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Prologo

El suelo tiene una gran relevancia en las actividades que desarrolla el ser
humano, pues es el material sustentante de estructuras artificiales de
diversa indole, las cuales cumplen una funcién especifica en beneficio
de las personas.

Dada la diversidad de los distintos tipos de suelos, constituidos por
materiales de origen diferente, tales como arcillas, limos, arenas, por
mencionar algunos, estos exhiben comportamientos mecanicos muy
distintos entre todos ellos, aun tratandose de suelos del mismo tipo, es
decir, una arcilla de un sitio en especifico seguramente no presentara las
mismas propiedades mecdanicas que una arcilla formada en otra region.
Este comportamiento se hace mas complejo cuando en un mismo sitio se
tienen diferentes estratos de suelo con distintas propiedades mecanicas
debido a su proceso de formacion particular. Un ejemplo de ello son las
arcillas de la Ciudad de México, formadas a partir de particulas minerales
de origen volcanico, producto del intemperismo, arrastradas, deposita-
das y sedimentadas en el fondo de un lago, las cuales presentan caracte-
risticas mecdnicas muy peculiares que se salen de los estandares de las
arcillas comunes en el mundo; por ejemplo, su capacidad de absorcion
de agua, hace que dichas arcillas exhiban comportamientos mecanicos
muy variados, dependiendo del grado de saturacion de liquido, asi como
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de su contenido mineraldgico. Por lo anterior, resulta necesario conocer
las propiedades mecanicas de los suelos y con ello entender y aprovechar
sus caracteristicas fisicas con el fin de lograr el equilibrio y buen funcio-
namiento de las obras realizadas en la ingenieria civil.

Puede entonces definirse que la Mecanica de Suelos es larama de la cien-
cia que trata el estudio de las propiedades fisicas y el comportamiento
de masas de suelos sometidas a varios tipos de fuerzas (Das, 2001).

El propdsito de esta obra es brindar a los alumnos de la carrera de inge-
nieria civil y afines, los fundamentos necesarios para comprender y
estudiar las propiedades mecanicas de los suelos, para con ello obtener
parametros de disefio y aplicarlos en procedimientos utiles en el desa-
rrollo de obras de ingenieria civil.



Introduccion

Dada la necesidad de comprender el comportamiento mecanico que
exhiben los suelos ante diferentes situaciones y acciones, resulta
util enmarcar los diversos problemas y tematicas tipicas a los que se
enfrenta un ingeniero geotecnista. Es por ello que, en su formacion, es
necesario contar con material tedrico, experimental y practico que les
permita determinar parametros de diseno, asi como procedimientos
practicos aplicables en el desarrollo de proyectos de ingenieria civil.

Estos Apuntes presentan en forma sencilla, los diferentes concep-
tos involucrados en la comprension de la mecanica de los suelos, asi
como ejemplos que ayudan a la comprension de los problemas fisicos
y a resolverlos de una manera practica que hace uso del conocimiento
disponible, tanto tedrico como experimental y practico.

Para ello, en esta obra se abordan los siguientes temas: en el Capitulo
I, se presenta la teoria referente a la resistencia al esfuerzo cortante en
suelos; con ello se logra la obtencién de parametros mecanicos utiles
para el diseno de diversas obras de ingenieria civil. En el Capitulo II, se
trata la teorfa involucrada al empuje de tierras sobre obras de reten-
cién; en dicho capitulo se presentan ejemplos practicos para el disefio
de muros de retencion, aplicando diferentes alternativas tedricas y
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semiempiricas. En el Capitulo III, se presenta la teoria sobre la capa-
cidad de carga de los suelos, la cual dependera de las caracteristicas
mecanicas de estos, asi como de las caracteristicas fisicas de la cimen-
tacion. Finalmente, en el Capitulo IV, se aborda el tema de la estabilidad
de taludes, aplicando diferentes técnicas para la estimacion del factor
de seguridad correspondiente.

El presente material no pretende sustituir la bibliografia existente hasta
el momento, pues solo es una guia para profesores y estudiantes de las
diferentes temdticas que un ingeniero geotecnista debe abordar al estu-
diar la mecénica de los suelos.
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1.1 Ley de Coulomb
La ley de resistencia al corte de un material cohesivo-friccionante es

(Figura1.1)
s=c+ otan(p) (1.1)

Figura 1.1. Ley de Coulomb

1.2 Prueba de compresion triaxial
En una prueba de compresién triaxial una probeta de suelo se somete al
estado de esfuerzo senalado en la Figura 1.2, en un ensayo de compre-
sién triaxial de rutina 62 = 03. Los esfuerzos se aplican en dos etapas,

como se indica en la Figura 1.3.



Apuntes de mecdnica de suelos

Figura 1.2. Esfuerzos en una prueba de compresion triaxial

1.2.1 Convencidn de signos
En mecénica de suelos usamos la convencién de signos indicada
en la Figura 1.4. La deformacién unitaria lineal vertical se define
(Figura 1.4a).

g =-_ (1.2)

Figura 1.3. Etapas en una prueba de compresion triaxial
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Como &< 0y h, >0, ladeformacion unitaria €, dada por la Ecuacion 1.2
resulta positiva. Es decir, las deformaciones de compresién son positi-
vas en mecanica de suelos.

El esfuerzo normal vertical se define (Figura 1.4b)

F_

0,== (1.3)

Como F, <0y A >0, el esfuerzo normal 0, dado por la Ecuacion 1.3 es
positivo. Es decir, esfuerzos normales de compresion son positivos en
mecanica de suelos.

Figura 1.4. Deformaciones y esfuerzos en mecanica de suelos

1.2.2 Area corregida
El drea A vale

Contenido
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donde

V =volumen de la probeta de suelo
h = altura de la probeta de suelo
AV < 0 (decremento de volumen)
0 < 0 (deformacion vertical)

Es decir
(1.4)

siendo

area inicial

1.3 Obtencion de laley de resistencia a partir de resultados de pruebas
de compresion triaxial
En la préctica se realizan varias pruebas de compresion triaxial; los
resultados se dibujan en un plano de Mohr, como se muestra en la
Figura 1.5. Se traza una linea tangente a los circulos (que se deno-
mina envolvente de falla) y se obtienen las magnitudes de c y ¢
(Figura 1.5).
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T

Envolvente
de falla

Figura 1.5. Envolvente de falla

1.4 Determinacion de los esfuerzos o3 y o1 en funcion de las propie-
dades de resistenciacy ¢
Sea el estado de esfuerzo en una prueba de compresion triaxial de la
Figura 1.6, con o, = o,. El circulo de Mohr y la envolvente de falla del
suelo se exhiben en la Figura 1.7, en la que

Es decir
(1.5)

(1.6)

Figura 1.6. Esfuerzos en
una prueba de compresion

triaxial de rutina




Apuntes de mecdnica de suelos

En un suelo con ¢ = 0, el angulo de friccién interna ¢ se puede obtener de
la Ecuacién 1.5.
(1.7)

Figura 1.7. Estado de esfuerzo en una prueba de compresién triaxial

1.4.1 Inclinacion del plano de falla
Consideremos una prueba de compresion triaxial como la indicada
en la Figura 1.6. El circulo de Mohr correspondiente y el polo de
los esfuerzos se muestran en la Figura 1.8. El tridngulo ACB de la
Figura 1.8 es un tridngulo isdsceles, en el que

28 +90°- p=180°

Es decir 0
B=45%7 (1.8)

Observamos que el plano de falla en una prueba de compresién triaxial
tiene una inclinacién de 45° + ¢/2 con respecto a la horizontal.

Contenido
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Figura 1.8. Inclinacién del plano de falla

1.5 Estado de esfuerzo en el plano de falla
Las coordenadas del punto B de la Figura 1.8 miden los esfuerzos
normal y cortante, respectivamente, en el plano de falla.

Figura 1.9. Elemento sometido a un estado de esfuerzo
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También se puede obtener en forma analitica el estado de esfuerzo en el

plano de falla. En efecto, dado el estado de esfuerzo de la Figura 1.9, los

esfuerzos normal y cortante en el plano, cuyo vector normal es n, valen
0 =0, C0s*Q +0,5en*a +2T,, sena - CosA (1.9)

t=(ox—oy) sena - cosa+T,, (senza —cos:) (1.10)

donde & a = dngulo que forma la normal al plano con el sentido posi-
tivo del eje horizontal.

Para el estado de esfuerzo de la Figura 1.6: o, = 0;, 0, = 0}, T,, = 0. El
angulo a vale (Figura 1.8)

a=90°+f
Reemplazando en las ecuaciones 1.9 y 1.10

0 =0, sen*f +o, cos* (1.11)
T=(0, - 03) senp - cosp (1.12)

siendo B = 45°+ /2 la inclinacién del plano de falla (Ecuacion 1.8).
1.6 Trayectorias de esfuerzo
1.6.1 Diagrama s-t
Sea una prueba de compresién triaxial como la mostrada en la

Figura 1.6. Los esfuerzos, normal s y cortante t, en un plano incli-
nado 45° con respecto a la horizontal valen

Contenido
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0,10,

s=— (1.13)
o, t0.
t= —— (1.14)

Las variables s y t estan relacionadas de la siguiente forma: de la
Ecuacién 1.13

0,-0,%t0,t0.
%:t +=O3 (1.15)

t=s-o, (1.16)
Observamos que el esfuerzo t esta dado en funcién de s por una recta

de pendiente 1y de ordenada al origen -03.

Para una prueba de compresion triaxial podemos trazar la trayectoria
de esfuerzos de la primera a la segunda etapa del ensayo. En efecto, en
la primera etapa (Figura 1.3a): o, = o;; sustituyendo en las Ecuaciones
113y 1.14: 5 = 0,, t = 0; este estado de esfuerzo queda representado por el
punto A en el diagrama s-t de la Figura 1.10. El punto B mide el estado de
esfuerzo durante la falla de la probeta (Figura 1.10).

Figura 1.10. Trayectoria de esfuerzos, diagrama s-t

Contenido
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Uniendo los puntos B de varias pruebas triaxiales obtenemos la envol-
vente de falla en un diagrama s-t (Figura 1.11). En la Figura 1.11:

_t
tan A = g cot a+s (1‘17)

Figura 1.11. Envolvente de Falla en un diagrama s-t
Reemplazando las Ecuaciones 1.13 y 1.14 en la Ecuacién 1.17 se tiene
0,-0,=2a+(0,+0;) tan o (1.18)

3

En la Figura 1.7 se observa

Es decir
(0, - 03) =2ccos ¢ + (o, + 03) seng (1.19)
Para que las Ecuaciones 1.18 y 1.19 sean iguales se debe cumplir
a=c- cosp (1.20)

seng = tan o (1.21)

Contenido
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1.6.1.1 Ejemplo 1.E.1. Diagramas de Mohry s-t
En una prueba de compresion triaxial se obtuvieron los siguien-
tes resultados (Tabla 1.E.1.1)

Tabla 1.E.1.1. Esfuerzos triaxiales

Esfuerzo desviador

Prueba N° ‘ Esfuerzo confinante on 1a falla

kPa kPa

1 100 383

2 200 521

3 300 658

Tabla1.E.1.2. Valoresde syt
Prueba | S t

kPa kPa

1 291.5 191.5

2 460.5 260.5

3 629 329

a) Trazar los circulos de Mohr correspondientes y determinar los
parametros de resistencia c y ¢ del suelo

b) Trazar el diagrama s-t y determinar a partir de este los parame-
tros de resistencia cy ¢ del suelo

c) Determinar los esfuerzos normal y cortante en el plano de falla de
la prueba 3

Solucion

a) En la Figura 1.E.1a se muestran los circulos de Mohr para las tres
pruebas triaxiales; medimos ¢ = 80 kPay ¢ = 24°

b) En la Tabla 1.E.1.2 se indican los valores de s y t, y en la Figura
1.E.1b se exhibe el diagrama s-t; en este medimos a = 75 kPay o =
22°. Aplicando las Ecuaciones 1.21y 1.20: ¢ = 23.8° ¢ = 82 kPa

Contenido
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¢) La inclinacién del plano de falla es (Ecuacién 1.8)
B =45+ ¢[2=45+24[2=57°

Reemplazando valores en las Ecuaciones 1.11y 1.12
0 =(300) sen2 57° + (958) cos2 57° = 495.18 kPa
T =(958 - 300) sen 57° cos 57° = 300.56 kPa

En la Figura 1.E.1a medimos o = 495 kPa, T =300 kPa

Figura 1.E.1 Circulos de Mohr y diagrama s-t

1.6.2 Diagrama p-q
Sea una prueba de compresién triaxial como la mostrada en la
Figura 1.2. Definamos la presién de confinamiento p de la siguiente
forma

0,+0,t0.
p=—35— (1.22)

El esfuerzo desviador q se define como

qg=0,-0, (1.23)

Contenido
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Si, como es comun en una prueba triaxial de rutina, que 02 = 03
(Figura 1.6), entonces la presién de confinamiento es

0,t20,4
P= —3 (1.24)
_ 0y%205 077 04+30,
P=—3"73
q
p=3+o0, (1.25)
Es decir
q=3p - 30, (1.26)

Observamos que el esfuerzo desviador q esta dado en funcién de p
por una recta de pendiente 3y de ordenada al origen - 3 o;.

Consideremos una prueba de compresion triaxial como la indicada
en la Figura 1.3. (En direcciéon perpendicular al plano de la figura
actta en la primera etapa (etapa a) un esfuerzo normal 02 = 03) En la
primera etapa, usando las Ecuaciones 1.23 y 1.24

q=o0

o,t20,
PP737 7%

El estado de esfuerzo en la primera etapa queda representado por el
punto A en el diagrama p-q de la Figura 1.12. Al aplicar al espécimen
el esfuerzo desviador durante la segunda etapa (Figura 1.3b), se llega
al punto B, que representa la falla del suelo. Como senalamos antes, la
trayectoria de esfuerzo durante la prueba triaxial esta dada por una recta
de pendiente 3 (Ecuacion 1.26; Figura 1.12).
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Figura 1.12. Trayectoria de esfuerzos. Diagrama p-q

1.7 Prueba de corte directo

En un ensayo de corte directo se aplica un esfuerzo normal vertical
oy un esfuerzo cortante horizontal T, hasta llevar a la falla al espé-
cimen de suelo. Se mide el desplazamiento horizontal d ocasionado
por t (Figura 1.13). Para determinar la ley de resistencia de un suelo
se realizan ensayos para diferentes valores de sy la ley de resisten-
cia se obtiene uniendo los puntos representativos de cada prueba
(Figura1.14).

Figura 1.13. Curvas esfuerzo cortante-desplazamiento horizontal.
Prueba de corte directo
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Figura 1.14. Ley de Coulomb. Prueba de corte directo

1.8 Estado critico

1.8.1 Curvas esfuerzo-deformacion unitaria
En la Figura 1.15 se muestra la forma de curvas esfuerzo desvia-
dor-deformacién unitaria para diferentes suelos. Vemos que para
grandes deformaciones las curvas tienden a un mismo esfuerzo,
que se denomina resistencia ultima (correspondiente al estado
critico del suelo).
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Figura 1.15. Curvas esfuerzo-deformacién unitaria
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En el caso de una arena compacta o una arcilla preconsolidada pode-
mos entonces determinar un angulo de fricciéon interna para la resis-
tencia maxima y un angulo de friccién interna para la resistencia tltima
o resistencia critica (Figura 1.16).

En el estado critico ¢ = ¢, y ¢ = 0 (Figura 1.16).
Denominemos M a la pendiente de la envolvente de falla en el estado
critico, en un diagrama p-q (Figura 1.17). Si el punto E queda sobre la

recta de pendiente M: .
M=-
p

Figura 1.16. Envolventes de falla, para esfuerzo desviador
maximo y para esfuerzo desviador Gltimo

Figura 1.17. Envolvente de falla en el estado critico
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Pero, en una prueba triaxial de rutina (Ecuaciones 1.24 y 1.23)

q=o0,-0,

Por lo tanto
_ 017Gy
P =60, (1.27)
3

La Ecuacién 1.5, con ¢ = 0, queda

1- senp
9% 1+senp %1
Reemplazando en la Ecuacion 1.27
6senp
M =3—sencp (1.28)
O bien
3M
seng = =g (1.29)

1.8.1.1 Ejemplo 1.E.2. Diagramas de Mohr, s-ty p-q
En una prueba de compresion triaxial, practicada en un suelo
puramente friccionante, se obtuvieron los siguientes resultados:
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Tabla 1.E.2.1. Esfuerzos triaxiales

Prueba No. ‘ Esfuerzo confinante Esfueef?acle?gador
kPa kPa
1 100 200
2 200 400
3 300 600

a) Trazar los circulos de Mohr correspondientes y determinar el
angulo de friccion interna ¢ del suelo

b) Trazar el diagrama s-t y determinar a partir de este el angulo ¢

¢) Trazar el diagrama p-q y determinar a partir de este los valores de
My ¢

d) Determinar los esfuerzos normal y cortante en el plano de falla
de la prueba 3

Solucion

a) Enla Figura1.E.2.1a se muestran los circulos de Mohr para las tres
pruebas triaxiales; medimos ¢ = 38°

b) En la Tabla 1.E.2.1 se indican los valores de s y t, y en la Figura
1.E.2.1b se exhibe el diagrama s-t; en este medimos a = 26.5°.
Usando la Ecuacion 1.21: ¢ = 30°

c) En la Tabla 1.E.2.2 se muestran los valores de py q, y en la Figura
1.E.2.1c se exhibe el diagrama p-q, donde medimos M = 1.21.
Empleando la Ecuacién 1.29: ¢ = 30.3°

d) La inclinacién del plano de falla es (Ecuacién 1.8)
B =45+ ¢/2 =45 +30/2=060°
Reemplazando valores en las Ecuaciones 1.11y 1.12
0 =(300) sen2 60° + (900) cos* 60° = 450 kPa
T=(900 - 300) sen 60° cos 60° = 259.8 kPa
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Enla Figura 1.E.2.1a medimos: 0 = 450 kPa, T =260 kPa

Figura 1.E.2.1 Circulos de Mohr, y diagramas s-t y p-q

Tabla1.E.2.2. Valoresde s, t,pyq

Prueba | s | t | p | q
kPa kPa kPa kPa
1 200 100 166.67 200
2 400 200 333.33 400
3 600 300 500 600
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1.8.2 Comportamiento elastoplastico del suelo
Se define el volumen especifico de la siguiente forma

Vm

V= v, (1.31)
V\)+ VS

V=T = 1te (1.32)

Consideremos ahora un elemento de suelo normalmente cargado (o
normalmente consolidado). Sometamos a este elemento a una pre-
sién isotropa p; en una curva v-p (Figura 1.18b) el suelo se consolida
a lo largo de la rama virgen NCL (normal consolidation line). Con-
solidemos al elemento hasta la presion p. y luego reduzcamos esta
hasta la presion py. A la relacion

_pc
o_pB

(1.33)

se le denomina relacién de preconsolidacién (para presiones is6-
tropas).
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Figura 1.18. Prueba CD. Arcilla ligeramente preconsolidada

El suelo se mueve a lo largo de la linea URL (unload-reload line; Figura
1.18b), del punto C al punto B (Budhu, 2000).

Apliquemos ahora un esfuerzo desviador q (Figura 1.18a y ¢). El suelo
se deforma elasticamente (puesto que esta precargado) hasta el punto
D, a partir del cual ocurren deformaciones elasticas y deformaciones
plasticas. Al punto D le podemos llamar punto de cedencia. Del punto
D al punto E el suelo experimenta deformaciones elastoplasticas, hasta
llegar a la resistencia Gltima o resistencia critica (linea CSL). Si repeti-
mos la operacién con varias presiones de confinamiento pg, y unimos
los diferentes puntos B, obtendremos aproximadamente una elipse,
cuyo eje mayor es p.y cuya ordenada del semieje menor corresponde a
la interseccién de la elipse con la linea CSL (Figura 1.18a).
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Figura 1.19. Envolvente de falla en el estado critico

Si cargamos del punto D al punto F (Figura 1.19), y luego descargamos,
el suelo queda precargado hasta F, y por lo tanto la zona elastica se
expande como se indica en la Figura 1.19.

Estudiemos el cambio de volumen que experimenta el suelo. Como
mencionamos antes, este se encuentra normalmente cargado, al ir
aumentando la presién se mueve a lo largo de la rama virgen de la curva
v-p, hasta la presion p, (Figura 1.18b). Al descargar hasta py el suelo se
mueve sobre la linea URL (unload-reload line). Al aplicar el esfuerzo
desviador q, de B a D, el suelo se regresa por la misma linea URL (Figura
1.18b). Después del punto D la trayectoria abandona la linea URL y se
dirige hacia la linea CSL, hasta que la alcanza en el punto E.

La curva de compresibilidad volumen se puede dibujar en escala semi-
logaritmica v-In p (Figura 1.20). Las lineas NCL, URL y CSL se vuelven
lineas rectas en esta grafica. Ademas, la CSL es aproximadamente para-
lela a la NCL (Figura 1.20). Denominemos A a la pendiente de las rectas
NCL y CSLy k a la pendiente de la recta URL en escala semilogaritmica
(Figura 1.20). Obtengamos las ecuaciones de estas rectas.

