f". -
JCE;:?tE;i::sl factor de seguridad ante Ila falla por deslizamiento es

~

calculado como

R
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Siendo mayorique 1.2, se considera que el murc es seguro ante la falla.

3

por desl lzamient,o.

Revisién de falla por capacidad de carga

Para revisar este mecanisme de falla -es necesario'considera.rjyla:‘
totalidad de las fuerzas gravitacionales, incrementadas por los efectoes
de las fuerzas sismicas, es deci__r, deber‘g: considerarse el componente
vertical del movimiento actuando haci'a'a'.'faa‘jo. Para ello, se tomé el
empule de gt.ier'rag- obtenido E—d = 10.97 I,t‘:.c_:qn‘ h = 2. 095 M las f‘uerzas
verticales -debidas al mure, indicadas aqul;. como. £, .5e recalcularon a
partir de los valdres consignados en la tabla 5.2 para cada una de laé
tres secciones, considerando también el volumen de tierra apoyado en. el

frente del cimiento, y empleando la expresion.

=h : (t +0,5 _:23_" a)

o S (1'- 0.5 % a) T

, ST it
Para la estimék;ii&n del factor de segurldad"‘ahte fallla.'pbr capacidad de
carga del suelc que soporta el cimiento,” se:calcularon los esfuerzos de
eontacto tomai{ddr"suma de momentoS con respectoial 'cen-troi del cimiento.
Para fines 'de ‘comparacién, en la tabla-5.3 se-reportan:los esfuerzos de
contacto maxlmos obtenidos para los dos sentidos.del componente vertical

del movimiento del terreno.
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Tabla 5.3 Fuerza, momento y esfuerzo de contacto sobre el cimiento

coeficliente B/6 IF’ ™ e B’ o
0 o 1 . max
sismico
vertical (m) (t) (t-m) m | m | (t/n?)
(1 = as3)  |.0.58B 27.751 -24.693 =-0.89 1.72 ;.21.5 .
(1 + as3) 0.58 | 31.997 | -25.586 | -0.80 | 1.80, |, 22.5 | _

El informe geotécnico reporte que la capacldad de carga mAxima del suelo

es de 55 t/m° por lo que el factor de seguridad es

Gk =

n'ax = = 2.44' | It e T
22.5 - =
max

PRS- T 3o
A T

“4) q 55.0 : L
¢

éléndg'maybr qﬁe“éio. se considera que el muro es seguro ante la falla:

por capacidad’ de carga del suelo.

- ° . » . -
- N 2 T4

Réﬁiéibn de falla:éenerallzddé

Debido a que la resistencia del suelo bajo el cimiento tiende a aumentar
con la profundidad .y no se .detectaron estratos de suelo comﬁresible
hasta la maxima profundidad explo;aaa. 15¥m, &98 es mayor que 1,SH desde
la base del cimiento, no se prevee que pueda desarrollarse -este
mecanismo:de falla./ 'Sin .embargo, un analisis .simplificado del problema
consist16 .en considerar:circulos que interceptan el taléndel cimiento,
obtenlendose..un factor -de seguridad.- ante falla por mecapjspolroggcion;}
de cortante netamente» superior .a:1.5; por lo que se?gongldegg,que él

muro es seguro:ante este tipo-de falla.: .. o

T

[}
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