Contenido
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Figura 1.20. Linea normalmente consolidada (NLC),
Linea de descarga (URL) y Linea de estado critico (CSL)

1.8.3 Linea NCL
La ecuacién de una recta es

y=mx+b
v=-Anp'+b (1.34)

Para p’=1kPa, v = N (Figura 1.20). Reemplazando en la Ecuacion 1.34
N=b
La Ecuacién 1.34 queda

v =N-Alnp' (1.35)

Contenido
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En la linea URL (Figura 1.20)

v=v,-kinp' (1.36)
Enla CSL (Figura 1.20)

v=T-Nnp' (1.37)

1.9 Influencia de la presencia del agua en el comportamiento de un suelo
1.9.1 Procedimiento de Skempton para estimar los incrementos de

presion de poro en un suelo

Definamos el coeficiente de compresibilidad volumétrica c, de un
material de la siguiente forma

v

8\)
C =a (1.38)
donde

g, = deformacion volumeétrica
o, = incremento de esfuerzo de confinamiento sobre el material

Consideremos un elemento de suelo sometido al estado de esfuerzo
indicado en la Figura 1.21. Supongamos que el suelo se consolidd
a una presion inicial de confinamiento p, y que posteriormente se
producen incrementos de esfuerzo de confinamiento o, (primera
etapa) y de esfuerzo desviador (o1 - 03) (segunda etapa), como se
muestra en la Figura 1.21.
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Figura 1.21. Incrementos de presién de poro en
una prueba de compresion triaxial

Valuemos el incremento de presion de poro u, en la primera etapa. El
coeficiente de compresibilidad volumétrica c,,, del esqueleto sélido
del suelo, vale

Cp = o, (1.39)

donde V,, es el volumen del elemento y 0,'= 0,-u, es el esfuerzo efec-
tivo sobre la estructura del suelo. Por lo tanto

AV = ¢V, (0g -uy) (1.40)

vs'm

Por otra parte, el coeficiente de compresibilidad Cop de los fluidos del
suelo (aguay aire) es

Cy = Y (1.41)
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Pero n = V,/V,, siendo V, = volumen de vacios y n = porosidad del
suelo. Asi

AV, = ¢, nVmu, (1.42)

Lo que se comprime el esqueleto del suelo debe ser igual a lo que se
comprime el sistema agua-aire del elemento, por lo tanto podemos
igualar las Ecuaciones 1.40 y 1.42 (Juarez Badillo y Rico, 1976)

CysViloy —uy) = ¢,V u,

Es decir
u=——H--—— (1.43)

Skempton (1954) define el coeficiente B de la siguiente forma

u
B=5- (1.44)

u = Bo (1.45)
Siendo
B=—— (1.46)

VS

En un suelo totalmente saturado, la compresibilidad del agua es
mucho menor que la del esqueleto sélido, de tal forma que el cociente
¢/ ¢,s = Oyelcoeficiente B = 1 (Ecuacion 1.46). En cambio, en un

=
+

=

3 =

suelo seco, la compresibilidad del aire es mucho mayor que la de la
estructura de los sélidos, Cvf / Cvs = o,y B = 0.
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Para la segunda etapa, suponiendo un comportamiento eldstico del
material, el coeficiente de compresibilidad del esqueleto de los séli-
dos es

Cp= 72— (1.47)

En la segunda etapa:

C,.= = (1.48)

Es decir

AV, =c,V, - [(0,-0;)-3u, ] (1.49)

vsm3

El coeficiente de compresibilidad del sistema agua-aire, en la
segunda etapa, de acuerdo con la Ecuacién 1.38, es

Cy= AV

vf m

AV, = cnV, u, (1.50)

Contenido




Apuntes de mecdnica de suelos

Lo que se comprime el esqueleto de los so6lidos es igual a lo que se
comprime el medio agua-aire, por lo que podemos igualar las Ecua-
ciones 1.49 y 1.50, y despejar u,

1 0,705
u, =§ - (1.51)
1+n L
VS
Es decir, tomando en cuenta la Ecuacién 1.46
1
u,=5 B(0,0;) (1.52)

Fuera de la zona elastica, el comportamiento del suelo se aleja de
una respuesta elastica, por lo que el coeficiente (1/3) se puede reem-
plazar por un coeficiente A, quedando la Ecuacién 1.52

u,=A-B(o,-0,) (1.53)
El coeficiente A se determina experimentalmente. En la Tabla 1.1 se
muestran valores de A medidos en el momento de la falla del suelo

(Whitlow, 1994)

Tabla 1.1. Valores del coeficiente A (Whitlow, 1994)

Clase de suelo ‘ A (en la falla)

Arcilla altamente sensitiva 1.2-2.5
Arcilla normalmente consolidada 0.7-1.3
Arcilla ligeramente preconsolidada 0.3-0.7
Arcilla fuertemente preconsolidada -0.5-0
Arena fina muy suelta 2.0-3.0

Arena fina semicompacta 0-1.0
Arena fina compacta -0.3-0
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El incremento de presion de poro, al término de las dos etapas, vale
u=u,+u, (1.54)
Sustituyendo las Ecuaciones 1.45 y 1.53 en la Ecuacion 1.54
u=Blo,+A(o,-0,)] (1.55)

La Ecuacion 1.55 proporciona el incremento de presion de poro u pro-
ducido por un incremento de presiéon de confinamiento s3 en la pri-
mera etapa, y por un incremento de esfuerzo desviador (o, - 0;) en la
segunda etapa de una prueba de compresion triaxial convencional.

1.10 Esfuerzos totales, neutros y efectivos en un suelo totalmente
saturado

En un suelo totalmente saturado se debe cumplir la siguiente rela-
cién de esfuerzos entre las fases solida y liquida

o=0'+u
o=0-u (1.56)

Donde
o = esfuerzo total
o' = esfuerzo efectivo
u = presién en el agua

En una prueba de compresion triaxial, la Ecuacién 1.56 se debe cumplir
tanto para el esfuerzo principal mayor como para el esfuerzo principal
menor, es decir
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I — —
0, =0,-U

L —_
03 O'3 u

(1.57)
(1.58)

Ademas, la presion de confinamiento efectiva p’ se define

I I !
, 9110, +05
P 3
3 I — I
St o, =0,
1 I
. 0y+20,
P 3
, (0 u)+2(c:3’—u)_o1+2c:3_u
P 3 3
I — —
p=p-u

El esfuerzo desviador efectivo:

qQ'=0/'-0'=(0,-w+(oy-u)

Dado que q = 0, - 0;, vemos que q' = q.

(1.59)

(1.60)

(1.61)

(1.62)

Contenido
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1.11 Suelos friccionantes
En la Figura 1.22 se exhiben las leyes de resistencia de una arena
limpiay de una arena cementada.

Figura 1.22. Ley de Coulomb, suelos friccionantes

Si el suelo friccionante estd en estado seco, y no tiene cementacion,
su resistencia al corte vale

s =otang (1.63)

Si el suelo friccionante se encuentra totalmente saturado, la resis-
tencia al corte la proporciona la fase solida del mismo

s=0o'tand (1.64)
Es decir

s= (o~ wtang (1.65)
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Consideremos un elemento de arena fina en estado suelto, total-
mente saturada y sometida a una solicitacién dindmica. Los granos
del suelo tienden a ocupar una posiciéon mas densa, pero el agua no

Capitulo 1

fluye con suficiente rapidez hacia afuera del elemento, lo que oca-
siona que disminuya la presién intergranular y aumente la presion u
en el agua del suelo. Siel incremento de u es grande, la resistencia al
corte, dada por la Ecuacién 1.65, se reduce notablemente, pudiendo
incluso llegar a ser nula. En este tltimo caso el suelo se comporta
como un liquido, por lo que a este fendémeno se le conoce como
licuacién de la arena.

La reduccién de resistencia al corte puede provocar fallas de talu-
des, de cimentaciones, etcétera. En el Anexo A3 se exponen algunos
resultados sobre estudios de licuacién de suelos granulares.

Para determinar la resistencia al corte de arcillas totalmente satu-
radas se llevan a cabo ensayos de compresion triaxial. Estos se
dividen en tres clases:

a) Prueba consolidada-drenada (prueba CD)
b) Prueba consolidada-no drenada (prueba CU)
¢) Prueba no consolidada-no drenada (prueba UU)

a)Prueba consolidada-drenada (prueba CD)

Como se senald en el inciso 1.2, una prueba de compresion triaxial
consiste de dos etapas: la de confinamiento y la de aplicacién del
esfuerzo desviador. En un ensayo consolidado-drenado se permite
el drenaje de agua en ambas etapas. Por lo tanto, los esfuerzos sobre
el espécimen de suelo son esfuerzos efectivos.
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Figura 1.23. Prueba consolidada-drenada (CD).
Arcilla normalmente consolidada

En arcillas normalmente consolidadas la envolvente de falla de
pruebas CD es aproximadamente una recta que pasa por el origen,
conc'=o0y¢'#o0(Figura1.23). Arcillas preconsolidadas exhiben tanto
cohesién como friccion, para presiones de confinamiento menores
que la presion de preconsolidacion (Figura 1.24).

Figura 1.24. Prueba consolidada—-drenada (CD). Arcilla preconsolidada

1.12.1 Trayectorias de esfuerzo (prueba CD)
Consideremos un elemento de arcilla normalmente consolidada.
Sometamos este elemento a una presion isotropa p; la arcilla se
consolida a lo largo de la rama virgen NCL (normal consolidation
line; Figura 1.25b). Consolidemos el suelo hasta la presion p; y
luego reduzcamos esta hasta la presion pg, de tal forma que la

Contenido




Apuntes de mecdnica de suelos

relacion de preconsolidacién R, (Ecuacién 1.30) sea menor que 2.
El suelo se mueve a lo largo de la linea URL (unload-reload line;
Figura 1.25b), del punto C al punto B.

Capitulo 1

Apliquemos ahora un esfuerzo desviador q (Figura 1.25¢), hasta
alcanzar la linea de cedencia en el punto D (Figura 1.25a). En el
tramo de B a D el suelo queda dentro de la zona elastica. Esfuer-
zos desviadores mayores que el del punto D ocasionan en el suelo
deformaciones elastoplasticas, hasta que se llega al estado critico
(punto E de la linea CSL, critical state line; Figura 1.25a).

La variacién de volumen del suelo se muestra en la Figura 1.25b:
de C a D el suelo se mueve a lo largo de la linea URL; de Ba D se
desplaza también a lo largo de esta linea. Al salir de la zona elas-
tica, de D a E, abandona la linea URL y se dirige a la linea CRL,
hasta que alcanza el estado critico en el punto E.

Sea ahora una arcilla fuertemente preconsolidada, con R, > 2.
La presion p. la reducimos hasta p, (Figura 1.26b). Aplicamos
un esfuerzo desviador q de py hasta alcanzar la linea de ceden-
cia (punto D; Figura 1.26a y ¢), donde se alcanza la resistencia
maxima (Figura 1.26¢). A partir de D, la resistencia disminuye
hasta la resistencia Gltima o resistencia critica (punto E).
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Figura 1.25. Prueba CD. Arcilla ligeramente preconsolidada

La variaciéon de volumen se exhibe en la Figura 1.26b. De Ba D el
suelo se mueve en la linea URL, pero después de la resistencia
maxima (punto D), el suelo se desplaza hacia la CSL (hacia arriba),
es decir, el suelo aumenta de volumen después de la falla.

b) Prueba consolidada-no drenada (prueba CU)

En una prueba consolidada-no drenada se permite el drenaje en la
primera etapa, pero no en la segunda etapa de la prueba triaxial.
En la practica se realizan varias pruebas de este tipo y se obtiene la
envolvente de resistencia (Figura 1.27).
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Figura 1.26. Prueba CD. Arcilla preconsolidada

Figura 1.27. Prueba consolidada-no drenada (CU)

Existen dispositivos para medir la presién de poro de una prueba
CU; si este es el caso, por ejemplo, en una arcilla normalmente con-
solidada se puede determinar el circulo de Mohr en términos de
esfuerzos efectivos, y determinar el angulo de fricciéon ¢' del suelo
(Figura1.28).
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Figura 1.28. Prueba consolidada-no drenada (CU) con medicién
de presion de poro. Arcilla normalmente consolidada

1.12.1.1 Ejemplo 1.E.3. Determinacién del angulo de friccién
interna del suelo
Una arcilla normalmente consolidada se somete a una presion de
confinamiento o, = 200 kPa, en una prueba consolidada-no drenada.
La probeta falla para un esfuerzo desviador (o, - 0,) =115 kPa. Si el
coeficiente de presion de poro de Skempton es A = 0.7, determinar
el angulo de friccion interna ¢' del suelo.

Soluciéon
0, = 200 + 115 = 315 kPa
u=0.7(115) = 80.5 kPa
03’ =200 - 80.5 =119.5 kPa
0,' =315 - 80.5 = 234.5 kPa

Aplicando la Ecuacién 1.7

, 234.57119.5
sen ¢ = 234541195 0.3249
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¢'=18.96°

En la Figura 1.E.3.1 se presenta la solucién gréfica a este problema.

Figura 1.E.3.1. Circulos de Mohr
1.12.2 Trayectorias de esfuerzo (prueba CU)

Consideremos que realizamos una prueba CU en una arcilla
ligeramente preconsolidada (R, < 2). Sea pj la presion de confi-
namiento de la probeta (Figura 1.29a). Al aplicar el esfuerzo des-
viador la trayectoria de esfuerzos totales es la que se muestra en
la Figura 1.29a (TSP: total stress path).

La presiéon de confinamiento efectiva p’ vale (Ecuacion 1.61)

p’=p-u (1.66)

El esfuerzo desviador efectivo (Ecuacion 1.62)

q'=0,-0 (1.67)

Contenido




Apuntes de mecdnica de suelos Contenido

En la segunda etapa de la prueba triaxial, el incremento de presion efec-
tiva de confinamiento esta dado por la Ecuacion 1.66

Ap'=Ap - Au (1.68)

En la segunda etapa:

0, ~ Oy

3 (1.69)

Ap =
El incremento de presiéon de poro en la segunda etapa esta dado por
la Ecuacién 1.53

Au=AB (o, - 0y (Ecuacién 1.53)

Dentro de la zona elastica A = 1/3. Como el suelo esta saturado B = 1,

tenemos
1
Au=(3)o; - 03) (1.70)

Reemplazando las Ecuaciones 1.69 y 1.70 en la Ecuacién 1.68: .
Vemos entonces que el incremento de presion efectiva, al aplicar
el esfuerzo desviador, vale cero dentro de la zona elastica (Figura
1.29a). La trayectoria de esfuerzo efectivo es la ESP (effective stress
path). Al llegar a la linea de cedencia, el coeficiente A de la Ecuacién
1.53 es mayor que (1/3), la presién de poro aumenta ain mas, y la ESP
se dirige hacia la linea CSL, alcanzando el estado critico en el punto
E (Figurai1.29ayc).

Como se trata de una prueba CU, no existe cambio de volumen
durante la aplicacion de esfuerzo desviador (Figura 1.29b).
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Figura 1.29 Prueba CU. Arcilla ligeramente preconsolidada

Si ahora realizamos una prueba CU en una arcilla fuertemente pre-
consolidada (Ro > 2), obtenemos los resultados indicados en la Figura
1.30. La presién de confinamiento efectiva no cambia dentro de la zona
elastica, hasta llegar al punto D (Figura 1.30a). Al pasar del punto D al
punto E el suelo tiende a expandirse, por lo que se genera presion de
poro negativa, alcanzandose el estado critico en E. En la trayectoria de D
a E la presion efectiva aumenta, ya que, de acuerdo con la Ecuacion 1.55:
Ap’=Ap -Au, al disminuir la presién de poro se incrementa la presion
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efectiva. Inclusive, si Au es negativa, la presion efectiva en la falla p/
puede ser mayor que la presién total en la falla Py, como es el caso de la
Figura 1.30b (Auf<o0).

Figura 1.30. Prueba CU. Arcilla preconsolidada

1.12.3 Variacion de la resistencia al corte no drenada con la profundidad
Consideremos un punto A en la NCL (Figura 1.31). En prueba no

drenada el suelo falla a volumen constante, por lo que se des-
plaza sobre una linea horizontal hacia la izquierda hasta tocar a
la CSL en el punto B (Figura 1.31). Enla CSL
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v=T" -\ Inpy, (Ecuaciéon 1.37)
Py = €xp [%] (1.71)
Pero
q'=M pg, (1.72)
y q
(=5 (1.73)

Sustituyendo las Ecuaciones 1.71y 1.72 en la Ecuacién 1.73

'|-_
(e

M
.= (e (1.74)
El suelo tiene el mismo volumen en la NCL, por lo tanto
v=N-Alnp,

Reemplazando en la Ecuacién 1.74

M. TN
= (F)e P (1.75)

Figura 1.31. Arcilla normalmente

consolidada
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Observamos en la Ecuacién 1.75 que, dado que T, N y A son constan-
tes, la cohesion c, aumenta linealmente con la presion efectiva de
confinamiento. Esta a su vez es funcién lineal de la presion efec-
tiva vertical, por lo que la resistencia no drenada ¢, se incrementa
linealmente con la presion efectiva vertical, en un suelo normal-
mente consolidado.

En una arcilla preconsolidada, en la CSL (Figura 1.32)

(1.76)

Pero, en la URL

Reemplazando en la Ecuacién 1.76

(1.77)

En la Ecuacién 1.77 vemos que en una arcilla preconsolidada la
cohesion ¢, ya no aumenta linealmente con la presién efectiva de
confinamiento.

Contenido
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Figura 1.32. Arcilla preconsolidada
1.12.3.1 Ejemplo 1.E.4. Determinacion de la resistencia al corte no drenada
Una arcilla normalmente consolidada tiene las siguientes propiedades:
'=3.21,N=3.32,A=0.19, M= 1.1, Yser = 18 kKN/m3, K = 0.5

Considerando que el nivel de agua fredtica esta en la superficie, deter-
minar la resistencia al corte no drenada c,, a la profundidad de 4 m.

Solucién
p,'=(18-9.81)(4) =32.76 kPa
p,'=(1+2K,) p,'/3=21.84kPa

Reemplazando en la Ecuacion 1.75
¢, = (1.1/2) {el6-21332/0.19]}(21.84)
¢, =(0.308)(21.84) = 6.73 kPa

Contenido
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¢) Prueba no consolidada-no drenada (prueba UU)

En este ensayo no se permite el drenaje en ninguna de las dos etapas
de la prueba triaxial. Los resultados de pruebas UU se muestran en la
Figura 1.33. Dado que todos los incrementos de presion de confina-
miento los toma el agua, no hay cambio en presiéon de confinamiento
efectiva, y por ende, no hay incremento de resistencia al corte del suelo.

Una prueba de compresién no confinada es un caso particular de una
prueba de compresion triaxial, con presiéon de confinamiento nula
(Figura 1.34). La resistencia al corte queda dada por

¢ == (1.78)

donde q,, es la resistencia en compresion no confinada del material
(Figura 1.34).

Figura 1.33. Prueba no consolidada-no drenada (UU)

Figura 1.34. Prueba de compresién no confinada
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La problematica de los suelos plasticos parcialmente saturados es
diferente a la de los suelos totalmente saturados. En estos, la pre-

Capitulo 1

sién hidraulica u,, es mayor que cero, mientras que en aquellos la
presion u,, es menor que cero.

Consideremos un suelo plastico totalmente saturado y hagamos que
este pierda humedad; durante este proceso se forman meniscos que
producen esfuerzos de tension en el agua del suelo, lo que a su vez
ocasiona esfuerzos efectivos de compresion en la estructura sélida
del suelo (Judrez Badillo y Rico, 1976); a la tensién en el agua se le
denomina succién. Por lo tanto, en una arcilla parcialmente saturada
la succién produce un incremento de la presion efectiva, y un pro-
ceso de contraccion del material. Por el contrario, una disminucién
de la succion ocasionara un aumento del volumen del suelo.

La succion total de un suelo consiste en dos componentes: la suc-
cién osmoética y la succién matricial (Nelson y Miller, 1992).

La succién osmoética en una arcilla se debe a las fuerzas ejercidas
sobre las moléculas de agua, como resultado de la diferencia de con-
centracion de iones en el agua en la zona cercana a la doble capa
eléctrica. En efecto, cerca de la particula existe una mayor concen-
tracion de iones por la atraccién de la carga negativa de una parti-
cula sobre los cationes del agua, mientras que lejos de esta region la
atraccion disminuye y con ello la concentracion de iones. Esta dife-
rencia de concentraciéon produce un fenémeno osmotico que tiene
como consecuencia la aparicion de la succién osmética en el agua
del suelo.
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Figura 1.35 Tension superficial en un tubo capilar

Respecto a la succién matricial, establezcamos el equilibrio de fuer-
zas verticales en el menisco de la Figura 1.35

(1.79)

u, = presioén en el aire, kPa

u, = presion en el agua, kPa

T, = tension superficial, N/m

a = angulo de contacto entre el agua y la pared del tubo capilar
D = didmetro del tubo, m

Contenido
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La cantidad (u, - u,) de la Ecuacion 1.79 es justamente la succion
matricial.

La tension superficial T, entre el agua y las particulas de un suelo
es del orden de 0.073 n/m, mientras que el angulo de contacto a
depende de la cantidad de sales en el agua; si esta contiene pocas
sales, a es cercano a cero. Observamos en la Ecuacion 1.79 que la
succion matricial es inversamente proporcional al didmetro de los
poros del suelo. Asi, en arcillas muy plasticas se pueden alcanzar
valores de la succién mayores que 10 MPa (100 kg/cm?2).

Por lo anterior, en una arcilla parcialmente saturada la succién pro-
duce un incremento de la presién intergranular y, por consiguiente,
un aumento de la resistencia al corte, tal como se muestra en la
Figura 1.36, en donde se muestra que al disminuir el grado de satu-
raciéon (con el consecuente aumento de la succidn) se incrementa la
resistencia al corte del terreno.

Figura 1.36. Variacién de la resistencia al corte con la succiéon

Contenido
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Fredlund y Rahardjo (1993) consideran que la resistencia al corte de

un suelo parcialmente saturado esta dada por

siendo (u, - u,,) = succiéon matricial

(1.80)

EnlaTabla1.2 se muestran valores dec', ¢'y ¢° para diferentes suelos

(Fredlund y Rahardjo, 1993).

Tabla 1.2 Valores de c', ¢'y ¢*. Modificada de (Fredlund y Rahardjo, 1993).

Tipo de suelo

oo
(kPa)

1

(grados)

b

(grados)

Procedimiento
de Prueba

Referencia

. o o Triaxial, contenido | Bishop et al.
Pizarra compactada; w=18.6 % | 15.8 24.8 18.1 de agua constante (1960)
. - 0 Triaxial, contenido | Bishop et al.
Arcilla de Boulder; w=11.6 % 9.6 27.3 21.7 de agua constante (1960)
Arcilla de Dhanauri; Triaxial consolidada .
W=22.2 %, 1,=1580 kg/m’ 37.3 28.5 16.2 drenada Satija (1978)
Arcilla de Dhanauri; Triaxial, drenaje .
W=22.2 %, 1,=1478 kg/m> 20.3 29.0 12.6 e Satija (1978)
Arcilla de Dhanauri; o . ..
W=22.2 %, ,21580 kg/m? 15.5 28.5 22.6 | Triaxial consolidada | Satija (1978)
Arcilla de Dhanauri; Triaxial, contenido ..
W=22.2 %, 1,=1478 kg/m? 113 29:0 55 de agua constante Saijz o7
. . . corte directo .
Arcilla %Vrisz(gii/j\/ladnd, 23.7 22.5° 16.1 Consolidada, %ig%g;)
drenada,
. Triaxial multietapas
Granito al;(erado de Hong 28.9 3.4 15.3 Consolidada
ong
drenada
Triaxial multietapas Ho and
Riolita alterado de Hong Kong | 7.4 35.3 13.8 Consolidada Fredlund
drenada (1982 a)
Corte directo
Limo de Tappen- Notch Hill; 6.6 253 7-25.5 multietapas Krahn et al.
w=21.5%, 1;=1590 kg/m? : : : Consolidada, (1989)
drenada,
. Triaxial multietapas
Glacial compacto; B . Ganetal.
W=12.2%, r,=1810 kg/m? 10 25.3 7-25.5 Co(;lsohdada (1988)
renada
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Cabe aclarar que, en un suelo cohesivo parcialmente saturado, al aumen-
tar la presion de confinamiento o, se incrementan tanto la presion en
el aire u, como la presién en el agua u,,; si en los poros del suelo se pre-
senta un estado abierto (vacios del aire interconectados entre si; Mar-
sal, 1979), la presion u, se disipa rapidamente y el suelo se comprime.
En consecuencia, aumenta el grado de saturacién del suelo. Para valores
altos del grado de saturacion S,, los poros pasan del estado abierto al
estado ocluido (vacios del aire no conectados entre si); en este momento
la presion del aire se aproxima a la del agua u, = u,,. Este fenémeno se
presenta para valores del grado de saturacion cercanos a 100%. Para S, =
100%, u, = u,, . La Ecuacion 1.80 se transforma en

s=c'+(o-u,)tan¢’ (1.81)

que es la ley de resistencia de un suelo totalmente saturado

Contenido




Empuje de

tierras sobre
elementos de
retencion

Cuando se presenta un desnivel entre las superficies de dos areas,
se puede resolver con un talud o con un elemento de retencién. Si se
emplea un elemento de retencion, este puede ser un muro de mampos-
teria de piedra o de concreto, una tablestaca, tierra armada, etcétera.

Con frecuencia los elementos de retencion sufren desplazamientos que
hacen que la presion horizontal en reposo se reduzca hasta una presion
minima, que se denomina presion activa. Por el contrario, la presién hori-
zontal puede aumentar hasta una magnitud méaxima (esto ocurre cuando
el muro empuja sobre el relleno), a la cual se le llama presion pasiva.

En los siguientes incisos se presenta la forma de determinar las presio-
nes activa y pasiva, usando el método de Rankine. También se presenta
el método de Coulomb para evaluar el empuje activo sobre un muro.
Al final del capitulo se exhibe la forma de calcular un muro de tierra
armada.
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2.1 Método de Rankine

2.1.1 Calculo de la presion activa

Consideremos el muro de retencién de la Figura 2.1. Supongamos que
dicho muro sufre un desplazamiento o un giro hacia la izquierda de la
figura, de tal forma que se produce en el suelo del relleno una falla por

resistencia al corte.

Figura 2.1. Muro de retencion

Figura 2.2.Determinacion del empuje activo. Método de Rankine

Contenido
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En el elemento de la Figura 2.1 la presion vertical p, se mantiene apro-
ximadamente constante, mientras que la presiéon horizontal disminuye
de p,, = K, p,, hasta un valor minimo p,, que denominaremos presién
activa de tierra.

AK, sele denomina coeficiente de presion en reposo, y se puede calcular
con la siguiente expresion (Mayne y Kulhawy, 1982)

K, =(1-sen¢) (OCR)*¢ (2.1)
donde
¢ = angulo de friccién interna del suelo
OCR = relacién de preconsolidacion del suelo
Por otra parte, suponiendo que la resistencia del suelo esta dada por
la ley de Mohr-Coulomb

S=c + otane (2.2)

Hallemos a continuacién la magnitud de p,,.
De acuerdo con la Figura 2.2

Despejando p,

(2.3)

(2.4)
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Definiendo
(2.5)
Reemplazando en la Ecuacion 2.4

(2.6)

La magnitud de 1/N o 5€ puede poner de la siguiente forma
€0s2,= OS> a-sen*a
® o
seng = cos (90-¢) = cos> (45— 3 )-sen2 (45° -3 )

Sustituyendo en la Ecuacién 2.5

(2.7)

El estado de esfuerzo en el plano de falla queda representado por el
punto D de la Figura 2.3. Usando el procedimiento del polo de los esfuer-
zos (Deméneghi, Magania y Sanginés, 2003) observamos que la inclina-
cién del plano de falla, con respecto a la horizontal, vale

Es decir, cuando se presenta el estado plastico activo del suelo, éste falla
a través de planos que tienen una inclinaciéon de 45° + g, con respecto
a la horizontal.
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Figura 2.3. Inclinacion del plano de falla

2.2 Calculo de la presion pasiva
Ahora supongamos que la presion horizontal p, sobre el elemento
de la Figura 2.1 aumenta hasta que falla el suelo. Procediendo en

forma analoga obtenemos

(2.8)
(2.9)
(2.10)

En forma analoga, que para el caso activo se puede demostrar que la
inclinacién de los planos de falla cuando se presenta el estado plastico

pasivo del suelo es de 45° - -, conrespectoa la horizontal.
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2.3 Respuesta del esqueleto so6lido de un suelo totalmente saturado
En mecanica de suelos las teorias que se desarrollan para el calculo
de las deformaciones, de laresistencia al corte, del empuje de tierras,
de la capacidad de carga, etcétera, son validas para un cuerpo soélido.
Sin embargo, un suelo totalmente saturado esta formado por dos
fases: la fase sélida y la fase liquida; cuando el suelo esta en reposo,
la fase liquida no posee resistencia al corte y no se comporta como
un sélido, por lo que las teorias mencionadas solo son aplicables a
la estructura sélida del terreno. Dado que la presién que actia sobre
las particulas sdélidas es la presion efectiva, cuando se quiera conocer
la respuesta del esqueleto sélido se debe emplear en las férmulas
obtenidas justamente la presion efectiva en vez de la presion total.

2.4 Método de Rankine. Suelo puramente friccionante
En un suelo puramente friccionante ¢ = 0. La Ecuacion 2.3 queda

(2.11)
(2.12)
(2.13)
(2.14)
K, se denomina coeficiente de presion activa del suelo friccionante.

Si el suelo estd sometido inicamente a peso propio (sin sobrecarga),
la fuerza resultante de la presion activa, actuando sobre un muro de

altura total H, por unidad de longitud del muro, vale

(2.15)
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El punto de aplicacion de E, queda a H/3, medido a partir de la base
del muro.

Para la condicién de empuje pasivo, usando la Ecuacion 2.8
(2.16)
(2.17)
(2.18)
(2.19)

La fuerza resultante pasiva sobre un muro de altura total H vale
(2.20)

El punto de aplicacién de E, queda a H/3, medido a partir de la base
del muro.

Figura 2.4. Areay centroide de un trapecio

2.4.1 Ejemplo 2.E.1. Calculo de empuje activo en un muro de retencion
Calcular la magnitud y punto de aplicacion del empuje activo E, del
muro de retencion de la figura 2.E.1. Utilizar el método de Rankine.
Considerar las siguientes condiciones:

Contenido
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a) Suelo seco. Nivel de agua freatica (NAF) bajo la base del muro

b) Suelo totalmente saturado debido a una fuerte lluvia, pero muro
con un eficiente sistema de drenaje

c) NAF en la superficie del relleno. No existe drenaje en el muro

d) NAF a 2 m de profundidad bajo la corona del muro. Suelo total-
mente saturado entre 0y 2 m de profundidad

Figura 2.E.1.1 Muro de retencién

Solucion
El coeficiente activo vale K, = tan (45°—q—2) = tan? (45°-34°/2) = 0.2827
a) La presion activa (Ecuacion 2.15) p, =K, p,
Para el calculo del empuje activo E, usamos las siguientes férmu-
las para un trapecio (Figura 2.4)

Area = #h (2.21)
2a+b
y=mh (2.22)

Los diagramas de presion se muestran en la figura 2.E.1.2a.

Contenido
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Figura 2.E.1.2. Célculo de los empujes de tierra
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b) La presion activa p, = K, p,, usando Ysat = 19.656 o
Los diagramas de presion se exhiben en la Figura 2.E.1.2b

c) La presién horizontal sobre el muro vale p,=K, p'+u
Los diagramas de presion vertical y horizontal se muestran en la
Figura2.E.1.2¢

d) La presion horizontal sobre el muro vale p,=K, p',;+u
Los diagramas de presion vertical y horizontal se muestran en la
Figura 2.E.1.2d

2.5 Método de Rankine. Suelo puramente cohesivo
En un material puramente cohesivo ¢ = 0. Para el caso activo la
Ecuacién 2.3 queda
P.=P,~2C (2.23)
Para la condicién de empuje pasivo, con la Ecuacién 2.8 hallamos
P,=P,+2C (2.24)
2.6 Altura critica de un corte vertical
Consideremos que hacemos un corte vertical en un suelo puramente
cohesivo (Figura 2.5). El empuje activo total horizontal vale
E,=§,p,dz - 2cH (2.25)

Sino existe sobrecarga p, = Yz. La Ecuacion 2.25 queda

E,= § yzdz - 2cH (2.26)
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El corte se sostiene cuando el empuje E, = 0. Reemplazando en la
Ecuacion 2.26

H=H,; = 4¢c/Y (2.27)

La Ecuacién 2.27 proporciona la altura maxima de un corte vertical
en un material puramente cohesivo (sin sobrecarga en la corona). La
altura de trabajo H, la obtenemos

Hcrit

H, =+ (2.28)

donde FS = factor de seguridad. Si usamos un FS =2

Debido a la cohesién del suelo, al disminuir la presiéon horizontal
en un corte vertical se pueden producir esfuerzos de tensioén en el
terreno, y presentarse grietas en la corona del corte. Considerando
una sobrecarga nula sobre la excavacién, la profundidad de estas
grietas de tension se obtiene haciendo p, = 0 en la Ecuacion 2.23

Yz =2C
Z =2c/Y (2.28)

La Ecuacion 2.28’ mide la profundidad de las grietas de tension que
se presentan en la corona de un corte vertical, practicado en un
material puramente cohesivo.

Contenido
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Figura 2.5. Corte vertical en un material puramente cohesivo

2.7 Método semiempirico de Terzaghi (Juarez y Rico, 1998)

Debido a lo poco conveniente de las teorias clasicas, antes Ginicas y a
la falta de otras de superior arrastre, se han desarrollado en el pasado
algunos métodos empiricos y semiempiricos para la evaluacién de
los empujes ejercidos por los rellenos de tierra contra los elementos
de soporte. El Dr. Terzaghi ha propuesto un método especifico que
reine una buena parte de la experiencia anterior con la suya propia
y que sustituye quizda, el método mas seguro para la valuacién de
empujes contra elementos de soporte, con tal de que estos caigan
dentro del campo de aplicabilidad del método propuesto, desgracia-
damente restringido a muros de escasa altura (alrededor de unos 7
M COMO Maximo).

El primer paso para la aplicacién del método estriba en encasillar el
material de relleno con el que ha de trabajarse, en uno de los cinco
tipos siguientes:

[. Suelo granular grueso, sin finos.
II. Suelo granular grueso, con finos limosos.
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[1I. Suelo residual, con cantos, bloques de piedra, gravas, arenas
finas y finos arcillosos en cantidad apreciable.

IV. Arcillas plasticas blandas, limos organicos o arcillas limosas.

V. Fragmentos de arcilla dura o medianamente dura, protegi-
dos de modo que el agua proveniente de cualquier fuente no

penetre entre los fragmentos.

En general, los tipos de suelo IV y V no son deseables como suelo de

Capitulo 2

relleno, deben ser evitados siempre que sea posible; en particular,
el tipo V debe considerarse absolutamente rechazable cuando haya
riesgo de que pueda entrar agua a los huecos entre los fragmentos de
arcilla, provocando su expansién y el correspondiente aumento de
las presiones sobre el muro.

Si por alguna razén, que siempre procurara evitarse, el muro fuera a
proyectarse antes de conocer el material que se usara como relleno,
debera realizarse el proyecto sobre las bases mas desfavorables. El
método propuesto cubre cuatro casos muy frecuentes en la practica,
en lo que se refiere a la geometria del terreno y la condicion de cargas.
1. La superficie del relleno es plana, inclinada o no y sin sobre-
carga alguna.
2. La superficie del relleno es inclinada, a partir de la corona del
muro, hasta un cierto nivel, en que se torna horizontal.
3. La superficie del terreno es horizontal y sobre ella actia una
sobrecarga uniformemente repartida.
4. La superficie del relleno es horizontal y sobre ella actia una
sobrecarga lineal, paralela a la corona del muro y uniforme-
mente distribuida.
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Para el primer caso, el problema puede resolverse aplicando las fér-
mulas:
1
Ey=sKyH? (2.29)
1
E,=5K, B (2.30)
que proporcionan las componentes horizontal y vertical del empuje

actuante en el plano vertical, que pasa por el punto extremo inferior
del muro en el lado del relleno (Figura 2.6).

En la Figura 2.6 se muestran graficas que permiten obtener los valo-
res de K;; y K, necesarios para la aplicacion de las férmulas anterio-
res, en funcién de la inclinacién de la superficie del rellenoy del tipo
de material con que haya de trabajarse. Deberda notarse en la figura
citada el criterio empleado para medir la altura H.

Las expresiones y graficas anteriores proporcionan el valor del
empuje por metro lineal del muro. El empuje debera aplicarse a la
altura H/3, contada del pano inferior del muro.

En el caso de trabajar con relleno del tipo V, el valor de H conside-
rado en los calculos debe reducirse en 1.20 m respecto al usual y el
empuje obtenido debe considerarse aplicado a la altura

d'=%(H— 1.20) (2.31)

contada a partir del nivel inferior del muro.

Contenido
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Figura 2.6. Graficos para determinar el empuje de rellenos con superficie
plana, segtin Terzaghi (Juarez y Rico, 1998)

Cuando el relleno tiene superficie inclinada hasta una cierta altura y
después se hace horizontal (caso 2 de los antes considerados), los valo-
res de K y K, deberan obtenerse de las graficas de la Figura 2.7.

Contenido
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En la misma figura (Figura 2.7) se muestran las convenciones a que
deberan ajustarse las mediciones de las alturas usadas, los puntos y
planos de aplicacion del empuje, etc. La altura del punto de aplicacién,
cuando el relleno sea del tipo 5, también serd la dada por la Ecuacion

2.31, usando en ella el valor de H-1.20 m.

Cuando el relleno sea de superficie horizontal y soporte sobrecarga uni-
formemente distribuida (caso 3 de los antes citados), la presiéon hori-
zontal sobre la cara del plano vertical en que se supone actta el empuje,

deberd incrementarse uniformemente en:
p=Cq (2.32)

Donde q es el valor de la sobrecarga uniformemente repartida, en las
unidades apropiadas. El valor de C de la férmula anterior se escogera de

la Tabla 2.1.
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Figura 2.7. Graficas para determinar el empuje de rellenos en terraplén, con
remate (Juarez y Rico, 1998)

Tabla 2.1 Valores de C. Modificada de (Juarez y Rico, 1998)

Tipo de relleno C

1 0.27
2 0.30
3 0.39
A 1.00
5 1.00

Si la superficie del relleno horizontal soporta una carga lineal paralela
a la corona y uniforme (cuarto caso de los antes mencionados), se con-
siderard que la carga ejercida sobre el plano vertical en que se aceptan
aplicados los empujes es una carga concentrada, que vale:
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P=Cq' (233)

Donde g es el valor de la carga lineal uniforme y C se obtiene, como antes,
de la Tabla 2.1. El punto de aplicaciéon de P puede obtenerse con la cons-
trucciéon mostrada en la Figura 2.8. Si al trazar la linea a 40° el punto
de aplicacién de P resulta bajo la base del muro, el efecto de g’ podra
despreciarse. La carga q’ produce también una presion vertical sobre la
losa de cimentacién del muro, cuyo efecto podra calcularse (Figura 2.8)
considerando una influencia a 60° a partir de q’, uniforme en todo el
tramo ab y de magnitud q’/ab, considerando en los calculos solo la parte
de tal presion que afecte a la losa de cimentacién (tramo a’b’).

Figura 2.8. Método para calcular la influencia de
una sobrecarga lineal (Método de Terzaghi)

Los métodos antes descritos se refieren a muros con cimentacion firme,
en cuyo caso la fricciéon y la adherencia entre el suelo y muro esta diri-
gida hacia abajo, ejerciendo un efecto estabilizante que tiende a redu-
cir el empuje. Si el muro descansa en terreno blando su asentamiento
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puede hacer que la componente vertical del empuje llegue a invertirse.
Esto aumenta el empuje considerablemente, por lo que Terzaghi reco-
mienda que, en este caso, los valores del empuje obtenidos en las grafi-
cas anteriores se incrementen sistematicamente en un 50%.

En los muros calculados con el método semiempirico de Terzaghi deben
proyectarse buenas instalaciones de drenaje, para poder garantizar la
no generacion de presiones hidrostaticas contra el muro, no tomadas en
cuenta en las graficas anteriores.

2.8 Drenaje en muros de retencion
En la Figura 2.9 se presentan algunos sistemas de drenaje en muros
de retencion.
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(1) Dren continuo horizontal uniendo los tubos de salida con drenes
verticales en el respaldo dispuestos entre los tubos

(2) Dren continuo horizontal con descarga lateral, en vez de dos
tubos de salida. Puede tener drenes verticales intermedios

Figura 2.9. Sistemas de drenaje en el respaldo de un muro de retencién
y en su relleno (modificada de (Rico y Castillo, 1974)

2.9 Método de Coulomb
Sea el muro de retencién mostrado en la Figura 2.10. El significado
de las literales es el siguiente:

W = peso de la cuna

Q = sobrecarga sobre la cuna

Sy, = fuerza sismica horizontal

S, = fuerza sismica vertical

C = fuerza resistente debida a la cohesion del suelo

F = fuerza resistente debida a la friccién del suelo

U = fuerza de subpresién hidraulica

¢ = angulo de friccion interna del suelo

C,, = fuerza resistente debida a la adherencia entre muro y suelo

& = angulo de friccién interna entre muro y suelo
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Figura 2.10. Cuna de deslizamiento. Método de Coulomb

Establezcamos el equilibrio de fuerzas en direcciones xy y

De la Ecuacion 2.34 despejamos F

Sustituimos en la Ecuacion 2.35

(2.34)

(2.35)

(2.36)

(2.306)
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El valor maximo del empuje sobre la pared vertical del muro de la Figura
2.10 se obtiene variando el dngulo 6 en la Ecuacién 2.37, hasta hallar el

maximo de E, en dicha ecuacién.

El uso de la Ecuacion 2.37 tiene la ventaja de que se puede programar en
hoja de célculo de cualquier computadora.

2.9.1 Formulas para el calculo del empuje de tierras
Se emplean las siguientes formulas (Figura 2.10)

(2.38)
(2.39)
(2.40)
(2.41)
(2.42)
(2.43)
(2.44)
(2.45)

(2.406)

(2.47)
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¢, = coeficiente sismico horizontal
c,, = coeficiente sismico vertical

2.9.1.1 Ejemplo 2.E.2. Determinaciéon del empuje de tierra sobre un
muro de retenciéon
Determinar el empuje de tierra sobre un muro de retencién que tiene
las siguientes caracteristicas:

H=4m, ¢=34°c=0,6=0,cm=0,y=18 kN/m3, q=30KkPa,a=0,cgy
=0.053, ¢, = 0, considerando una cuna de deslizamiento con 6 = 55°.

Solucion

Aplicando las Ecuaciones 2.38 a 2.47, obtenemos
€=55°

L=4.8831m

A=5.6017 m2

W =100.830 kN

D =2.8008 m

Q=84.025 kN

C=C,=0

Sh=9.7973 kN

Reemplazando en la Ecuacién 2.37
E,=80.756 kKN

Resolviendo el problema en hoja de calculo de computadora, se halla
un empuje maximo

E_ . =82.42 kN, que corresponde a un angulo 6 = 60°.

amdx
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2.10 Formula de Mononobe-Okabe
Dado el muro de retencién de la Figura 2.11, el empuje de tierras
sobre el mismo vale (Ovando et al., 1979; Das, 2001)

Figura 2.11. Calculo del empuje sobre un muro de retencion,
férmula de Mononobe-Okabe

(2.48)

(2.49)

donde

Y = peso volumétrico del relleno

¢ = angulo de friccion interna del relleno

& = angulo de friccién entre la pared y el relleno
A = angulo del muro con la vertical

a = inclinacion del relleno

(2.50)
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¢, = coeficiente sismico horizontal
c,, = coeficiente sismico vertical

La Ecuacién 2.48 da el empuje activo maximo generado por un suelo en
estado de equilibrio limite (estado activo) y de inclinacién a con la hori-

zontal (Figura 2.11).

Cuando se considera el efecto sismico, se recomienda que el punto de
aplicacion del empuje E, quede a la mitad de la altura del muro.

2.11 Analisis y disefio de muros de retencion de mamposteria
La revision de la seguridad de un muro consta de tres etapas:
1. Estabilidad regional
2. Estabilidad externa
3. Estabilidad interna

2.11.1 Estabilidad regional
Se revisa la seguridad del muro por problemas de estabilidad regio-
nal, como por ejemplo fallas de taludes en grandes areas, erosién
regional (externa o interna), presencia de oquedades o cavernas en
el subsuelo, agrietamiento del terreno por sismos de alta intensi-

dad, etcétera.

2.11.2 Estabilidad externa
La estabilidad externa se revisa por los siguientes conceptos:
a) Volteo
b) Deslizamiento
) Seguridad del terreno de cimentacion

2.11.2.1 Volteo
En términos generales, el factor de seguridad para prevenir una falla

de cierto tipo, se define de la siguiente forma
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_ Sumatoria de elementos mecdnicos resistentes
Sumatoria de elementos mecdnicos resistentes

(2.51)

De acuerdo con lo anterior, el factor de seguridad por volteo es:

- Z]VIR
ES, = ZWA (2.52)
donde
>Mp = sumatoria de momentos resistentes

>M, = sumatoria de momentos actuantes

Los momentos se toman con respecto a un eje que pasa por el punto
A de la Figura 2.12. Como ejemplo, en la Figura 2.13 se muestran los
empujes de tierra que actian sobre un plano vertical trazado a partir
del talén (punto B) del muro.

Figura 2.12. Calculo de fuerzas en muro de retencion
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2.11.2.2 Deslizamiento
El factor de seguridad para prevenir el deslizamiento se define

SFy

FS,= 5T, (2.53)

donde
5Fy = sumatoria de fuerzas resistentes
5F, = sumatoria de fuerzas actuantes

Capitulo 2

Las fuerzas se calculan a lo largo del posible plano de deslizamiento
AB de la Figura 2.12.

La fuerza de friccién entre la base del muro y un suelo friccionante
es igual a la fuerza normal en la base, multiplicada por el coeficiente
de friccién, p, entre suelo y base. En un suelo friccionante sin finos,
u es del orden de 0.55, y si el suelo contiene limo, el valor de u = 0.45.
Cuando el muro descansa sobre un suelo fino, inmediatamente
antes de construir el cimiento del muro, se deben remover los tlti-
mos 10 cm de suelo y reemplazarlos por una capa del mismo espesor
de arena o arena con grava bien compactada; en este caso se puede
tomar u = 0.35. Sin embargo, si la resistencia no drenada s del suelo
cohesivo es menor que la resistencia por friccion, el deslizamiento
puede ocurrir a lo largo del suelo fino, en cuyo caso la fuerza resis-
tente se debe obtener a partir de la cohesion s, del terreno de cimen-
tacion (Terzaghiy Peck, 1967).

2.11.2.3 Seguridad del terreno de cimentaciéon
Larevision de la seguridad del terreno de cimentacién se lleva a cabo
verificando que no se exceda la capacidad de carga admisible por
resistencia al corte del terreno y que las deformaciones del mismo
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no superen las deformaciones permisibles del muro de retencién.
Este tema se estudiara en el siguiente capitulo.

Figura 2.13. Empujes sobre la cara BD
2.11.3 Estabilidad interna
Como se trata de un muro de mamposteria de piedra, no deben obrar
en él esfuerzos de tensién. Por lo tanto, se verifica en varias seccio-
nes horizontales del muro que no se presenten esfuerzos de tension.

Los esfuerzos se calculan usando la férmula de la escuadria

Ty (2.54)
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donde
N = fuerza normal sobre la seccién
A = area de la seccion
M = momento flexionante actuando alrededor de un eje que pasa por
el centroide de la seccién
I = momento de inercia de la seccion
y = distancia del centroide al punto donde se calcula el esfuerzo

Tomemos como ejemplo la secciéon A’B’ de la Figura 2.12, situada diga-
mos a la mitad de la altura del muro. En la Figura 2.13 se exhiben los
empujes de tierra que obran por arriba de la secciéon A’B’. Los esfuerzos
en los puntos extremos A’y B’ valen, aplicando la Ecuacién 2.54

N M

= —— + —_
%=8L " OBy

N _ M
%~BL °ILBYy

1

(2.55)

(2.56)

donde
B, = ancho de la seccién
L = longitud de la seccion

Se revisa que el esfuerzo o, dado por la Ecuacién 2.55 no supere la resis-
tencia a la compresion de la mamposteria, y que el esfuerzo o, dado por
la ecuacién 2.56 sea positivo, o, si es negativo, que sea menor, en valor
absoluto, a la resistencia a la tensién de la mamposteria.

2.11.4 Revision de la seguridad de un muro de retencién
Para el muro de la Figura 2.12, es usual calcular los empujes de tie-
rra debidos a la sobrecarga q y al peso propio del relleno, actuando
sobre la seccién BD de la figura. La sobrecarga y el relleno que se
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encuentran sobre el muro se consideran como parte integrante de
este. Los pesos de muro y relleno se computan tomando las cuatro
areas indicadas en la figura. La altura sobre la que obran los empujes
vale (Figura 2.12)

H‘:H+d4:H+B'tana (2.57)
B'=B-b (2.58)
Cuando se hace la revisiéon en condiciones sismicas, ademas de los
empujes debidos al temblor, se deben considerar las fuerzas de iner-
cia de las cuatro areas de la Figura 2.12.
Las fuerzas que obran sobre el plano BD son las mostradas en la
Figura 2.13. El computo de los momentos actuantes se lleva a cabo

descomponiendo la fuerza E, en una componente horizontal y en
una componente vertical:

E;=E, (2.59)
E,, =E,sené (2.60)

Por ejemplo, la sumatoria de momentos con respecto a un eje que
pasa por el punto A valdra (Figura 2.13)

SM,=E,d-E,B-C,B
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Figura 2.14. Empujes sobre la cara B’D’. Seccién a la mitad de la altura del muro

EnlaTabla 2.2 se exhiben factores de seguridad tentativos para vol-
teo y deslizamiento, los cuales deben usarse tinicamente para fines
de anteproyecto. Las magnitudes de estos factores pueden variar
ampliamente en funcién de la clase de obra que se esté analizando.

Para la determinacion de los esfuerzos internos, las fuerzas actuan-
tes para el computo de los esfuerzos en la seccion A'B' se exhiben en

la Figura 2.14.

Tabla 2.2. Factores de seguridad minimos tentativos

‘ Volteo ‘ Deslizamiento
Sin sismo 2.0 1.5
Con sismo 1.5 1.2

Nota: Las magnitudes de estos factores pueden variar ampliamente en fun-
cién de la clase de obra que se esté analizando.
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2.11.4.1 Ejemplo 2.E.3. Revision de la seguridad en un muro de retenciéon
Revisar la seguridad del muro de retencién de la Figura 2.E.3.1. Usar
los factores de seguridad tentativos de la Tabla 2.2, un coeficiente de
fricciéon entre muro y suelo u = 0.45, con las siguientes propiedades
de la mamposteria de piedra braza:

Resistencia a la compresion: 1000 kPa

Resistencia a la tension: 50 kPa

y =123 kN/m3

En el relleno de arena limosa: y=18 kN/m3, c = 0, ¢ = 36°.
Para la revision por sismo tomar ¢, = 0.053 y C, = O.

Suponer que no existen problemas de estabilidad regional.
Para el calculo del empuje de tierras usar la férmula de Monono-
be-Okabe.

Figura 2.E.3.1 Muro de retencién. Ejemplo




y la sobrecarga del muro de la Figura 2.E.3.1
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Solucion

Usando la férmula de Mononobe-Okabe (Ecuacion 2.48), con & = ¢
= 36°, se obtienen los siguientes empujes obrando sobre la cara BD
(Figura 2.E.3.1):

Sin sismo: K, = 0.2412, an =36.187 kN, hq =5/2=2.5m,E, =54.280
kN, h, = 5/3 =1.667 m. Aplicando las Ecuaciones 2.59 y 2.60 (con &=
¢ = 36°) obtenemos los empujes horizontales y verticales mostrados
en la Figura 2.E.3.2.

Con sismo: K, = 0.2751, E, = 41.265 kN, h, = 5/2 =2.5m, E = 61.897
kN, h, = 5/2 = 2.5 m. Usando las ecuaciones 2.59 y 2.60 se determi-
nan los empujes mostrados en la Figura 2.E.3.4. Se considera que las
fuerzas actiian por cada metro de longitud del muro.

En la Tabla 2.E.3.1 se muestran los pesos y las fuerzas de inercia
horizontales (por sismo) de las cuatro dreas y de la sobrecarga de la
Figura 2.E.3.1.

Presentamos a continuacion Gnicamente la revision de la seguridad del
muro considerando el sismo. La revision sin sismo es muy similar a esta.

Tabla 2.E.3.1. Pesos y fuerzas de inercia de las areas

frea e pesoly | Fuera simia
1 46 2.438
2 106.375 5.638
3 83.25 4.412
Sobrecarga 55.5 2.942
Suma 201.125 15.43
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Tabla 2.E.3.2. Pesos y fuerzas de inercia arriba
de la seccion A’B’ (Figura 2.E.3.1)

Fuerza sismica

Area m® HEO LY horizontal kN
1 23 1.219
2 26.594 1.410
3 20.813 1.103
Sobrecarga 27.75 1.471
Sumas 98.157

Figura 2.E.3.2. Fuerzas actuando en la cara BD sin sismo
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Figura 2.F.3.3. Fuerzas actuando en la cara B’D’, seccién a la mitad de la altura

del muro, sin sismo

Figura 2.E.3.4. Fuerzas actuando en la cara BD, con sismo
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Revision de la seguridad con sismo
(Nota: los momentosy fuerzas actian por unidad de longitud del muro)

Por Volteo
Los momentos se toman alrededor de un eje que pasa por el punto A
(Figuras 2.E.3.2y2.E.3.4)

SMp = 46(0.2)+106.375(0.4+1.85/3)+83.25(0.4+1.85(2/3))
+55.5(0.4+1.85/2)
=326.868 kN m

IM, =33.383(2.5) ~ 24.555(2.25) + 50.076(2.5) = 36.382(2.25) +
2.438(2.5)+5.638(5/3) + 4.412(2)(5)/3+2.942(5)
M, =117.123 KN m

Aplicando la Ecuacién 2.52: FS, = 326.868/117.123 = 2.791 > 1.5 \
Cumple

Por deslizamiento
Las fuerzas se calculan a lo largo de la base del muro (seccién AB,
Figuras 2.E.3.2y2.E.3.4)

SFp=1291.125+(24.255+36.382)](0.45) = 158.293 kKN
2F, =15.43+33.383+50.076 = 98.889 kKN

Aplicando la ecuacién 2.50: FS; = 158.293/98.889 = 1.6 > 1.2
- Cumple

Terreno de cimentacion
Se revisara en el siguiente capitulo.
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Estabilidad interna
Revisamos que los esfuerzos actuantes no excedan las resistencias
admisibles a la compresién y a la tensién de la mamposteria. Para
ilustrar los cdlculos, tomaremos como ejemplo una secciéon a la
mitad del muro (seccién A’B’, Figura 2.E.3.2)

Usando la formula de Mononobe-Okabe, obtenemos los siguientes
empujes (de la mitad del muro hacia arriba)

K,=0.2751, E,’=20.632kN, hq’ =2.5/2=1.25m, E,, = 15.474 kN,
h’=2.5/2=1.25m

Aplicando las Ecuaciones 2.59 y 2.60 (con & = ¢ = 36°) obtenemos los
empujes horizontales y verticales mostrados en la Figura 2.E.3.5.

En la Tabla 2.E.3.2 se muestran los pesos de las tres areas y de la
sobrecarga que acttan arriba de la seccién A’B’ de la Figura 2.E.3.2

N =98.157+12.127+9.096 = 119.38 kN
B,=0.4+1.85/2=1.325m

El momento lo calculamos con respecto al centro de la secciéon (a la
mitad del ancho B, =1.325 m)

M=(16.692+12.519)(1.25)-(12.127+9.096)(0.6625)-27.75(0.6625~
0.4625) + 1.219(1.25) + 1.410(2.573) + 1.103(2/3)(2.5)+1.471(2.5) =
25.118 KN m

Reemplazando en la ecuacion 2.55: o, = 175.941 kPa < 1000 kPa .-
Cumple
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Reemplazando en la ecuacién 2.56: 0, = 4.255 kPa > 0 .. Cumple

En la Tabla 2.E.3.3 se exhiben los resultados de los analisis de segu-

ridad, con sismo y sin sismo.

Figura 2.E.3.5. Fuerzas actuando en la cara B’D’, seccién a la mitad
de la altura del muro, con sismo

Tabla 2.E.3.3. Resultados de los analisis de seguridad del muro de retencion

Volteo Deslizamiento Esfuerzos
internos
O-a O-b
ES, FSq kPa kPa
Sin sismo 12.23 2.12 120.82 55.43
Con sismo 2.79 1.60 175.94 4.26
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2.12 Tierra armada
En un muro de tierra armada se utilizan cintas de refuerzo dentro
del relleno, que toman los esfuerzos de tension que se generan en el
suelo. Si las cintas o tiras son de acero, este debe protegerse contra
la corrosiéon que podria sufrir durante la vida util del muro.

Figura 2.15. Pared de tierra reforzada (Whitlow, 1994)

Consideremos la tierra reforzada de la Figura 2.15 (Whitlow, 1994). La
presion activa a la profundidad z vale

pa:Ka pV

La fuerza de tensién que debe resistir una banda de refuerzo a la pro-
fundidad z es

T,=p,K,;S, S, (2.61)

101
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El factor de seguridad contra la fuerza de tensién en una banda vale
(Whitlow, 1994)

bitf,  btf,
T vaas

z

Fp= (2.62)

Debemos dar a la banda una longitud de anclaje I,. Asi, la longitud
necesaria de una banda, a la profundidad z es

4
L,=(H-2) tan (45°- ) +1, (2.63)
La resistencia por friccién en una cinta de dos caras es
Rg=2p,b-1,- tans (2.64)

El factor de seguridad contra falla por anclaje vale

R, 2b:ltané

_ 5 _
F,= T, K58 (2.65)

La longitud necesaria de la banda valdra

FK.S,S
L, = (H- Z)\/—Jr_ 2b tan6 (2.66)

2.12.1 Ejemplo 2.E.4. Disenio de muro de tierra armada (Tomado de
Whitlow, 1994).

Calcular las dimensiones de las cintas de refuerzo de un muro de
tierra armada de 9 m de altura, formada por un relleno de arena con
las siguientes propiedades: =18 kN/m3, ¢ =35° Se usaran cintas de

acero galvanizado con las siguientes especificaciones: s, =1m, s, =
0.5 m; &= 24°% fy = 240 MPa; tasa de corrosiéon = 0.025 mmy/ano; vida
util = 50 anos. Utilizar factores de seguridad iguales a 3, tanto para
tension como para anclaje.
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Solucion
Ka = tan® (45° - ¢/2) = tan? (45° - 35°/2) = 0.271

La fuerza de tensiéon maxima se presenta en la base del muro (Ecua-
cién 2.61)

T

zmdx

=y HK,;s,s, =18(9)(0.271)(0.5)(1) = 21.95 kN

El drea de una seccion transversal de una cinta es, de acuerdo con la
Ecuacién 2.62

T _F
y
21.95(3)
t= M =0.000274375 m? = 274.375 mim?

Siusamos b = 75 mm, entonces t = 3.658 mm

Agregamos espesor por corrosion: 0.025(50) = 1.25 mm

Espesor total de la cinta = 3.658+1.25 = 4.908 mm

Utilizamos cintas de refuerzo de 75 mm por 5 mm

La longitud de una cinta la determinamos con la Ecuacién 2.65, para

la cinta mas cercana a la superficie (z = 0.5 m). Para el resto usamos
la misma longitud por razones constructivas.

—(0- - 3002710051 _
Lz =(970.5)4/0.271+ = S m s £75=10.5 M
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Comentario final

En los incisos anteriores se han empleado para la determinacién de
los empujes de tierra la cohesién ¢ y el angulo de fricciéon interna ¢
del suelo. Las y los profesionales de la ingenieria deben tener pre-
sente que estos parametros de resistencia pueden cambiar con el
tiempo, sobre todo en lo que se refiere a la cohesién del terreno.
Ademas, con frecuencia la cohesiéon del suelo disminuye con el
tiempo, lo que puede dar lugar a un aumento de la presién sobre el
elemento de retencién con el transcurso del tiempo. Por lo tanto,
debera estimarse el minimo valor de la cohesion, y usarlo para el
calculo de la presioén del suelo.

Por otra parte, como se pudo observar en los ejemplos presentados
en el cuerpo del capitulo, la presencia de presiones hidraulicas en el
relleno aumenta en forma considerable el empuje de tierras sobre el
muro de retencién, por lo que deberd dotarse a este de un adecuado
sistema de drenaje, que reduzca en forma significativa las presiones
hidraulicas sobre el respaldo del elemento de retencion.




Capacidad

de carga

Capitulo

En el analisis de una cimentacion se debe revisar la seguridad del terreno
de apoyo, tanto de capacidad de carga por resistencia al corte como por
deformaciones del mismo. Esto se logra verificando que no se excedan
los estados limite de falla y de servicio del suelo de cimentacion.

En este capitulo trataremos el estado limite de falla, el cual se entiende
como cualquier situacién que corresponda al agotamiento de la capaci-
dad de carga del terreno de cimentacion, o bien, al hecho de que ocurran
danos irreversibles que afecten significativamente la resistencia del
suelo ante nuevas aplicaciones de carga (RCDF, 2004).

Los siguientes son ejemplos de estado limite de falla de una cimenta-
ciéon (RCDF, articulo 224):
a) Desplazamiento pléstico local o general del suelo bajo la cimen-
tacion
b) Flotacién
) Falla de los elementos de la estructura de cimentacion
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3.1 Capacidad de carga ultima de un suelo
En relacién con el desplazamiento plastico local o general del suelo
bajo la cimentacién, generado por la presion vertical conocida como
capacidad de carga ultima por resistencia al corte del suelo, y de los
estudios de la teoria de la plasticidad respecto a dicha capacidad de
carga, se pueden extraer las siguientes conclusiones (Terzaghi y

Peck, 1967):

Si la base de una zapata continua descansa sobre la superficie de un
suelo sin peso que posee cohesion y friccion, el terreno falla como
se indica en la Figura 3.1, a través de 5 zonas. Debido a la friccién y
adhesién entre el suelo y la base de la zapata, la zona I permanece
en estado elastico; actlia como si fuera parte de la zapata y penetra
en el suelo como una cuna; sus fronteras forman un angulo de 45° +

¢/2 con la horizontal.

Figura 3.1 Zonas de equilibrio plastico después de la falla
(Terzaghiy Peck, 1967)
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En las zonas 11 y IIT se genera un patrén de esfuerzos cortantes, los
cuales en la zona III son iguales al estado pasivo de Rankine; las
fronteras de la zona pasiva forman un angulo de 45° - ¢/2 con la

horizontal.

Las zonas II se conocen como zonas de esfuerzos radiales, porque las
rectas de esta region plastica parten de las aristas de la zapata. La
otra familia de curvas son espirales logaritmicas, cuyos centros se
localizan en las aristas de la zapata.

La capacidad de carga tltima esta dada por

qg = CN+p,N,+= YBN, (3.1)
donde
N =er e tan? (45° + %) (3.2)
N, = 2(N, + 1)tang (3.3)
= %,%) (3.4)

Siel suelo no tiene cohesion, pero si friccién y peso propio, el patron
de falla se muestra en la Figura 3.1b. Las fronteras de la zona elastica
[ son curvas; las dos ramas se intersecan en el punto d, formando un
angulo de 90° - ¢. En las zonas II las lineas radiales son curvas. En la
zona III se presenta el estado pasivo de Rankine.

La ecuacion de una espiral logaritmica es (Figura 3.2)

Contenido
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Figura 3.2 Espiral Logaritmica
p=p e [(6tan¢) en radianes] (3.5)

La espiral logaritmica tiene la propiedad de que el angulo entre el
radio vector y la normal a la curva vale f (Figura 3.2). En cimientos
profundos, Zeevaert (1973) hace la hipétesis de que la superficie de
falla se extiende hasta que esta se vuelve vertical (Figura 3.3); por lo
tanto, el angulo entre el radio vector y la horizontal vale f .

Figura 3.3 Espiral Logaritmica en un cimiento profundo (Zeevaert, 1973)
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Cabe aclarar que para la obtencion de la ecuacion de capacidad de carga
q, (Ecuacion 3.1), se hicieron las siguientes hipotesis: el material es
incompresible, su comportamiento es rigido-plastico, y se trata de un
estado de deformacion plana.

Por lo demas, las limitaciones de las teorias sobre capacidad de carga no
tienen una importancia practica seria, porque la precisién de las solu-
ciones, aun aproximadas, depende en mayor medida de nuestra habi-
lidad para evaluar las propiedades mecéanicas de los suelos que entran
en las ecuaciones, que de los defectos de las propias teorias (Terzaghiy
Peck, 1967).

3.2 Efecto de la forma de la cimentacion
La expresion de capacidad de carga que proporciona la teoria de
la plasticidad (Ecuacién 3.1) es valida para una zapata de longitud
infinita. Para cimientos circulares, cuadrados y rectangulares se
emplean factores de forma obtenidos experimentalmente. Asi, la
capacidad de carga tltima esta dada por

Qg = CNF 4PN f, +5 VBN, f, (3.6)
donde
fe= 1+o.25% (3.7)
fq=1+%tancp (3.8)
fr= 1—0‘4% (3.9)

Contenido




Apuntes de mecdnica de suelos

En un cimiento de planta circular se toma B = L = D, siendo D el dia-
metro del cimiento. En todos los casos B/L < 1.

3.3 Capacidad de carga resistente. Factores de resistencia
Definamos ahora la capacidad de carga resistente de un suelo con la
siguiente expresion
1
qgr = CN_f. Fp,* p, Ny f, Fp,*5 VBN, f, FR, (3.10)
donde Fy; son factores de resistencia (o factores de reduccion de
resistencia), los cuales miden el grado de incertidumbre que se tiene

respecto a la variacion de la resistencia del suelo. En general Fp; < 1.

3.4 Presion ultima sobre el terreno. Factores de carga
La presion de contacto media entre cimiento y terreno vale

q= % (3.11)
donde

> Q = sumatoria de cargas al nivel de desplante del cimiento
A = area del cimiento

Ademas
1
=4 (Q+Q,++Q,)
Definamos la presién ultima sobre el terreno de la siguiente forma

1
Quit= Z(Qch1+Q2Fc2+m+QnFcn) (3.12)
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3.5

donde F, son factores de carga, que miden la incertidumbre que se
tiene respecto a la intensidad de las cargas. En general F; > 1, aun
cuando en algunos casos particulares F; puede ser menor que uno.

La Ecuacién 3.12 se puede poner en forma simplificada

SQF
Quie = —% ‘ (3.13)

Cimiento sometido a carga vertical y momento

La determinacion de la capacidad de carga por resistencia al corte del
suelo de un cimiento sujeto a carga vertical y momento (Figura 3.4a)
se puede llevar a cabo mediante un artificio teérico, que consiste en
considerar esta condicion equivalente a la de un cimento de ancho
reducido sometido Gnicamente a carga vertical. Esta condicién se
obtiene de la siguiente forma: considérese un cimiento sometido a
las acciones >Q y M (Figura 3.4a); desde el punto de vista de fuer-
zas externas, esta condicion es equivalente a la de la Figura 3.4b,
donde se ha colocado la fuerza >Q de tal forma que ocasiona el mismo
momento con respecto al centro de linea. La excentricidad e vale

M

e :ﬁ (3.14)

Se observa en la Figura 3.4 que se puede considerar un cimiento de
ancho B’ sometido Gnicamente a la carga vertical 5Q. De la Figura 3.4b

B' B . oo
—-=—-e -~ B'=B-2e (3.15)
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a) Cimiento sometido a carga vertical y momento

b) Cimiento con un sistema de cargas equivalentes
Figura 3.4. Cimiento sometido a carga vertical y momento

En consecuencia, la determinaciéon de la capacidad de carga de un
cimiento sujeto a carga vertical >Q y momento M, se lleva a cabo con-
siderando un cimiento equivalente de ancho virtual B’; dado por la
Ecuacion 3.15, cuando la excentricidad e estd dada por la Ecuacion 3.14.

La capacidad del suelo se obtiene sustituyendo en las expresiones
correspondientes a capacidad de carga por resistencia al corte, el
ancho reducido virtual B’ determinado con la Ecuacién 3.15. Asi-
mismo, la presién de contacto en el cimiento virtual equivalente se
halla considerando el ancho reducido B’.

3.6 Revision de la seguridad de una cimentacion
Para que se cumpla con la seguridad de una cimentacién, basta que
se satisfaga la siguiente desigualdad
Quie = dr (3'16)

Sustituyendo las Ecuaciones 3.13 y 3.10 en la expresion 3.16

2QFc
ZOFC < ON, £, ot PN, f, Foot = BN, f, Fry  317)
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La desigualdad 3.17 se emplea para revisar la seguridad del terreno de
cimentacién por capacidad de carga.

3.7 Suelos friccionantes
En un suelo puramente friccionante se tiene que

c=o0 y s=otan ¢

La capacidad de carga resistente vale, de acuerdo con la Ecuacion 3.10:

1
dr=Dpy quq FR2+EyBNnyFR3 (3-18)

Usualmente Fp, = Fp, = Fp, por lo tanto

3
1
QRz [vaqfq-FEYBNyfy]FR (319)

3.8 Falla general y falla local
Como mencionamos antes, la Ecuacién 3.1 se obtuvo considerando
un material incompresible, hipotesis que se cumple solo en suelos
compactos 0 muy compactos. Para tomar en cuenta la compresibili-
dad del material, Terzaghiy Peck (1967) recomiendan que se emplee
la siguiente expresion para suelos en estado suelto

tang = % tangp' (3.20)

donde ¢* es el angulo de fricciéon interna del suelo, determinado
mediante pruebas de laboratorio o de campo.

Por su parte, Sowers (1962) indica que para suelos friccionantes con
D, mayor que 70% se debe emplear el criterio de Terzaghi para falla

Contenido
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general, mientras que para D, menor que 20% se debe usar dicho
criterio para falla local, y que para valores intermedios de D, se debe
interpolar. En consecuencia, podemos usar en forma conservadora
la Ecuacion 3.20 de la siguiente manera

tane = atang' (3.21)
¢ = angtan (atanp*) (3.22)
donde
a=0.67 paraDr<0.5
a=0.67+165(D, - 0.5) para0.5<D,<0.7 (3.23)
a=1.0 paraDr=0.7

3.9 Efecto de la presencia del nivel de agua freatica (NAF)

Cuando el nivel de agua freatica (NAF) queda por arriba del nivel de
desplante de la subestructura, en el momento de la falla del terreno
de cimentacién, debido a alta permeabilidad de los suelos friccio-
nantes, la fraccion sélida se mueve hacia cierta direcciéon, mientras
que el agua permanece en condicion practicamente hidrostatica. Por
lo tanto, se tienen que separar las contribuciones de las fases sélida
y liquida del terreno. La contribucion de la fase sélida estd dada por
laEcuacién 3.18 conp,=p,’ vy y=y’, es decir

[ [ 1,
q R= [vaqfq FR2+5Y BNYfYFR3] (324)

V= Yot ™ Yuw

La contribucién de la fase liquida es igual a la presién del agua u al
nivel de desplante de la subestructura. La capacidad resistente total
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sera la suma de la capacidad debida a la fase sélida y de la capacidad
debida al agua, es decir

Qr= qr* Ug

o 1 1
qr= [vaqfq FR2+EY BNYfYFR3]+ UR

Pero
p,=Py*t U, U=p,p, U=p,F -pF.
0= [PUN S, Fot 57 BN fy Fog* Py Fy= PUF,s
0,= P,y (N,f, Fao~ Fgg) *2YBN, f, Fe* p,E,,  (3.25)

Las Normas de Cimentaciones hacen las siguientes consideracio-
nes: Fp, = Fp, = Fp, = Fp, y Fp, = 1, por lo que la Ecuacion 3.25 queda
como sigue

' 1
q.= [pv(quq _1)+EYBNYfY] Fratp, (3.26)

3.10 Revision de la seguridad del terreno de cimentacion
Se recomienda en la practica que, en general, el factor Fy < 0.45. Por
ejemplo, las Normas de Cimentaciones recomiendan Fy = 0.35 para
zapatas en la zona de lomas (zona I) de la ciudad de México.

La profundidad de la zona de falla bajo el desplante del cimiento vale
(Figura 3.5)

B COSLp-e(”/4+‘P/2)‘”" [

~ 2cos (/4+¢/2) (3.27)
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(Por ejemplo, para ¢ =36° h =1.98 B)

De acuerdo con lo tratado en los parrafos anteriores, la capacidad de
carga resistente de un suelo puramente friccionante se puede obte-
ner con la siguiente ecuacion

1 1
q,= [P, (Nf,-1) +5 YBN,f,| Fe+p, (3.28)

Figura 3.5 Espiral logaritmica

Se distinguen las siguientes condiciones:

a) Cuando el NAF se encuentre a una profundidad mayor que el
valor de h dado por la Ecuacién 3.27, se emplea la Ecuacién
3.28 conY =Y, , siendo Y,, = peso volumétrico natural del suelo
arriba del NAF.

b) Cuando el NAF se encuentre por arriba del nivel de desplante,
se emplea la Ecuacién 3.28 con Y=Y,
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¢) Cuando el NAF se encuentra en una posicién intermedia z (Figura
3.5), se emplea la Ecuacion 3.28 con

Y=Y+ ()Y, (3.29)

Siempre se debe cumplir que

Quie = g (3.30)
donde
SF
Qe = - (3.31)

[Por su parte, las Normas de Cimentaciones establecen que “en caso
de que el ancho B sea mayor que la profundidad z del manto freético
bajo el nivel de desplante de la cimentacién, el peso volumétrico a
considerar sera

Y=Y+ (%)(ym-y’) (Ecuacién 4 de las NC)
donde

Y’ = peso volumétrico sumergido del suelo entre las profundidades
[2)y [(5) tan (45°+ D))

Y., = peso volumeétrico total del suelo arriba del nivel fredtico

3.10.1 Ejemplo 3.E.1: Zapata sometida a carga vertical
Revisar la seguridad del terreno de cimentacién por capacidad de
carga, de la zapata rectangular de concreto reforzado de la Figura
3.E.1.1.
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Columna de 25 por 30 cm. Zapata de 1.7 m de ancho por 2 m de largo
en planta; espesor losa zapata = 30 cm. Profundidad de desplante
=60 cm

5Q =26t F.=1.4

Terreno de cimentacién: Y; = 1.6 t/m?, ¢* = 37°, D, = 58%, s, = 2.6, F,
=1.1,Fp=0.45

Considerar las siguientes condiciones:

a) Nivel de agua freatica (NAF) a 20 m de profundidad

b) NAF al nivel de la superficie del terreno

¢) NAF a 2 m de profundidad bajo la superficie del terreno (1.4 m bajo
el desplante del cimiento)

Figura 3.E.1.1. Esquema de zapata
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Solucion
Calculo de la capacidad de carga resistente del terreno

Se emplea la Ecuacion 3.28:
) 1
qr: [pv(quq _1) * 2 YBNYfY] FR+ pv

Aplicando la Ecuacién 3.23
a=0.67+1.65 (D,~0.5) =0.67+1.65 (0.58-0.5) = 0.802

Aplicando la Ecuacién 3.22
¢ = angtan(atang* ) = 31.15°

Usando las Ecuaciones 3.2y3.3
Ny = 2(N +1)tang

Ng=er tan2( 45°+@p/2) = 20.983
N, = 2(Nq+1)tan<p =26.571

Usando las Ecuaciones 3.8 y 3.9
fq =1+ (B/L) tan ¢ = 1+(1.7/2)tan(31.15°) = 1.514
f,=1-0.4 (B/L) =1-0.4(1.7/2) = 0.66

a) Nivel de agua freatica (NAF) a 20 m de profundidad
Presion ultima sobre el terreno

La sumatoria de cargas al nivel de desplante vale
2Q=26+1.7(2)(0.3)2.4 +0.25(0.3)(0.3)(2.4) + ((1.7)(2)-0.25(0.3))(0.3)(1.6)
=206+2.448+0.054+1.596 = 30.098 t

SQF =20(1.4)+2.448(1.4)+0.054(1.4)+1.596(1.1) = 41.658 t
Qu = 2QF /A = 41.658/1.7(2) = 12.252 t/m?
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Capacidad de carga resistente

Sustituyendo en la Ecuaciéon 3.27
h=2.805m<20m

Sustituyendo en la Ecuacion 3.28

qp = [1.6(0.6)((20.983)(1.514)-1) +(1/2)(1.6)(1.7)(26.571)(0.66)1(0.45)
+1.6(0.6)

g = 24.984 t/m>

Se debe cumplir la desigualdad 3.30:
Q= 12.252 t/m?* < qp = 24.984 t/m?> . Cumple

b) NAF al nivel de la superficie del terreno
Presién Gltima sobre el terreno

La sumatoria de cargas al nivel de desplante vale
20=26+1.7(2)(0.3)2.4+0.25(0.3)(0.3)(2.4) +((1.7)(2)-0.25(0.3))(0.3)(1.985)
=26+2.448+0.054+1.98 =30.482 t

SQF,=206(1.4)+2.448(1.4)+0.054(1.4)+1.98(1.1) = 42.081 t
Qe = 2QF /A = 42.081/1.7(2) = 12.377 t/m>

Capacidad de carga resistente
Ysat =1.985 t/m3, Y = 0.985 t/m>3
p, =1.985(0.6)=1.191 t/m>

p,) =1.191-0.6=0.591 t/m>

Reemplazando en la Ecuacion 3.28
qr = [0.591((20.983)(1.514)-1)+(1/2)(0.985)(1.7)(26.571)(0.66)1(0.45) +1.191
=15.981 t/m?
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Se debe cumplir la desigualdad 3.30:
Qe = 12.377 t/m? < qp =15.981 t/m? .. Cumple

c) NAF a2 m de profundidad bajo la superficie del terreno (1.4 m bajo
el desplante del cimiento)

Presién Gltima sobre el terreno
>Q=30.098t

SQF = 41.658 t

qult = SQF /A = 41.658/1.7(2) = 12.252 t/m?

Capacidad de carga resistente

Sustituyendo en la Ecuacion 3.27
h=2.805m
Ysat =1.985 t/m3, Y’ = 0.985 t/m3

Reemplazando en la Ecuacién 3.29

Y=0.985 + (1.4)(1.6-0.985)/2.805 = 1.292 t/m?
pv =1.6(0.6)=0.96 t/m?>

pv’ =pv=0.96 t/m>

Reemplazando en la Ecuacion 3.28
qr =[0.96((20.983)(1.514)-1)+(1/2)(1.292)(1.7)(26.571)(0.66)]1(0.45) +0.96
=22.914 t/m?

Se debe cumplir la desigualdad 3.30:
Qu = 12.252 t/m? < qp = 22.914 t/m? .. Cumple
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3.10.2 Ejemplo 3.E.2. Zapata sometida a carga vertical y dos momentos
Revisar la seguridad del terreno de cimentacién por capacidad de
carga, de la zapata rectangular de concreto reforzado de la Figura
3.E.2.1.

Figura 3.E.2.1. Esquema de zapata

Columna de 25 por 30 cm. Zapata de 1.7 por 2 m; espesor losa zapata
=30 cm. Profundidad de desplante = 60 cm

SQ =26t, M,=4.2tm,M,= 6.8tm, F.=1.4

Terreno de cimentacién: Suelo friccionante, ¥, =1.6 t/m?, ¢* =37°, D,
=58%,5,=2.6,F, =1.1,F,=0.45
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Solucion

Célculo de la presion Gltima sobre el terreno

La sumatoria de cargas al nivel de desplante vale
2Q=26+1.7(2)(0.3)2.4 +0.25(0.3)(0.3)(2.4) +((1.7)(2)~0.25(0.3))(0.3)(1.6)
5Q=26+2.448+0.054%1.596 = 30.098 t

SQF =26(1.4)+2.448(1.4)+0.054(1.4) +1.596(1.1) = 41.658

ex = My/ZQ =4.2/30.098 =0.1395 m

e, = M,/>Q=6.8/30.098 = 0.2259 m

B’=B-2e,=1421m, L’=L —2e, = 1.5482m

qy, = 2QF. /A’ = 3QF, /B’L’

Qi = 41.658/1.421(1.5482) = 18.936 t/m?

Calculo de la capacidad de carga resistente del terreno
Se emplea la Ecuacién 3.28:
g = [p,) (N f, 1) + (1/2)YBN f ] F, + p,

Aplicando la Ecuacién 3.23
a=0.67+1.65(D,~0.5)=0.67+1.65(0.58-0.5)= 0.802

Aplicando la Ecuacién 3.22
¢ = ang tan (a tan ¢*)=31.15°

Usando las Ecuaciones 3.2y 3.3
Ngq = e™a"?tan? (45° + ¢/2) = 20.983
N,=2(Nq +1) tan ¢ = 26.571

Usando las Ecuaciones 3.8 y 3.9
fq=1+% tang = 1+(1.421/1.5482)tan(31.15°) = 1.5547
fi71-0.4 % =1-0.4(1.421/1.5482) = 0.6329
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Sustituyendo en la Ecuacion 3.28
qg = [1.6(0.6)((20.983)(1.5547)-1) +(1/2)(1.6)(1.421)(26.571)(0.6329)]
(0.45)+1.6(0.6) = 23.224 t/m?

Se debe cumplir la desigualdad (Ecuacién 3.30):
Q= 18.936 t/m? = qp = 23.224 t/m* . Cumple

3.11 Suelos cohesivos totalmente saturados

En un cimiento somero apoyado sobre un suelo cohesivo totalmente
saturado la condiciéon mas desfavorable ocurre a corto plazo, ya que
la resistencia tiende a aumentar al producirse el fenémeno de con-
solidacién del suelo. Por lo tanto, se recomienda la ejecucién de
pruebas triaxiales no consolidadas—no drenadas (tipo UU, pruebas
rapidas), para la determinacién de la resistencia al corte del terreno
(Figura 3.6).

Figura 3.6. Linea de falla en una prueba triaxial rapida

Dado que la extraccién de una muestra inalterada de arcilla produce
cierta alteracién de la misma, algunos autores recomiendan la eje-
cucién de pruebas consolidadas—no drenadas para la obtencién de la
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cohesion aparente del material. Desde luego, la presiéon de confina-
miento de laboratorio debera ser lo mas cercana posible a la presion
de confinamiento de campo.

En una prueba rapida, c=cu y ¢ = ¢, = o (Figura3.6). Sustituyendo
en las Ecuaciones 3.2,3.3y3.8

N, =1, NY=o,fq=1

Ademas, en la teoria de la plasticidad se demuestra que en un mate-
rial puramente cohesivo

N.=2+7m=514

Habiamos sefialado antes que la capacidad de carga resistente esta
dada por la Ecuacion 3.10

1
qr=CNF, FR1+vaqfq FR2+EyBNYfYFR3

Sustituyendo los valores correspondientes a un suelo puramente
cohesivo obtenemos

qr=5-14 CuchR1+vaR2 (3‘32)
Hagamos Fp =F; Fp,=1
Por lo tanto

qr=5-14 ¢, f Fr* p, (3.33)

donde

B
f= 140.25 T
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Skempton encontrd que la capacidad resistente del suelo aumenta
con la profundidad de empotramiento del cimiento en el estrato de
apoyo (Figura 3.7) hasta un maximo, después del cual se mantiene
constante (Judrez-Badillo y Rico, 1976). Por esta razén, dentro del
factor de forma podemos agregar el efecto del empotramiento; el
factor f. queda entonces

B D
fE1r0.25 7 +0.25 (3.34)
para D/B < 2y B/L < 1. En caso de que D/B y B/L no cumplan con las

desigualdades anteriores, dichas relaciones se tomaran igualesa 2 y
1, respectivamente (Normas de Cimentaciones, 2017).

Figura 3.7. Profundidad de empotramiento “D” en el estrato de apoyo

3.11.1 Ejemplo 3.E.3. Revision de la capacidad de carga, zapata corrida
Revisar la seguridad del terreno de cimentacién por capacidad de
carga, de la zapata corrida de concreto reforzado de la Figura 3.E.3.1.
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Espesor del muro de concreto reforzado 20 cm. Zapata de 1.3 m de
ancho; espesor de la losa zapata = 20 cm. Profundidad de desplante
=50 Ccm

SQ=6t/m,F =14
Terreno de cimentacién: arcilla limosa totalmente saturada:

Yo = 1.6 t/m3, ¢, =2.5t/m? F.=1.1,F,=0.7

Figura 3.E.3.1 Esquema de zapata y terreno

Solucion
Célculo de la presion ultima sobre el terreno

La sumatoria de cargas al nivel de desplante vale
>0=6+1.3(0.2)(2.4)+0.2(0.3)(2.4)*+(1.3-0.2)(0.3)(1.5)

= 6+0.624+0.144%0.495 = 7.263 t/m
SQF =6(1.4)+0.624(1.4)+0.144(1.4)+0.495(1.1) = 10.020 t/m
qy; = 2QF. /A =10.020/1.3(1) = 7.707 t/m>

Contenido
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Célculo de la capacidad de carga resistente del terreno
Se emplea la Ecuacién 3.33:

qR =514 CuchR + pv

donde
f.=1+0.25D/B+0.25B/L

para D/B < 2y B/L < 1. En caso de que D/B y B/L no cumplan con las
desigualdades anteriores, dichas relaciones se tomaran iguales a 2 y
1, respectivamente. Sustituyendo valores

fc=1+0.25(0.2/1.3)+0.25(1.3/6) = 1.0926
qR =5.14(2)(1.0926)(0.7) *+ (1.5)(0.3)+(1.6)(0.2) = 8.632 t/m>

Capitulo 3

Se debe cumplir la desigualdad 3.30:
Q= 7-707 t/m*> < qp=8.632t/m> .. Cumple

Consideremos un suelo plastico totalmente saturado y hagamos
que este pierda humedad; durante este proceso se forman meniscos
que producen esfuerzos de tensiéon en el agua del suelo, lo que a su
vez ocasiona esfuerzos intergranulares de compresion en la estruc-
tura sélida del terreno (Juarez Badillo y Rico, 1976). A la diferencia
entre la presion en el aire y la presion en el agua se le denomina
succion, la cual vale (u, - u,,), siendo u, = presion en el aire y u,, =
presion en el agua. Por lo tanto, en una arcilla parcialmente satu-
rada la succion produce un incremento de la presiéon intergranular
y, por consiguiente, un aumento de la resistencia al corte, tal como
se muestra en la Figura 3.8. Vemos en esta figura que al disminuir el
grado de saturacion (con el consecuente aumento de la succion) se
incrementa la resistencia al corte del terreno.
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Figura 3.8. Variacion de la resistencia al corte con el grado de saturacién

Fredlund y Rahardjo (1993) consideran que la resistencia al corte de
un suelo parcialmente saturado esta dada por

s=c'+(o-u, Jtane'+(u,~u,, Jtane® (3.35)
siendo (u,~u,,)= succién

En la Tabla 3.1 se muestran valores de ¢’, ¢’ y ¢’ para diferentes sue-
los (Fredlund y Rahardjo, 1993).

Cabe aclarar que, en un suelo cohesivo parcialmente saturado, al
aumentar la presién de confinamiento o, se incrementan tanto la
presion en el aire u, como la presion en el agua u,,; si en los poros del
suelo se presenta un estado abierto (vacios del aire interconectados
entre si; Marsal, 1979), la presion u, se disipa rapidamente y el suelo
se comprime. En consecuencia, aumenta el grado de saturacién del
suelo. Para valores altos del grado de saturacién S,, los poros pasan
del estado abierto al estado ocluido (vacios del aire no conectados
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entre si); en este momento la presion del aire se aproxima a la del

agua u, = u,,. Este fendmeno se presenta para valores del grado de

saturacién cercanos a 100%. Para Sr = 100%, u,=u,. La Ecuacién 3.35

se transforma en

que es la ley de resistencia de un suelo totalmente saturado.

s=c'+ (o-u,, )tang'

(3.36)

Tabla 3.1 Valores de ¢’, ¢’ y ¢°. Modificada de (Fredlund y Rahardjo, 1993)

Tipo de suelo

C)

(kPa)

)

b

Procedimiento
de Prueba

Referencia

(grados)

(grados)

Pizarra compactada; 15.8 248 181 Triaxial, contenido | Bishop etal.
w=18.6 % ’ ’ ' de agua constante (1960)
Arcilla de Boulder; 6 5 - Triaxial, contenido | Bishop et al.
w=11.6 % o 72 -7 de agua constante (1960)
Arcilla de Dhanauri; 7 58 162 Triaxial consolidada Satija (1978)
w=22.2 %, 1,=1580 kg/m3 373 E ’ drenada jal19
Arcilla de Dhanauri, 20 9.0 12.6 Triaxial, drenaje Satiia (1978)
W=22.2 %, 1;=1478 kg/m3 3 9: ’ constante ja 197
W_Azrzcgloa/ di ]?gznoaig/;mg 15.5 28.5 22.6 Triaxial consolidada | Satija (1978)
=22.2%, ;=
Arcilla de Dhanauri, 13 - 16.5 Triaxial, contenido SRR
w=22.2 %, I4,=1478 kg/m? ’ ?- ’ de agua constante jatio
Arcilla gris de Madrid; Corte dllrecto Escario
W20 % 23.7 22.52 16.1 Consolidada, (1080)
9 drenada, 9
Granito alterado 28 ) Triaxial multietapas Fileod?i? d
de Hong Kong 2 e 22 Consolidada drenada
(1982 a)
Riolita alterado d 128 Triaxial multietapas Flr{eodijf d
e Hong Kong 74 353 3- Consolidada drenada
(1982 a)
Limo de Tappen- Notch Corte'dlrecto
Hill; w=21.5%, T 0.0 25.3 7-25.5 multietapas Krahn et al.
=1’590 k. /rn; d ) ’ ’ Consolidada, (1989)
& drenada,
Glacial compacto; 0 5 > Triaxial multietapas Ganetal.
w=12.2%, 1,=1810 kg/m? 53 77255 Consolidada drenada (1988)
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Para calcular la capacidad de carga, se estima el valor mas desfavo-
rable de la succion en el campo, y se sustituye en la Ecuacion 3.35.
Para un valor fijo de la succion, la cohesién del suelo vale

s=c'+ (u,~u, tangb (3.37)
y la Ecuacién 3.35 queda

s=c+(o-u, tang' (3.38)
Podemos observar en la Ecuacién 3.38 que para una cierta succion
el suelo se puede considerar como un material cohesivo-friccio-

nante, por lo que podemos aplicar la Ecuacién 3.10 para determinar
su capacidad de carga:

1
dr = CchcFR1+vaqfqFR2+EyBNnyFR3 (339)
O bien, si hacemos Fy; = F
1
Qp= [CN.f PN f+5 VBN, f, 1Fy (3.40)

3.12.1 Ejemplo 3.E.4. Determinacioén de la capacidad de carga en suelo
cohesivo parcialmente saturado
Determinar la capacidad de carga resistente de un suelo cohesivo
parcialmente saturado que tiene las siguientes propiedades:

c=25t/m>, ¢ =225° ¢ =16.1°, g=1.5 t/m3.
Zapata corridaB=1.5m, L =4 m, D;= 0.8 m.

Considerar una succion en el campo (ua—uw)= 1kg/cm?, con Fp = 0.45.
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Solucién
Aplicando la Ecuacion 3.37, con (u, - u,) = 1 kg/cm? = 10 t/m?, se
obtiene

¢ =5.386 t/m?, y la resistencia al corte vale (Ecuacion 3.38)
$=5.386+ (0 - u,) tan (22.5°)

Podemos considerar el material como cohesivo-friccionante con ¢ =
5.386 t/m?>y ¢ = ¢’ = 22.5°. Sustituyendo en las Ecuaciones 3.2 a3.9:

N, =8.228,N, = 7.644, N =17.451, f = 1.094, f, = 1.155, f, = 0.85

Aplicando la Ecuacién 3.40:

q5=15.386(17.451)(1.094)+(1.5)(0.8)(8.228)(1.155)+(1/2)(1.5)(1.5)
(7.644)(0.85)1(0.45)

qg=54.693 t/m?

Capitulo 3

Es frecuente encontrar en la naturaleza suelos en los que sus par-
ticulas se encuentran unidas por algin tipo de cementante. La
cementacién de los granos es muy variable, puede ser tan fuerte que
el suelo se clasifica como roca, por ejemplo, algunas tobas de con-
sistencia dura conocidas como piedra de cantera, o puede ser tan
débil que un pequeno aumento de humedad puede producir la pér-
dida completa de la cementacion. Ejemplos de terrenos cementados
son los suelos colapsables, las tobas y los suelos residuales.

Uno de los problemas que se presentan en los suelos cementados
consiste en que al aumentar su humedad ocurre una disminucién
de la resistencia al corte, lo cual afecta obviamente la seguridad del
terreno de cimentacién.
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Por lo anterior, en suelos cementados parcialmente saturados con-
viene realizar pruebas de resistencia al corte variando el grado de
saturacion del terreno. El cambio de la resistencia en suelos cemen-
tados es similar al que ocurre en arcillas parcialmente saturadas,
pues en ambos materiales la resistencia aumenta al disminuir el
grado de saturacion (Figura 2.8). Es interesante notar que la mayor
variacion ocurre en la cohesién aparente ¢ del suelo, mientras que
el angulo de fricciéon interna ¢ cambia muy poco. Se puede inclu-
sive trazar la variacién de c en suelos cementados en funcion de S,
(Figura 2.9a).

Figura 3.9. Variacion de la cohesion con el grado de saturacion

Una forma aproximada de obtener los parametros de resistencia en
un suelo cementado consiste en realizar pruebas triaxiales drenadas
en el material totalmente saturado, con lo que se obtienen ¢’y ¢’
del suelo. La variacion de la cohesion con el grado de saturacion se
puede determinar a partir de pruebas de compresién simple, con lo
que se obtiene una curva como la de la Figura 3.9b. A partir de esta
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grafica, se selecciona un valor desfavorable de Caw primordialmente
en funcién de las condiciones de drenaje del suelo. Con esta magni-
tud de Cqu S€ obtiene el valor de la cohesién c del suelo (Figura 3.10)

€ = ¢y [cosp - tang (1-seny)) (3.41)

La capacidad de carga se calcula utilizando las expresiones 3.39 o
3.40, con ¢ dado por la Ecuacion 3.41y con ¢’ determinado con los
ensayos drenados de compresion triaxial.

Figura 3.10. Obtencién de la cohesién de suelo

3.14 Otras clases de suelos
Los incisos 3.2.7 a 3.2.10 cubren una amplia gama de suelos en la
practica, pero se pueden encontrar suelos con caracteristicas inter-
medias entre ellos. Por ejemplo, una mezcla de arena con arcilla
puede presentar, bajo ciertas condiciones, el comportamiento de un
material cohesivo-friccionante. En estos casos, se deben determinar
las propiedades de resistencia para las condiciones mas desfavora-

bles durante la vida atil de la cimentacion, y aplicar la expresiéon 2.10

1
qu CchcFR1+vaqfqFR2+5yBNYfYFR3 (3'42)
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O bien, si hacemos Fy, = Fy

1
Q= [CNf,+p,N,f, 5 VBN, f, ]F (3.43)

El célculo de la capacidad de carga de un suelo requiere de la deter-
minacién previa de sus propiedades mecanicas. Es siempre reco-
mendable obtener estas propiedades a partir de pruebas directas de
campo como una prueba de placa o de ensayos de laboratorio.

Sin embargo, en ocasiones no es posible obtener estas propiedades
porque el costo de las pruebas de placa es alto, o porque no se pue-
den extraer muestras inalteradas del suelo, como es el caso de sue-

Capitulo 3

los puramente friccionantes, por ejemplo, las arenas limpias. Para
resolver el problema, desde el punto de vista practico, se recurre a
correlaciones entre propiedades mecanicas y propiedades indice o
ensayos de campo. En general, la dispersion de valores de las corre-
laciones es alta, por lo que se deben usar con precauciéon. En los
siguientes parrafos presentamos algunas correlaciones que se usan
con cierta frecuencia en la practica.

La Figura 3.11 contiene la variacion del angulo de friccion interna en
funcién del namero de golpes N de la prueba de penetracion estandar.

La Tabla 3.2 (Meyerhof, 1956) muestra los valores del angulo de fric-
cién interna en funcién de la compacidad del suelo.
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Tabla 3.2. Angulo de friccidn interna para arenas (Meyerhof, 1956)

Compacidad

Angulo de friccion
interna f

kg/cm? Grados
Muy suelto <0.2 <4 <20 <30
Suelto 0.2-0.4 4-10 | 20740 30-35
Semicompacto 0.4-0.6 10-30 | 40-120 35-40
Compacto 0.6-0.8 30-50  120-200 4045
Muy compacto >0.8 > 50 > 200 > 45

N = nimero de golpes en la prueba de penetracién estandar

q. = resistencia en la punta del cono

Figura 3.11 Correlacién entre el nimero de golpes para 30 cm de penetracién
estandar y el dngulo de friccién de las arenas (Juarez y Rico, 1976)
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La relacién entre N y qc (qc = resistencia en la punta del cono holandés,
en kg/cm?) esta dada por (Schmertmann, 1970).

Tabla 3.3 Relacién entre N y qc para distintos tipos de suelo

Suelo ‘ q./N
Limo. Limo arenoso 2
Arena de fina a media. Arena poco limosa 3.5
Arena gruesa. Arena con poca grava 5
Arena con grava. Grava

Para fines practicos, en cimientos profundos la resistencia q, se puede
tomar como la capacidad de carga Gltima del suelo.

Las Figs. 3.12y 3.13 contienen correlaciones entre g,y el angulo de fric-
cién interna para arenas (Tamez et al., 1987).

Figura 3.12 Correlacion entre la resistencia de punta y la compacidad
relativa de las arenas finas (Tamez et al., 1978)
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3.17 Suelos cohesivos
En la Tabla 3.4 se exhibe la variacién de la resistencia a la compre-
sion simple g, de un suelo cohesivo en funcién de su consistencia y
del nimero de golpes de la prueba de penetracion estandar (Terza-
ghi y Peck, 1967).

Tabla 3.4. Resistencia a la compresion simple en arcillas
(Terzaghi y Peck, 1967)

Resistencia a la compresion

Consistencia simple, q, kg/cm?
Muy blanda <2 <0.25
Blanda 2-4 0.25-0.50
Media 4-8 0.50-1.0
Firme 8-15 1.0-2.0
Muy firme 15-30 2.0-4.0
Dura >30 > 4.0

N = ntimero de golpes en la prueba de penetracién estandar

Cuando se emplea el cono holandés la resistencia al corte en condicio-
nes no drenadas esta dada por

LaTabla 3.5 muestravalores tipicos del coeficiente N, (Santoyo etal., 1989).

Tabla 3.5. Valores tipicos del coeficiente Nk (Santoyo et al., 1989)

Tipo de suelo | N,

Arcilla normalmente consolidada (q. < 20 kg/cm?) 15-18

Arcilla suave con falla local 10-14

Arcilla preconsolidada (q. > 25 kg/cm?) 22-26
Suelos arcillosos abajo del nivel freatico 14
Suelos arcillosos blandos 20
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Existe también una cierta correlacion entre la resistencia c, y la presion
vertical efectiva p,’. Asi, el cociente ¢ /p,’ varia de 0.2 a 0.3 en arcillas
normalmente consolidadas (datos de cinco suelos; 21% < indice plastico
< 75%; Ladd et al., 1977). Para arcillas preconsolidadas, la relacién es

(c,/p)pc=(cy/P",)nc (OCR)™ (3.44a)

siendo OCR la relacion de preconsolidacién. El exponente m @ 0.8 (Ladd
etal.,1977).

Cada localidad se asienta sobre una o varias formaciones geologicas,
las cuales exhiben una estratigrafia y propiedades tipicas de cada

Capitulo 3

una de ellas.

Una formacion geoldgica presenta problemas de ingenieria pro-
pios de la misma. Por lo tanto, el ingeniero debe estar familiarizado
con la estratigrafia y propiedades de dicha formacion, y observar el
comportamiento de las obras construidas en ella, lo cual permite
una adecuada calibracién entre uso de propiedades mecanicas y
conducta de las cimentaciones.

En los siguientes parrafos presentamos magnitudes de propieda-
des mecanicas para el subsuelo de la ciudad de México, obtenidas a
partir de la estadistica. Cabe aclarar que estas propiedades se deben
emplear con las reservas de caso, pues en general la dispersion de
los datos es alta. Desde luego, presentan una mayor confiabilidad
aquellas correlaciones en las que se proporcionan magnitudes de la
dispersién de los datos (desviacion estandar o variancia).
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La resistencia al corte de suelos cohesivos en condiciones no drena-
das se puede obtener aproximadamente con la siguiente expresion

€y = q/N, (3.45)

En la tabla 3.6 se presentan los valores de ¢, para el subsuelo de la
zona del lago de la Ciudad de México, en funcién de la resistencia en
la punta del cono g, (Santoyo, 1980).

La arcilla de la Ciudad de México, que constituye la llamada forma-
cién arcillosa superior (Marsal y Mazari, 1959), formacion Tacubaya
(Zeevaert, 1973) o serie arcillosa superior (Tamez et al, 1987), exhibe
el siguiente valor de la resistencia al corte ¢, = q,/2 (q, = resistencia
a la compresion simple) en funcién del contenido natural de agua w
(Deméneghi, 1982a):

_ _ _ \/J1.01449+(w—252.8)2
Cqu=0-4194-0.0003038W-0.11203t, 620434 (3.46)

(cqu en kg/cm?y w en porcentaje del peso seco, 75 < W < 400%)

Tabla 3.6. Valores de la resistencia al corte en prueba rapida (Santoyo, 1980)

Prueba Torcémetro

Triaxial | Compresion : Penetrometro
P Laboratorio | Campo

Uu simple de bolsillo
Costra _ _ _
seca 5<q.<10 | q./14 q./20

Arcillas

blandas qQc>5 q./13 q./16 q./12 q./14 -
Limos

arcillosos q,>10 q./24 q./54 - - q./29

duros
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La Ecuacién 3.45 se obtuvo con N = 69 pares de valores (w, ¢, ); ta es una

» Cqu
variable aleatoria con distribucién t de Student, la cual se gbtiene para
N-2 grados de libertad. En la Tabla 3.7 se proporcionan valores de ta
para diferentes niveles de confianza a. Consideremos que un estrato de
la formacion Tacubaya (o formacion arcillosa superior, o serie arcillosa
superior) tiene un contenido natural de agua w = 250%; tomando un a =
10%, de la Tabla 3.5: t, = 1.2944. Aplicando la Ecuacion 3.45 se obtiene Cau
= 0.1974 kg/cm?. Esto indica que existe una probabilidad de 10% de que
el valor de la cohesién en dicho estrato sea menor que 0.1974 kg/cm?. La
Figura 3.14 muestra la variacion de Cqu CON'W, Paraa = 10% (Deméneghi,

1982b).

Tabla 3.7. Valores de la variable aleatoria ta (t de student)
para n-2=67 grados de libertad

Contenido

Nivel de
confianza . 5 10 15 20 25 30 35 40

a, %

45

50

1.6680 | 1.2944 | 1.0446 | 0.8471 | 0.6782 | 0.5270 | 0.3870 | 0.2544 | 0.

1261

La Tabla 3.8 contiene datos de resistencia al corte de suelos de la zona
poniente de la ciudad de México (Deméneghi y Sanginés, 2000). Las
tobas estan formadas por limos arenososy arenas limosas; en ocasiones
estos suelos contienen cierto porcentaje de arcilla (Ledn, 1976). Las are-
nas de pémez proceden de materiales pumiticos gris claro (Ledn, 1976)
y de una laterita de poémez (Ellstein, 1992). ¢’ es la cohesién del suelo

saturado previamente, en condiciones drenadas; c, . es la cohesion en

nat
estado natural (sin variar su humedad natural) y ¢ es el angulo de fric-

cién interna.
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Figura 3.13. Correlacion estadistica entre cqu y w.

Tabla 3.8. Parametros de resistencia al corte. Muestras estadisticas

de tobas y de arenas pumiticas (Deméneghi y Sanginés, 2000)

Propiedad mecanica

C’ Cnat ¢ Cnat
t/m? t/m? grados t/m?
7 13 20 18

Arenas pumiticas

Numero de valores, N 18
Media 6.357 26.169 37.65 4.63 31.367
Variancia, s> 19.560 | 355.986 | 167.818 | 4.463 76.364
Desviacién estandar, s | 4.423 18.868 12.954 2.113 8.739
Coeficiente de variaciéon | 0.696 0.721 0.344 0.456 0.279

En la Tabla 3.9 la media de la poblacién se toma igual a la media de la

muestra. La variancia de la poblacién se estima con la siguiente expresion

o= (N-1)s2

Xi—q

(3.47)

donde x*1-a1 se obtiene para N-1 grados de libertad; para fines practi-

cos a1 se puede tomar igual a 40%. Esto quiere decir que la probabilidad
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de que la variancia de la poblacién sea mayor que s2 (calculada con la
Ecuacidén 3.46), es 40%. En la Tabla 3.9 se presentan los parametros de
resistencia de las poblaciones estadisticas de las tobas y de las arenas
pumiticas, usando los datos de la Tabla 3.7.

Con los valores de la Tabla 3.9 se pueden hacer inferencias estadisticas
de las propiedades mecanicas. En efecto, aceptando que una poblaciéon
estadistica tiene una distribucién normal de probabilidad, un valor des-
favorable (poco probable) se calcula

Valor desfavorable=p-oz, 20 (3.48)

Tabla 3.9. Parametros de resistencia al corte. Poblaciones estadisticas de
tobas y de arenas pumiticas (Deméneghi y Sanginés, 2000)

Arenas
pumiticas

: At c’ C Propiedad c’
nat > .
Propiedad mecanica t/m? t/me ecanica | t/me
7 13 20 18

Numero de valores, N 18
x cuadrada 4.57 10.182 16.85 14.937 | 14.937
Media, i 6.357 | 26.139 37.65 4.63 31.367
Variancia, ¢? 25.680 | 419.547 189.231 5.080 | 86.910
Desviacién estandar, o | 5.068 | 20.483 13.756 2.254 | 9.323

La probabilidad de que la magnitud de una propiedad mecanica sea
menor que el valor desfavorable, calculado con la Ecuacién 3.47, es a2.

Aplicando la Ecuacion 3.47, en la Tabla 3.10 se presentan valores des-
favorables de los parametros de resistencia, para las tobas y para las
arenas pumiticas, para distintos niveles de confianza a2. Se puede ele-
gir un cierto nivel de confianza, de acuerdo al criterio y experiencia del
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responsale, y estimar la probabilidad de ocurrencia de una propiedad
mecanica (Deméneghiy Sanginés, 2000).

El uso de la Tabla 3.10 es como sigue: tomando por ejemplo un nivel de
confianza a2 = 20%, en la toba existe una probabilidad de 20% de que ¢’
resulte menor que 2.092 t/m?, que ¢, resulte menor que 8.931 t/m?y
que ¢ resulte menor que 26.073°.

Cabe aclarar que los parametros de resistencia dependen del grado de
saturacion del suelo. El valor de una propiedad mecanica b en funcién de
la variacion de la humedad del terreno se puede calcular con la siguiente
expresion
b=b’+a(b,,~b") (3.49)

donde a es un parametro que depende de las condiciones de drenaje
del sitio. Sus valores tentativos se muestran en la Tabla 3.11. Por ejem-
plo, cuando existe una baja probabilidad de que cambie la humedad del
terreno, se considera que las condiciones de drenaje son buenas; mien-
tras que cuando existe una alta probabilidad de que se sature completa-
mente el suelo, se considera que las condiciones de drenaje son malas
(Deméneghi y Sanginés, 2000).
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Tabla 3.10. Valores desfavorables estimados de propiedades de resistencia
al corte (Deméneghiy Sanginés, 2000)

Arenas pumiticas

Nivel de
confianza

% t/m? t/m? grados t/m? grados
5 1.6449 0 0 15.023 0.923 16.032
10 1.2816 0 0 20.020 1.741 19.419
15 1.0364 1.105 4.941 23.393 2.294 21.705
20 0.8416 2.092 8.931 26.073 2.733 23.521
25 0.6745 2.939 12.354 28.371 3.110 25.079
30 0.5244 3.700 15.428 | 30.436 3.448 26.478
40 0.2533 5.074 20.981 | 34.166 4.059 29.005
50 0 6.357 26.169 | 37.650 4.630 31.367

Tabla 3.11. Valores aproximados del parametro a
(Deméneghi y Sanginés, 2000)

Condiciones de drenaje —

Buenas 0.6
Regulares 0.3
Malas 0

En la practica conviene utilizar un nivel de confianza a, suficientemente
alejado de 50%, para tomar en cuenta la dispersién de los datos estadis-
ticos. En este sentido, podemos tomar a, = 20%.
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Para a, = 20% obtenemos las siguientes propiedades mecanicas de las
tobas (Tabla 3.10):

’=2.092t/m?*c, . =8.931t/m? ¢=26.073°

nat
Para el calculo de la capacidad de carga, dado que las propiedades meca-
nicas obtenidas con este valor son conservadoras, conviene emplear un
factor de resistencia relativamente alto; por lo tanto, se recomienda un
Fr=0.7 en la férmula de capacidad de carga.

Consideremos como ejemplo una zapata corrida con D;= 0.3 m, B=0.8
m, L=5m, y=1.5t/m3, con condiciones regulares de drenaje.

a=0.3 (Tabla 3.11)
Sustituyendo en la Ecuacién 3.48, conc=b

C = 4.144 t/m?

Reemplazando en la Ecuacién 3.40, con Fy = 0.7, hallamos una capacidad
de cargaresistente qp = 76.5 t/m? Tomando un factor de carga F. = 1.4, 1a
presién media de contacto para no exceder el estado limite de falla es q

=54.7 t/m*> @ 55 t/m>.

Por otra parte, en una arcilla totalmente saturada, ligeramente precon-
solidada, de un sitio cercano a la ciudad de San Francisco (Young Bay
Mud; indice plastico = 45%), la relaciéon cu/pv’ varia de 0.35 a 0.4 (Benoit
y Clough, 1986).
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Estabilidad

de taludes

Capitulo

Uno de los factores mas importantes en la falla de un talud es la resis-
tencia al corte del material. Asi, si esta es alta, se puede formar cortes
verticales de gran altura (suponiendo que no existan fisuras o discon-
tinuidades por las que ocurra la falla), mientras que, si la resistencia es
muy baja, puede ocurrir un colapso del suelo ain para un talud muy ten-
dido. También debemos tomar en cuenta que la resistencia al corte de
un suelo en un talud puede variar con el tiempo; desafortunadamente
la resistencia del suelo tiende a disminuir a largo plazo. Por lo tanto, un
talud puede ser estable a corto plazo, pero con el transcurso del tiempo
su seguridad puede disminuir, hasta eventualmente colapsar por defi-
clencia de resistencia al corte.

Se pueden presentar varias clases de fallas de taludes; entre ellas puede
haber rotacionales, trasnacionales, por volteo, etcétera. En este capi-
tulo veremos Unicamente el andlisis de estabilidad de fallas rotaciona-
les, que son las que ocurren con mayor frecuencia en la practica. Como
es usual, veremos primeramente el caso general de un suelo cohesi-
vo-friccionante, y luego trataremos los casos particulares de materiales
friccionantes y de materiales cohesivos.
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4.1 Determinacion del factor de seguridad de un talud en un suelo
cohesivo-friccionante. Método de Bishop
Consideremos un suelo cohesivo-friccionante con la siguiente ley
de resistencia drenada

s=c'+o'tane’ (4.1)

Sea el talud de la Figura 4.1. Consideremos que una posible super-
ficie de falla es aquella cuya traza en el plano es el arco de circunfe-
rencia mostrado en la Figura 4.1. Dividamos el cuerpo del talud en
dovelas, y hagamos el diagrama de cuerpo libre de la dovela i (Figura
4.2). Hagamos la hipdtesis de que las fuerzas T; y T; son iguales en
magnitud (Whitlow, 1994).

Figura 4.1 Procedimiento de dovelas
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Figura 4.2 Diagrama de cuerpo libre de la dovela i

Enladovelai
Q = sobrecarga en la corona de la dovela
W = peso propio de la dovela
S, = fuerza sismica horizontal
S, = fuerza sismica vertical

Sea
V=W+Q-S,

(4.2)
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En la base de la dovela i la fuerza actuante vale
F, = Vsena+S, cosa (4.3)
Y la fuerza resistente
F,=sl=s,bsec(a) (4.4)
Definamos el factor de seguridad de todo el talud de la siguiente forma
ZFy

FS= 5t (4.5)

a

donde la sumatoria abarca todas las dovelas.

Reemplazando las Ecuaciones 4.3V 4.4 en la Ecuacion 4.5

>s-bsec(a)

FS= 5(Vsen(a)+S;, cos(a)) (4.6)

Establezcamos el equilibrio de fuerzas verticales en la dovelai (figura 4.2)

Pero
(4.7)

(4.8)

Contenido




Apuntes de mecdnica de suelos
El esfuerzo normal efectivo ¢’ en la base de la dovela es

N
o=

b =1cos(a)

Sustituyendo las Ecuaciones 4.8 y 4.10 en la Ecuacion 4.9

,_V_ tana_
0=p " SFs U

Reemplazando la Ecuacién 4.11 en la Ecuacion 4.1

Sustituyendo la Ecuacion 4.12 en la Ecuacion 4.6

Poniendo subindices a las cantidades de cada dovela

La magnitud de la subpresion hidraulica u; en una dovela se obtiene de
la siguiente forma. En la dovela i consideremos un punto A situado a la
mitad de la base de dicha dovela. Pasemos el plano horizontal de refe-
rencia por el punto A (Figura 4.3; Whitlow, 1994) y tracemos por este
punto una linea equipotencial paralela a las dos equipotenciales vecinas

(Figura 4.3).

(4.9)

(4.10)

(4.11)

(4.12)

(4.13)

(4.14)
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Figura 4.3 Presion de poro con infiltracion bajo régimen establecido.
Modificada de (Whitlow, 1994)

Las alturas piezométricas en los puntos Ay B valen

Dado que Ay B se encuentran sobre la misma linea equipotencial h, = hy,

por lo tanto

Por lo anterior, para determinar la presion hidraulica en el punto A se
debe medir la distancia vertical entre este y la “salida” de la linea equi-
potencial (punto B). Esta distancia, multiplicada por el peso volumétrico
del agua, da el valor de la presion hidraulica en el punto A4, el cual es el
que debe usarse como u; en la Ecuacion 4.14, para el calculo del factor de
seguridad de un suelo totalmente saturado bajo el nivel de agua freatica.
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El factor de seguridad, para una superficie de falla supuesta, se obtiene
por tanteos, hasta que el valor supuesto y el calculado de FS con la Ecua-
cién 4.14 coinciden. El factor de seguridad minimo del talud se obtiene
trazando varios arcos de circunferencia y determinando para cada uno
de ellos el factor de seguridad con la Ecuacion 4.14, hasta hallar la mag-
nitud minima de FS.

Si no se presenta presion hidraulica en la zona de falla del talud, pode-
mos haceru=0,c’=c, ¢ = ¢. LaEcuacion 4.14 queda

(4.15)

4.2 Método de Janbu
Este procedimiento permite obtener el factor de seguridad de un
suelo cohesivo-friccionante en forma relativamente sencilla y
rapida (Janbu, 1954). Se toman en cuenta la presencia de una sobre-
carga sobre la corona del talud, de grietas de tension y de las condi-
ciones hidraulicas en el talud (Figura 4.4).

Figura 4.4 Combinacion de sobrecarga, sumergimiento,
grietas de tension y filtracion (Janbu, 1954)
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El factor de seguridad est4 dado por

N
FS = 3¢
Pa

donde

_ YH+q-y, H,,
d ud

ud = uwuqut
Hy Hg VM SE€ obtienen de las Figuras 4.5y 4.6.

ch se halla a partir de la Figura 4.7a, donde

_ ptang
Np="¢
b= yH*q-v, H,'
e ue
He = HgHy,

u,,se determina usando la Figura 4.5b. La ubicacién del circulo critico se

obtiene de la Figura 4.7.

(4.16)

(4.17)

(4.18)

(4.19)

(4.20)

(4.21)
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Figura 4.5 Factores de reduccion HqV Hy

Figura 4.6 Factor de reduccién y, (Janbu, 1954)
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Figura 4.7. Numero de estabilidad, centro de coordenadas y porcién
friccionante de Fa para circulos criticos cuando (Janbu, 1954)
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4.2.1 Ejemplo 4.E.1. Calculo del Factor de Seguridad de un talud, Janbu
Obtener el factor de seguridad minimo del talud de la Figura 4.E.1.1,
usando el método de Janbu. Considerar una profundidad de las grie-
tas de tension de 1.5 m. Determinar las coordenadas del centro del
circulo critico que pasa por el pie del talud.

Figura 4.E.1.1 Ejemplo

Solucion
q_ 30 I
YH = 18(10) 0.167, H, = 0.915 (Figura 4.5a)

u,, =1 (Figura 4.5b, H,, = 0)
Ht
q° 1.5/10 = 0.15, u, = 0.91 (Figura 4.6)

Reemplazando en la Ecuacion 4.18

Hg= My, HoH, = (1)(0.915)(0.91) = 0.833

158
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Utilizando la ecuacién 4.17

YH+q-v, H 18(10)+30
py= —qu:‘” LA TB =252.1kPa

M= HoHy,= 0.915(1) =0.915  (Ecuacion 4.21)

Sustituyendo en la Ecuacion 4.20

_ vHrqoy, H, _ 18010)130

Do — 0.915 =229.508 kPa
Empleando la ecuacién 4.19
p.tang  229.508 tan28°
= = =6.102

cp C 20

De la Figura 4.7a: ch =11.75

Remplazando en la Ecuacion 4.16

N.c 11.75(20)
=i=—=
FS Pa 25221 0.932

Coordenadas del centro del circulo critico

De la Figura 4.7: x,= -1.07,y,=1.74

X,=-1.07(10)=-10.7 m, y,=1.74(10)=17.4 m, medidos a partir del pie

del talud (Figura 4.7)
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4.2.2 Ejemplo 4.E.2. Obtencion del Factor de Seguridad de un talud, Janbu
Determinar el factor de seguridad minimo del talud de la Figura
4.E.2.1, usando el método de Janbu. Obtener las coordenadas del
centro del circulo critico que pasa por el pie del talud.

Figura 4.E.2.1 Propiedades del talud
Solucién

ud= uWuqut= 1

Utilizando la Ecuacién 4.17

_ YH*q-y, H, 186(6)
Pq = Uy T
H, 4 . .
| - §=0667, 1,=0.91 (Figura4.5b)

=96 kPa

U, = uqu(m= (1)0.91 = 0.91 (Ecuacién 4.21)

_ YH*q-vy, H), 16(6)-9.81(4) B
= I = .01 =229.508 kPa
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Sustituyendo en la ecuacién 4.19

p,tang  62.37 tan20°
cp C - 5

=5.54

De la Figura 4.7a: ch= 13.2

Nyc 13.2(5)

FS =
P4 96

=0.688

Coordenadas del centro del circulo critico
De laFigura 4.7: x, = -0.12,y, = 1.67

X,=-0.12(6)=-0.72 m, ¥,=1.67(6)=10.02 m, medidos a partir del pie
del talud (Figura 4.7).

4.3 Método simplificado
Se presenta un procedimiento simplificado para un suelo cohesi-
vo-friccionante, cuya ley de resistencia esta dada por

s=c+otang
El andlisis funciona para fallas por el pie del talud. Da valores del

factor de seguridad ligeramente mayores que otros métodos mas
elaborados.
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Figura 4.8 Superficie supuesta de falla

Sea el talud mostrado en la Figura 4.8. Se supone la superficie de falla
indicada en la misma figura. Las literales tienen el siguiente significado:

W = peso de la cuna

Q = sobrecarga sobre la cuna

S;, = fuerza sismica horizontal

S, = fuerza sismica vertical

C = fuerza resistente debida a la cohesion del suelo
F = fuerza resistente debida a la friccién del suelo
U = fuerza de subpresion hidraulica

¢ = angulo de friccién interna del suelo

162
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Hagamos
V, =W, +Q, — S, (4.22)
V, =W, +Q, — S, (4.23)
El factor de seguridad FS se define como
FS=3F, | =F, (4.24)
donde
2Fy = sumatoria de fuerzas resistentes
ZFy=(V,cos0 - U, )tang + c, + (V, - U, Jtang +c, (4.25)
2F, = sumatoria de fuerzas actuantes
2F,=V.enB+S,, cosO+S,, (4.26)
4.4 Determinacion de las fuerzas de subpresion hidraulica

Consideremos las fuerzas de subpresion hidraulica indicadas en la
Figura 4.9. En dicha figura

!
w

L, = <eng =H"NCSCQ
Uy=—"2
v, (H! )2cscO
U=—""5— (4.27)
H
B= fang =Hcot B (4.28)
_ By, (H,,)

Uy=—>5 —=v,H,Hcot (4.29)
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Figura 4.9 Determinacién de las subpresiones hidraulicas

4.5 Formulas para el calculo del factor de seguridad
Se emplean las siguientes férmulas (Figura 4.8)

£=0-a (4.30)
Hsen (90°+a)]

= sene (4.31)
A,=HLcos®/2 (4.32)
W,=YA4A, (4.33)
D=Lcos8 (4.34)
Q,=qD (4.35)
C=cL (4.36)
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C,,= coeficiente sismico horizontal

C,, = coeficiente sismico vertical

Sha = Csh (Wa + Qa) (4‘37)
SVG = CSV (Wa + Qa) (438)
H
B=W=HCOtB (4.39)
Hzcot B
A= (4.40)
W, = YA, (4.41)
C,=cB (4.42)
Shp = Cop (W, + Q) (4.43)
va =Cy (Wb + Qb) (444)

4.6 Determinacion del factor de seguridad
El factor de seguridad se obtiene usando la Ecuacién 4.24, variando
para ello el dngulo 8 (Figura 4.8) hasta que se alcanza el menor valor
de dicho factor de seguridad. Como la superficie de falla del talud
no es necesariamente la superficie de falla critica, se recomienda
reducir el menor factor se seguridad obtenido, multiplicandolo por
0.8, es decir

FS,in = 0.8 menor (FS)
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El uso de la Ecuacion 4.24 tiene la ventaja de que se puede programar en
hoja de cédlculo de una computadora.

4.6.1 Ejemplo 4.E.3. Determinacion del Factor de Seguridad de un talud
Determinar el factor de seguridad de un talud que tiene las siguien-
tes caracteristicas (Figura 4.E.3.1): ¢ = 30 kPa, ¢ = 28°, y = 18 kN/m3,
H=10m,B=75°%q=30KkPa, ¢4, = 0.06. Considerar una cuna de des-
lizamiento con 8 = 52°.

Figura 4.E.3.1. Caracteristicas del talud
Soluciéon

Aplicando las Ecuaciones 4.30 a 4.44, obtenemos los siguientes valores
€=52°
L=12.69 m
A,=39.0643 m2
W, =703.157 KN
D=7.813m
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Q,=234.38 kN
C,=380.7kN
Spa = 56.252 kKN
B=2.6795m
A, =13.3975 m2
W, = 241.154 KN
C, =80.385 kN
Spp = 14.469 kKN

Usando las Ecuaciones 4.1a 4.5
V,=937.537 kN
V, = 241.154 kKN
YFp=896.214 kKN
YF,=787.89 kKN
FS=1.137
FS,in = 0.8(1.137) = 0.91

Resolviendo el problema en hoja de calculo de computadora, se halla
un factor de seguridad minimo FS, ;, = 0.8(1.135) = 0.908, que corres-
ponde a un angulo 8= 54°.

4.7 Suelos friccionantes
En un suelo friccionante la superficie de falla de la cuna de desliza-
miento se puede considerar plana (Figura 4.10). Tomando en cuenta
las fuerzas indicadas en la Figura 4.10, el factor de seguridad se
define

SF,

FS =
SF,
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Figura 4.10. Talud en un suelo friccionante
Sea
V=W+Q-Sv
YF, =(Vcos8-S, sen6 - U)tan ¢

YF, =Vsen8+S§, cos@

Fo - (Vcos®-S, sen6-U)tan ¢
VsenB +S§, cos©

En la Ecuacion 4.48 se varia el angulo 6 hasta que se obtiene el menor

valor de FS del talud en cuestion.

Consideremos S, =S, = U = 0 en la Ecuacion 4.48

_ (W+Q) cosbtang _ tang

FS =
(W+Q) sen6 tand

(4.45)

(4.46)

(4.47)

(4.48)

(4.49)
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En la Ecuacion 4.49 el factor de seguridad minimo FS,; se obtiene
cuando 8 = 6,,,,. Pero 8, = B (Figura 4.10). Por lo tanto
tane
L= — .50
min tanB (4 5 )

La Ecuacién 4.50 indica que, en un talud sometido solamente a sobre-
cargay peso propio, o Unicamente a peso propio, el factor de seguridad
minimo depende solo de la relacién entre By ¢. Asi

paraB<¢:FS,;, >1
paraf=¢:FS ;. =1
paraB>¢: FS, . <1

4.8 Formulas para el calculo de las fuerzas en la cuia de deslizamiento
De acuerdo con la geometria de la Figura 4.11

Hsen(B-6)
B =~<enpsens (4.51)
Bsen(180°-8)
= —ne (4.52)
e=6-a (4.53)
BH
A= (4.54)
BL'sen o
A=—s5— (4.55)
A=A+A, (4.56)
W=YA (4.57)
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Q=qL'cos a (4.58)
S, = ¢, (W+Q) (4.59)

S,=¢, (W+Q) (4.60)

¢, = coeficiente sismico horizontal
c,, = coeficiente sismico vertical

Capitulo 4

Figura 4.11. Geometria del talud
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4.8.1 Ejemplo 4.E.4 Determinar el factor de seguridad minimo del talud
de la Figura 4.E.4.1. Considerar H= 8 m, Y = 18 KN/m?, ¢, = 0.12, ¢,
=0,9=44° =38, a=8°q=30kPa,U=o0.

Figura 4.E.4.1. Caracteristicas del talud
Soluciéon
Sea 8 = 35°. Usando las Ecuaciones 4.51 a 4.60 obtenemos

B=1186m,L'=1.498 m, A = 4.743 m? A, = 0.124 m? A = £4.866 m?,
W=87.591kN, Q = 44.502 kN, S, =15.851 kN, S, = 0

Sustituyendo valores en la Ecuacion 4.48: FS =1.078

Variando el angulo 8 se determina un FS,;, = 0.974, para 8 = 37.9°
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Nota. Si el talud estd sometido solamente a peso propio y sobre-
carga, sin sismo, el factor de seguridad minimo es FS,;, = tan ¢ / tan
B =1.236.

4.9 Suelos cohesivos
En suelos puramente cohesivos la posicién de la superficie de falla
depende del angulo B del talud (Figura 4.12). Asi, si B > 53° la falla
pasa por el pie del talud (Figura 4.13), mientras que si 8 < 53° se pre-
senta una falla por la base del talud (Figura 4.14).

Figura 4.12 Suelo puramente cohesivo

Figura 4.13. Falla por el pie del talud. B > 53°.
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Figura 4.14. Falla por la base. B < 53°.

Por lo tanto, para 8 > 53° se pueden usar las graficas de Janbu o similares,
correspondientes a falla por el pie del talud.

En cambio, para g < 53°1afalla es por la base del talud, y se puede demos-
trar que la superficie de falla tiende a ser muy profunda (en un medio
semi infinito el radio del circulo critico tiende tedricamente a infinito);
el centro del circulo queda a la mitad de la base del talud (Juarez Badillo
y Rico, 1998). El factor de seguridad queda dado

FS= Nysc (4.61)
Pd
Como se trata de condiciones no drenadas:
P, Yf;q (4.62)
Hg = Mgl (4.63)
_(vH tang) o

[0} c
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ParaA, =0yp<53°, la superficie de falla pasa por la base, el nimero de
estabilidad Ncf es constante y toma el valor ch = 5.525. Reemplazando
en la Ecuacion 4.61

5.525 C
ES=—0; (4.64)
En forma aproximada, la Ecuacién 4.64 se puede poner
5.525 C
FS= VHq (4.65)

4.9.1 Ejemplo 4.E.5. Determinacion del Factor de Seguridad de un Talud
Determinar el factor de seguridad del talud de la Figura 4.E.5.1.

cu=60KkPa, y=18 kN/m3, H=6m, q =30 kPa, B = 45°

No considerar grietas de tension.

Figura 4.E.5.1. Caracteristicas del talud.
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Soluciéon
T Ee )
VH " 1a(e) - 0-278,na = 0.91 (Figura 4.E.5.

Hq=0.91(1) = 0.91 (Ecuacion 4.63)

» 18(6)+30
Usando la Ecuacion 4.62: p,; = 0—91 =151.35 kPa
Reemplazando en la Ecuacion 4.64. FS = 2200 _ 5
eemplazando en la Ecuacion 4.64: FS = 5165 19
Utilizando 1 iy mada (Ecuacion 4.6 )-Fs—5'535(60)—2
ilizando la ecuacion aproximada (Ecuacion 4.65): = TR06)30 40

Comentario final

En los incisos anteriores se han empleado para el analisis de estabilidad
de taludes la cohesién cy el angulo de friccion interna f del suelo. Las
ingenieras y los ingenieros deben tener presente que estos pardmetros
de resistencia pueden cambiar con el tiempo, sobre todo en lo que se
refiere ala cohesion del terreno. Ademas, con frecuencia la cohesién del
suelo disminuye con el tiempo, lo que puede dar lugar a una disminu-
cién del factor de seguridad del talud con el transcurso del tiempo. Por
lo tanto, deberd estimarse el minimo valor de la cohesion, y usarse este
para el calculo de la estabilidad del talud.

Por otra parte, la presencia de presiones hidraulicas en el cuerpo del
talud tiene una influencia decisiva en la estabilidad del talud, asi que
deberan estimarse también las condiciones hidraulicas mas desfavora-
bles durante la vida util, y considerarlas para el analisis de estabilidad
del talud. Es claro que una de las medidas mas efectivas para mejorar la
estabilidad de un talud consiste en usar eficientes sistemas de drenaje,
tanto superficiales como subterraneos, pues la disminucion de las pre-
siones de poro aumenta sustancialmente la resistencia al corte del suelo.

Capitulo 4



Referencias

Benoit, ] y Clough, G W, “Self-boring pressure-meter tests in soft clay”, Jour
Geot Eng, ASCE, vol 112, N° 1: 60-78, enero 1986

Bertram, G E, “Rockfill compaction by vibratory rollers”, Proc 2nd Paname-
rican Conf Soil Mech Found Eng, Brasil, 1: 441-455, 1963

Budhu, M, Soil Mechanics and Foundations, Wiley, 2000

Casagrande, A. “Liquefaction and cyclic deformation of sands. A critical
review”. V Panam Conf Soil Mech Found Eng. Buenos Aires, 1975.

Das, B M, Fundamentos de Ingenieria Geotécnica, Thomson Learning, 2001

Deméneghi, A, Magaiia, R y Sanginés, H. Fundamentos de Mecdnica del
Medio Continuo, Facultad de Ingenieria, UNAM, 2003

Deméneghi, A, “Sobre el empleo de correlaciones en mecdnica de suelos”,
Revista Ingenie-ria, Vol LII, N° 2: 81-87, Facultad de Ingenieria,
UNAM, 1982a

Deméneghi, A, “Aplicaciones de la estadistica a la arcilla de la formacién
Tacubaya del valle de México”, Revista Ingenieria, Vol LI, N° 4: 95-106,
Facultad de Ingenieria, UNAM, 1982b

176




Apuntes de mecdnica de suelos

Deméneghi, Ay Sanginés, H, “Andlisis estadistico de propiedades de los sue-
los de la zona poniente de la ciudad de México”, XX Reunién Nal. MEcua-
cion Suelos, vol. 2: 379-385, Oaxaca, Oax., Soc. Mex. MEcuacién
Suelos, nov 2000

Ellstein, A, “Medicién de la capacidad de carga in-situ mediante un cono
dindmico especial”, Simposio sobre Experiencias Geotécnicas en la
Zona Poniente del Valle de México: 17-21, Soc Mex MEcuacion Suelos,
México, D F, 1992

Fredlund, D G y Rahardjo, H, Soil Mechanics for Unsaturated Soils, Wiley,
1993

Ishihara, K, “Stability of natural deposits during earthquakes”, State of the
Art, XI Int Conf Soil Mech Foun Eng, San Francisco, 1985

Janbu, N, “Stability analysis of slopes with dimensionless parameters”, Har-
vard University, 1954

Juarez Badillo, E y Rico, A, Mecdnica de Suelos, tomo I, 3ra ed., Limusa,
1976

Juarez Badillo, E y Rico, A. (1998) “Mecdnica de Suelos”, Tomo 2, Limusa,
México, D F

Ladd, CC, Foott, R, Ishihara, K, Schlosser, F y Poulos, H G, “Stress-defor-
mation and strength characteristics” IX Int Conf Soil Mech Found Eng,
Tokio, 1977

Ledn, J L, “Propiedades del suelo”, Simposio sobre Cimentaciones en
Zonas Minadas de la Ciudad de México: 22-36, Soc. Mex. MEcuacién
Suelos, México, D. F., 1976

Liao, Sy Whitman, RV, “Overbuden correction factors for SPT in sand”, Jour
Geotech Eng, ASCE, 112(3), 373-377, 1986

Marsal, R J, “Propiedades de los suelos compactados”, VI Congr Panam
MEcuacién Suelos Ing Ciment, vol I, Lima, 1979

Marsal, R J y Mazari, M, El Subsuelo de la Ciudad de México, Facultad de
Ingenieria, UNAM, 1959

wn
©
.-
&)
=
(<))
-
3
~




Apuntes de mecdnica de suelos

Mayne, P W y Kulhawy, F H, Ko-OCR relationships in soil, Jour Geot Eng
Div, ASCE, Vol 108, N° GT6: 851-872, june, 1982

Meyerhof, G G, “Penetration tests and bearing capacity of cohesionless soils”
Jour Soil Mech Found Div, SM-1, ASCE, enero 1956

Nelson, ] Dy Miller, D], Expansive Soils. Problems and Practice in Foundation
and Pavement Engineering, Wiley, 1992

Normas Técnicas Complementarias para el Diserio y Construccién de Cimenta-
ciones, Departamento del Distrito Federal, 2017

Ovando Shelley, E, Sdnchez Sesma, F J y Arias, A. Andlisis y Disefio Sismico
de Muros de Retencién, Instituto de Ingenieria, UNAM, diciembre 1979
Ovando, E. y Segovia, J. A. “Licuacién de arenas”. TGC Geotecnia, 1996.

Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal, Departamento del
Distrito Federal, 1987

Rico A. y Del Castillo, H (1974) “La Ingenieria de Suelos en las Vias Terres-
tres”. Vol. 1. Limusa, México.

Robertson, P Ky Wride, C E, “Evaluating cyclic liquefaction potential using de
cone penetration test”, Can Geotech Jour, Ottawa, 35(3), 442-459, 1998

Santoyo, E, “Empleo del cono estdtico en un ttinel de la ciudad de México”, X
Reunion Nal. MEcuacién Suelos, Morelia, Soc. Mex. MEcuacion Sue-
los, 1980

Santoyo, E, Riging, L X y Ovando, E, El Cono en la Exploracién Geotécnica,
TGC Geotecnia, 1989.

Schmertmann, ] H, “Static cone to compute static settlement over sand”,
Jour Soil Mech Found Div, ASCE, SM3, mayo 1970

Schmertmann, J. H., “Guidelines for CPT performance and design”, Federal
Highway Administration, HDV, 22, EUA, 1977.

Seed, H. B. and Idriss, I. M. “ground motions and soil liquefaction during ear-
thquakes”, Earthquake Eng. Research Inst., Monograph Series, 1982.

Seed, H B and Idriss, I M, “Simplified procedures for evaluation soil liquefac-
tion potential”, Proc ASCE, Vol 97, SM9: 1249-1273, 1971

wn
©
.-
&)
=
(<))
-
3
~




Apuntes de mecdnica de suelos

Seed, H. B. Idriss, I. M. and Arango, I. “Evaluation of liquefactions potential
using field performance data”. Proc ASCE Jour Geotech Eng Div, Vol.
109, No. 3, 1983

Skempton, A W, “The pore-pressure coefficients A and B”, Géotechnique,
vol IV, 1954

Sowers, G F, “Shallow foundations”, cap 6 de Foundation Engineering, ed
por G A Leonards, McGraw-Hill, 1962

Tamez, E, Santoyo, E, Mooser, Fy Gutiérrez, C E, Manual de Disefio Geo-
técnico, Vol 1, Covitur, Sria Gral Obras, Depto Distrito Federal, 1987

Terzaghi, K y Peck, R B, Soil Mechanics in Engineering Practice, 2nd ed,
Wiley, New York, 1967

Whitlow, R. (1994) “Fundamentos de Mecdnica de Suelos”, 2a ed, CECSA

Youd T. L. et al. (2001). “Liquefaction resistance of soils: Summary report
from the 1996 NCEER and 1998 NCEER/NSF Workshops on Evaluation of
Liquefaction resistance of Soils”. Jour Geotech Geoenvir Eng, ASCE , Vol
127(10), October.

Zeevaert, L, Foundation Engineering for Difficult Subsoil Conditions, Van
Nostrand Reinhold, 1973

Contenido




El fendmeno de compactacion consiste en una reduccién de la relacion de
vacios de un suelo, con el propdsito de mejorar sus propiedades mecanicas.

Es importante senalar que la compactacion es un medio, no un fin en si
misma, para mejorar las propiedades mecanicas de un suelo.

[Puede ocurrir que un aumento de la compactacién redunde en un per-
juicio de una propiedad mecanica: por ejemplo, en una arcilla expan-
siva, un alto grado de compactacién puede conducir a que el suelo exhiba
una alta expansibilidad, lo que puede resultar perjudicial para la obra de
ingenieria.

Por otra parte, compactar excesivamente un suelo puede dar lugar a
propiedades mecanicas que no son estrictamente necesarias para una
cierta obra de ingenieria; en este caso se esta haciendo un gasto exce-
sivo innecesario. ]
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A1.1 Suelos cohesivos
Consideremos un suelo de mediana a alta plasticidad que exhibe
cierta cohesion, tal como una arena limosa (con limo plastico, SM),
arena arcillosa (SC), arcilla de mediana plasticidad (CH) o arcilla de
alta plasticidad (CH).

Recordemos que el peso volumétrico seco se define (Figura A1.1)

WS
Ya<y (A1.1)

m

Figura A1.1 Esquema de las fases de un suelo

Dada una muestra de suelo, el peso seco W, se mantiene constante, y el
efecto de la compactacion se refleja en el volumen de la muestra V,: a
mayor compactacion menor volumen V,, y mayor Y, (puesto que W_ es
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constante). Por lo tanto, el peso volumeétrico seco Y, se puede usar como
una medida de la compacidad de un suelo: al acrecentarse Y, se produce
un aumento de la densificacién de una muestra de suelo.

Sobre una muestra de suelo cohesivo, como los senalados al principio de
este inciso, llevamos a cabo una prueba Proctor estandar, cuyas caracte-
risticas se indican a continuacion.

La prueba de compactacién Proctor estandar consiste en compactar
el suelo en tres capas, dentro de un molde de dimensiones y forma
especificadas, por medio de golpes de un piséon que se deja caer
libremente desde una altura prefijada (Juarez Badillo y Rico, 1976).

El molde es un cilindro de 0.94 1 de capacidad aproximada, de 10.2
cm de didmetro y 11.7 cm de altura, provisto de una extension des-
montable de igual didmetro y 5 cm de altura. El molde puede fijarse
a una base metalica con tornillos de mariposa.

El pisén es de 2.5 kg (kg = kgf) de peso y consta de un vastago en cuyo
extremo inferior hay un cilindro metalica de 5 cm de didmetro. Los
golpes se aplican dejando caer el pisén desde una altura de 30.5 cm.

Dentro del molde el suelo debe colocarse en tres capas que se den-
sifican dando 25 golpes, repartidos uniformemente en el area del

cilindro, a cada una de las capas (Juarez Badillo y Rico, 1976).

La energia especifica de compactacion vale
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La prueba Proctor modificada es similar a la Proctor estandar, pero
se entrega mayor energia al suelo. La energia especifica en la prueba
Proctor modificada es de 27.2 kg.cm/cm3.

Existen otros ensayos de compactacién, como la prueba Harvard
miniatura, donde la densificacién del suelo se alcanza por medio de
amasado.

Tomemos una muestra remoldeada de un suelo cohesivo y supon-
gamos que exhibe un bajo contenido de agua. Practiquemos sobre
esta muestra una prueba de compactacion Proctor estandar, a par-
tir de la cual obtendremos un peso volumétrico seco Y,. Anotemos
este resultado en un diagrama Y,-w, como se indica en la Figura A1.2
(punto (w,, Yy,).

Sobre otra muestra del mismo suelo aumentemos el contenido de
agua y repitamos la prueba. Hallamos un segundo punto (w,, Y,,).
Repitamos el procedimiento para varias humedades w, con lo cual
trazamos la curva w-Y,; mostrada en la Figura A1.2.

En la Figura A1.2 observamos que existe una humedad para la cual
se alcanza el maximo peso volumétrico seco. A esta humedad se le
denomina humedad éptima o contenido de agua éptimo. A la curva de la
Figura A1.2 se le conoce como curva de compactacion.
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Figura A1.2 Curva de compactacion

A1.4 Curva del 100% de saturacion

Encontremos a continuacién la curva que representa la relacion

Y,~w cuando el suelo se encuentra totalmente saturado. De acuerdo

con la Figura A1.1, y usando las siguientes relaciones

w.
W,
V
v
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completamos el diagrama de fases de la Figura A1.1.

Ahora bien (Ecuacion A1.1)

Y, =
d Vm
De la Figura A1.1
—
d w, N wW,
GSYO SFYW
Pero Y,, =Y, por lo tanto
YO
Yo< T w (A1.2)
_
G, S

Hacemos S, = 1 en la Ecuacién A1.2 y trazamos la curva del 100% de
saturacion en la Figura A1.2.

A1.5 Grado de compactacion
Definimos el grado de compactacién G, de la siguiente forma

Yd
G, =— (A1.3)
¢ Ydmax
O bien
Yd
G (%) = % X 100 (A1.4)

max
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El peso especifico seco de campo se obtiene haciendo una cala en la
capa compactada, y midiendo en dicha cala el peso himedo W y el
volumen V_ del suelo extraido (figura 3). El peso volumétrico de la
muestra Y, vale

S

Y, =

m V_m

Figura A1.3 Cala para determinar el grado de compactacion

Para encontrar Y, usamos la relacion (véase el anexo A2)

El volumen de la muestra se puede hallar usando una arena de
Ottawa, cuyo peso volumétrico Y, se ha calibrado

\"
You = V_m
m
\"4
V.= Y—m (A1.5)
Ott

La cala se rellena con la arena de Ottawa, midiendo el peso de dicha
arena que se introdujo en la cala. Usando la ecuacién 5 se encuentra
el volumen de la cala.
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Existen otros procedimientos para hallar el volumen de la muestra
en campo, como el método de extractor de nucleos, desplazamiento
de agua, métodos nucleares, etcétera (Whitlow, 1994).

El contenido de agua de campo se encuentra tomando una pequena
porcién de la muestra extraida de la cala, y secandola al horno con
el procedimiento estandar; esta técnica tiene el inconveniente de
que la humedad de campo se conoce hasta el siguiente dia de haber
compactado una capa de suelo. Existen también métodos especifi-
cos para hallar en forma menos tardada el valor de w, como son los
métodos nucleares (Whitlow, 1994), método de Hilf (Juarez Badillo
y Rico, 1976) u otros.

El peso especifico seco maximo se tiene que referir a una prueba
especifica de compactacién. Aun cuando la mas usual es la prueba
Préctor estandar, se pueden usar otro tipo de pruebas.

Si llevamos a cabo un ensayo de compactacion que le entregue a
una muestra de suelo mayor energia de compactaciéon por unidad
de volumen, que por ejemplo la prueba Proctor estandar, es natu-
ral que se alcance un mayor peso volumétrico seco, pero también se
produce una disminucién de la humedad 6ptima, como se muestra
en la figura 4.
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Figura A1.4. Efecto de la energia de compactacion

A1.7 Influencia de la estructura del suelo

En forma general, cuando se compacta del lado “seco” de la curva
de compactacion (Figura A1.5), las fuerzas capilares entre las par-
ticulas dificultan la traslacién y rotacion de éstas y el suelo exhibe
una estructura en “castillo de naipes”, como se muestra en la Figura
A1.6a. En cambio, cuando se compacta del lado “humedo” (Figura
A1.5) se produce una orientacién mas o menos paralela de las par-
ticulas del suelo, mostrando éste una estructura “dispersa” (Figura
A1.6b).
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Figura A1.5. Ramas “Seca” y “Htmeda”

Figura A1.5. Efecto de la estructura del suelo
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El procedimiento mas efectivo para densificar arena y grava es la
vibracion del suelo.

Los mejores resultados de compactacion se alcanzan con maquinas
vibrando a una frecuencia f, cercana a la frecuencia de resonancia
f, del conjunto suelo-vibrador (Terzaghi y Peck, 1967). Para arena
gruesa, grava y enrocamiento de fragmentos pequenos se alcanzan
buenosresultados conrodillos de5a 15t de peso, equipados con vibra-
dores operando a una frecuencia entre 1100 y 1500 ciclos por minuto
(Bertram, 1963). Se emplean capas de 30 a 36 cm de espesor. Con 2 a
4 pasadas de tales rodillos, con una velocidad no mayor que 2.4 km/
hora, usualmente se alcanza un buen grado de compactacién. No se
hace necesario llevar un control de la humedad de compactacién.

También se pueden usar rodillos neumaticos jalados por tractores
pesados de diesel. En este caso se puede agregar agua al relleno
durante el proceso. La mayor parte de la compactacién se logra mas
por el tractor que por el rodillo. Se requieren de 6 a 8 pasadas con el
equipo para alcanzar un grado satisfactorio de compactacién, siem-
pre y cuando el espesor de la capa no supere los 30 cm (Terzaghiy
Peck, 1967).

Para el control del grado de compactacion se puede usar la Formula A1.4

vd
G, (%) = % (A1.6)

max
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o bien la compacidad relativa, Dr

(A1.7)

A1.9 Compactacion de campo
Para suelos cohesivos se usan rodillos neumaticos o rodillos “pata
de cabra”, con los que se logra un efecto de amasado, dando lugar a
una mejor compactacién del material.

Como se indicé en el inciso anterior, en suelos friccionantes se
emplean métodos vibratorios o rodillos neumaticos jalados por un
tractor pesado.

191
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Peso

volumeétrico
Seco

Demostrar la siguiente ecuacion

Solucién

Nos auxiliamos del diagrama de la Figura A2.1.

_ WW
w= W,
W, = wW,
WS
Yd - V_m
w
y =1 (A2.1)
m Vm

192




Apuntes de mecdnica de suelos

Figura A2.1. Esquema de las fases de un suelo

W, =W, +wW, = (1+w) W, (figura A2.1)
(1+w)w
Y, = — (A2.2)
Vm

Dividimos la ecuacién A2.1 entre la ecuacion A2.2
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Licuacion d
arenas

Considérese una arena fina en estado suelto, totalmente saturada, cuya
ecuacion de resistencia al corte esta dada por

s=o'tan ¢ =(o-u) tan ¢

Si la arena se somete a una solicitacién dindmica (debido a un sismo,
una vibracién, etc.), la presiéon de poro u aumenta en forma instanta-
nea, lo que produce una reduccion de la cantidad (o - u). Si la presion
efectiva (o - u) alcanza el valor de cero, la resistencia al corte del suelo
se anula, y se dice que se presenta el fenémeno de licuacion.

Con el fin de estudiar el fendémeno de licuaciéon, Casagrande introdujo
el concepto de relacién de vacios critica, cuya comprension se facilita
observando el comportamiento de una arena en una prueba de corte
directo. En la figura A3.1b la curva L’ muestra la respuesta contractiva
de una arena suelta; la curva D’ es la respuesta dilatante de una arena
compacta, y la recta horizontal M’ representa la relaciéon de vacios cri-
tica o compacidad critica que ambas muestras alcanzarian si el esfuerzo

e
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cortante hubiera continuado con un gran desplazamiento, o si la prueba
de corte hubiera iniciado con esa relacién de vacios. En la figura A3.1a
la curva L muestra un incremento continuo del desplazamiento en una
arena suelta, hasta que eventualmente se alcanza la resistencia tltima.
En cambio, en la arena compacta la curva D desarrolla primero una
resistencia de pico, y luego, con un incremento de volumen, la resis-
tencia disminuye y se alcanza la resistencia Gltima de la arena suelta. La
curva M representa una prueba iniciada con la relaciéon de vacios critica,
de tal forma que tedricamente no ocurre cambio de volumen, como se
indica en la linea M’ de la Figura A3.1b.

Las curvas L., M.y D_ corresponden a curvas de consolidacién en prue-
bas de consolidaciéon unidimensional. Las pruebas de corte directo se
hicieron a una presion de confinamiento de 1kg/cm?, por lo que los
puntos x, y y z son los puntos de inicio de las pruebas de corte directo.
Proyectando estos puntos horizontalmente sobre la escala vertical del
diagrama (b) encontramos los puntos de inicio x’, y’y z’ de las curvas de
relacién de vacios vs desplazamientos. Asi, los puntos zy z’ representan
la relacion de vacios critica para esta arena, para un esfuerzo vertical de
consolidaciéon de 1 kg/cm>. Repitiendo estas pruebas para varias presio-
nes de confinamiento, se obtiene la curva E de relacién de vacios critica,
mostrada en la Figura A3.1c (Casagrande, 1975).

En la figura A3.2 estan graficadas las condiciones iniciales, y las condi-
ciones de flujo cuando ocurri6 la licuaciéon. Las flechas con sentido hacia
la izquierda indican las condiciones iniciales, el punto graficado hacia
la izquierda de cada flecha corresponde al esfuerzo efectivo principal
menor durante el estado de flujo. En toda clase de pruebas (isotrdpicas,
anisotropicas, ciclicas), la falla por flujo se presenta sobre una misma
linea, que se denomina linea F, porque corresponde a una licuacién
acompanada de un flujo de la estructura (Casagrande, 1975).
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En la figura A3.3 se muestra una linea de estado estable normalizada,
donde
o (o', - 20’3)
P73

y p. = presion de consolidacion (o de preconsolidacion)

Figura A3.1 Hipotesis de relacion de vacios critica explicada por medio de prue-
bas de corte directo (Tomada de Casagrande, 1975).
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Los estados iniciales que quedan arriba y a la derecha de la linea de
estado estable, representan a materiales contractivos susceptibles
de licuarse o de sufrir deformaciones de flujo; la susceptibilidad de
licuacién aumenta conforme los estados iniciales definen puntos
mas alejado por arriba y a la derecha de la linea de estado estable. Si
el estado inicial queda por debajo y a la izquierda de la linea de estado
estable, el comportamiento del material serd tanto mas dilatante
cuanto mas alejado esté de dicha linea (Ovando y Segovia, 1996).

La susceptibilidad a la licuacion se puede estimar con el criterio de
Seed e Idriss (1982), que utiliza los resultados de una prueba de cono.

Figura A3.2 Relacién de vacios critica (Linea F) de pruebas R usando incremen-

tos de carga muerta carga ciclica (Tomada de Casagrande, 1975).
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Figura A3.3. Linea de estado estable normalizada. Figura A3.4. Valores recomendados
Datos tomados de Konrad (1990). de Cq Grafica modificada de (Ovando
Grafica modificada de (Ovando y Segovia, 1996) y Segovia, 1996)

Los resultados de una prueba de penetracion estandar se pueden corre-
lacionar con los de cono con las siguientes expresiones (Schmertmann,

1977):
Para arenas limpias

q.=4asN (A3.1)
Para arenas limosas

q.=3.5a4.5N (A3.2)
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Figura A3.5. Grafica para la elevacion del Figura A3.6. Andlisis de licuacion
potencial de licuacién de arenas para
diferentes magnitudes de sismos
(Tomada de Seed and Idriss, 1982)

Seed et al. (1983) proponen corregir g, con la siguiente expresion:

QC - Cq qC
donde
Q,: resistencia modificada

Cq - factor de correccion (Figs. A3.4 y A3.6a)
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Tabla A3.1 Factores de correccion

Magnitud del sismo Factor de correccién para 6 /0,

8.5 0.89
7.5 1.00
6.7 1.13
6.0 1.32
5.2 1.50

El estado de esfuerzos inducidos por un sismo a la profundidad media
del estrato cuyo potencial de licuacién se pretende estimar (Santoyo,
Riging y Ovando, 1989), se definen mediante el cociente t/p,', siendo
T el esfuerzo cortante debido al sismo y p,' el esfuerzo vertical efec-
tivo inicial. Para calcular t/p,' se utiliza la siguiente expresién (Seed and
Idriss, 1982)

Siendo
g: aceleracién de la gravedad
a,.+: aceleracion maxima que podria presentarse durante un sismo
B: parametro empirico (se recomienda usar g=0.65 )
ry: factor de reduccién (Figura A3.7)

La amplificacién de las ondas sismicas al atravesar desde la base hasta
la parte superior de un depdsito de suelo, depende del contenido de fre-
cuencias, de las aceleraciones incidentes en la base del depdsito y de las
propiedades dindmicas de los suelos; asi, la magnitud de las aceleracio-
nes dentro de la masa de suelo disminuye con la profundidad. El para-
metro r, toma en cuenta esta reducciéon y se puede obtener a partir de la
Figura A3.7. Para depdsitos poco profundos suele aceptarse que un valor
medio para este parametro esr;=0.9 (Santoyo, Riging y Ovando, 1989).
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Las arenas con diversos porcentajes de limos o arcillas también pueden
licuarse, aunque su susceptibilidad es menor que la de arenas limpias
(Santoyo, Riging y Ovando, 1989). Para materiales granulares con finos
y con diametro medio D,, menor que 2.5 mm se han construido curvas
de Q, contra t/p,' (Figura A3.8).

La susceptibilidad a la licuacién de un elemento de suelo se estima de la
siguiente forma: se calcula el cociente t/p,' utilizando la ecuacién A3.4.
Con los valores de t/p,' v Q, se entra a las graficas de las Figs. A3.6 a
A3.8, con lo que se aprecia si el suelo es o no licuable. El factor de segu-
ridad contra licuacion se puede definir como:

Q

FS=— (A3.5)

ch
donde Q, es el valor menor de la resistencia de punta modificada para
que no exista licuacién (Santoyo, Riging y Ovando, 1989).

Figura A3.7. Rango de valores de rd para diferentes perfiles de suelo
(Seed and Idriss, 1982)
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Figura A3.8. Correlacion entre el potencial de licuaciéon y la resistencia a la
penetracion. Prueba CPT (Seed et al., 1983)

A.3.1 Ejemplo A3.1. Estimacion de la susceptibilidad a la licuacion de
una arena
Determinar la susceptibilidad a la licuaciéon de un elemento de suelo
situado a 12 m de profundidad, en un sedimento de arena con Y,,,=1.6
t/m2. Profundidad NAF = 4 m. En una prueba de cono q=30 kgf/cm>.
Considerar una aceleracién maxima de 0.12 g y que la magnitud del

sismo de diseno es M=7.5.
Solucion
pv =12(1.6) =19.2 Pa = 1.92 kgf/cm>
p,=4(1.6) + 8 x (0.6) = 11.2 Pa = 1.12 kgf/cm?

De la Figura A3.6a: Cq:o.9, Q.= 0.9(30) = 27 kgf/cm?

De la Figura A3.7:1r;=0.9

Contenido
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Sustituyendo en la Ecuacion A3.4, con 3 = 0.65:

% =0.65(0.12) (0.9) (%) =0.702 (%)

1% 1% 1%

T
——=0.12
Py

Graficando el punto de coordenadas Q=27 kgf/cm?, y D! =0.12en la

V ’
Figura A3.8a, se aprecia que el elemento si es susceptible a la licuacion.

A3.2 Factor de seguridad
El factor de seguridad se define como (Youd et al., 2001)
CRR

PS=(7Eﬁi)NBF (A3.6)

La relaciéon de esfuerzo ciclico (cyclic stress ratio) es

CSR :( Tay ) _ Crnax - B Amx r ﬁ

!

pv p(l g dp(IO

r;=1.0-0.00765z,paraz<9.15m

r;=1.174-0.0267z,para9.15m<z=<23m

Sea una columna de suelo como la mostrada en la Figura A3.9. Sila

aceleracion en la superficie del terreno es a, .., el maximo esfuerzo

mdx>
cortante en la base de la columna vale (Seed e Idriss, 1971; Ishihara,

1985)
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Figura A3.9. Columna de suelo (Ishihara, 1985)

Dado que la columna de suelo se mueve como un cuerpo deformable,
el esfuerzo cortante en la base sera menor que el dado por la Ecuacion
A3.6. Asi

a. .
T .= ”gwx ryY,Z (A3.7)

max

donde r, es un coeficiente menor que la unidad, que toma el siguiente
valor aproximado Liao y Whitman, 1986; Youd et al., 2001)

ry=1.0-0.007652, paraz<9.15m (A3.8)
rd =1.174-0.0267 z, para9.15m<z<23m (A3.9)
siendo z la profundidad en metros (Figura A3.9).

Dividimos la ecuaciéon A3.7 entre

dex amdx PV
— T Ta (A3.10)
pv g9 p
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Sea CRR la relacion de esfuerzos que produce la licuacion del suelo. En la
Figura A3.10 se muestran los valores de CSR y de CRR. Si un punto cae a
la izquierda de las curvas CRR, puede ocurrir licuacion del suelo.

(A3.11)

(A3.12)

(A3.13)

Figura A3.10. Valores de CSRy de CRR
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Influencia del contenido de finos (FC)

(A3.14)

(A3.15)

Tabla A3.2 Factor de correccion (Robertson and Wride, 1998)

Overburden pressure Cy | (Pa/d',,)0s
Overburden pressure D Cy CN<17
Energy ratio Donut hammer Cr 0.5-1.0
Energy ratio Safety hammer Cr 0.7-1.2
Energy ratio gggour?—a;;:}rlfmmer Cg 0.8-1.3
Borehole diameter | 65-115 mm Cy 1.0
Borehole diameter | 150 mm Cy 1.05
Borehole diameter | 200 mm Cy 1.15
Rod length <3m Cr 0.75
Rod length 3-4m Cr 0.8
Rod length 4-6m Cr 0.85
Rod length 6-10 m Cr 0.95
Rod length 10-30 m Cr 1.0
Sampling method Standart sampler Cy 1.0
Sampling method Sampler without liners Cs 1.1-1.3
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Correccién por magnitud del temblor (MSF)

El factor MSF toma en cuenta la magnitud del sismo. Dicho factor

vale (Youd et al., 2001)

A3.3 Ejemplo A3.2. Estimacion de la susceptibilidad a la licuacion de

una arena

Determinar la susceptibilidad a licuaciéon de un elemento de suelo
situado a 12 m de profundidad, en un sedimento de arena limosa
(EC 6 %) con v, = 18 kN/m3; profundidad NAF = 4 m. En una prueba
de penetracién estandar (SPT), Nm = 8. Considerar una aceleracién
maxima de 0.12 gy que la magnitud del sismo de disefio es Mw = 7.3.

MSF =

10224
Mz

(A3.16)

Solucién
amax g amax z Ysat NAF Mw
g m/s2 m/s2 m kN/m3 m
0.12 9.81 1.1772 12 18 A 7.3
pa B Nm FC
kPa %
101.3 0.65 8 6
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